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Préface

L’influence de la précontrainte sur la résistance au poingonnement des dalles en béton
armé a jusqu’a présent été traitée de fagon essentiellement empirique ou en adaptant
les regles dérivées pour les dalles non précontraintes. En outre, les différents effets de
la précontrainte (effort normal de compression, moment di & I'excentricité des cébles,
effort tranchant di a I'inclinaison des cables et augmentation de la rigidité a la flexion)
n’ont été généralement considérés que partiellement.

Dans ce contexte, la contribution de M. Clément est importante car pour la premiere
fois, grace a une campagne expérimentale vaste et innovante, des essais systématiques
ont été réalisés en étudiant de fagon séparée les différents effets évoqués.

M. Clément a ensuite développé un modele physique complet. Ceci représente une amé-
lioration importante des modeles précédents en améliorant la compréhension du phéno-
mene de poingonnement. Il décrit mieux la réalité, la précision a été améliorée et des
nouveaux parametres peuvent étre considérés.

La théorie de la fissure critique (base pour la norme Suisse SIA 262 et la norme inter-
nationale fib Model Code 2010 pour ce qui concerne le poingonnement) a elle aussi pu
étre complétée et améliorée grace 1’élaboration des lois charge-rotation adaptées et en
tenant compte de 'effort normal et du moment sur la base d’une analyse physique du
phénomene de poinconnement.

De ce point de vue, cette recherche, financée par 1'Office Fédéral des Routes auquel
vont mes remerciements, n’est pas seulement remarquable pour ’avancement important
de I’état de connaissances, mais contribuera aussi a faciliter le dimensionnement et la
vérification des dalles précontraintes dans la pratique.

Lausanne, septembre 2012 Prof. Dr Aurelio Muttoni
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Résume

Dans le domaine des batiments, les planchers-dalles constituent une solution constructive
tres répandue en Suisse notamment mais aussi dans la plupart des pays d’Europe et
d’Amérique du Nord. Il en va de méme des ponts-dalles trés souvent employés pour
franchir une autoroute par exemple. Dans ces deux applications, ce systeme de dalle
portée ponctuellement par des colonnes se justifie notamment par sa simplicité et sa
rapidité de construction. Or des que les portées commencent a devenir importantes, au
dela de 8 & 10 m environ, le recours a la précontrainte s’impose. Les forces découlant de la
précontrainte induisent généralement dans le béton des efforts normaux de compression,
des moments dans le sens opposé a celui des charges et des forces verticales dans le
cas ou les cdbles de précontrainte présentent un tracé parabolique ou polygonal. Il en
résulte donc une zone au niveau de la colonne sujette au poingonnement influencée
par les différents effets de la précontrainte. L’objet de ce travail de recherche a été de
quantifier de maniére individuelle I'influence de chacun des effets de la précontrainte sur
la résistance au poingonnement.

Pour cela différentes campagnes expérimentales ont été menées. La premiére a été réa-
lisée dans le but de comprendre l'influence seule d’'un moment agissant dans le sens
opposé a celui provoqué par les charges agissant de haut en bas sur la résistance au
poinconnement. La deuxieme a été menée en vue de cerner l'influence seule d’un ef-
fort normal de compression sur cette résistance au poinconnement. La troisiéme a été
conduite en garnissant les spécimens de cables de précontrainte afin de solliciter ces
premiers simultanément par un effort normal et un moment de flexion et donc de com-
prendre l'influence simultanée de ces deux effets sur la résistance au poingonnement.
Il a été montré que chacun de ces effets a une influence significative sur la résistance
au poingonnement d’abord mais aussi sur la déformation a la rupture des spécimens.
Tandis que le moment tend & augmenter la résistance au poingonnement et a diminuer
les capacités de déformations, I'effort normal lui fait aussi augmenter la résistance, mais
son influence sur les déformations a la rupture est plus limitée.

Ces aspects ne sont pas toujours pris en considération dans les normes mondiales. En
effet alors que la norme américaine ACI 318 (2011) ou la norme européenne EC2 (2004)
ne prennent pas en compte 'influence de tous les effets de la précontrainte en laissant
généralement de cOté celui du moment, a été proposée une formulation pour la norme
suisse SIA 262 (2012) et le Model Code (2010) qui permet de considérer de fagon consis-
tante tous les effets de la précontrainte. Les séries d’essais ont permis notamment de
valider ces nouvelles formulations.

En outre, le critere de rupture au poingonnement issu de la théorie de la fissure critique,



RESUME

formulé initialement par Muttoni, a été amélioré sur la base d’un modele physique com-
plet tenant compte des effets de la précontrainte et de la cinématique réelle de la dalle
qui a pu étre mise en évidence par une série d’essais complémentaire également réalisée
dans le cadre de cette recherche. De plus, une loi charge-rotation analytique, décrivant
le comportement de la dalle, a été développée sur la base des travaux déja accomplis par
Muttoni afin de considérer la aussi 'influence de la précontrainte.

Enfin, afin de simplifier le calcul de la résistance au poinconnement qui nécessite le déve-
loppement du modéle physique complet, un critére de rupture simplifié, mais intégrant
toutefois les effets de la précontrainte, a été proposé.

Mots-clefs :

poingonnement, précontrainte, béton armé, béton précontraint, planchers-dalles, ponts-
dalles, loi charge-rotation, normes, théorie de la fissure critique, critére de rupture.
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Zusammenfassung

Flachdeckensysteme werden in Hochbauten vielfach verwendet, insbesondere in der Schweiz,
als auch in Nordamerika oder den meisten europaischen Léndern. Dasselbe System ei-
ner punktgestiitzten Platte findet auch Anwendung im Briickenbau, beispielsweise beim
Uberspannen einer Autobahn. Sowohl Flachdecken, als auch Plattenbriicken zeichnen
sich durch eine einfache, kostengiinstige und schnelle Realisierung aus. Bei grosserer
Feldspannweite, etwa ab 8 - 10 m dringt sich die Verwendung einer Vorspannung auf.
Dadurch werden auf die Platte eine Drucknormalkraft, ein der Belastung entgegenge-
setztes Biegemoment und eine Schubkraft aufgebracht. Fiir die Schubkraft gilt die Be-
dingung, dass das Vorspannkabel parabolisch oder polygonal, in die Platte eingelegt
wird. Der Durchstanzbereich rund um die Stiitze wird durch die drei Auswirkungen der
Vorspannung stark beeinflusst. Das Ziel dieser Forschungsarbeit besteht darin, die ver-
schiedenen Auswirkungen der Vorspannungen auf den Durchstanzwiderstand einzeln zu
quantifizieren.

Zur Untersuchung der einzelnen Einflilsse auf das Durchstanzverhalten wurden ver-
schiedene Versuchsserien realisiert. In der ersten wurde der Einfluss eines aufgezwunge-
nen Biegemomentes getestet. Das Biegemoment wirkt dabei in entgegengesetzter Rich-
tung zu demjenigen, welches aus einer Vertikalbelastung der Platte aus Gravitations-
lasten entsteht. In der zweiten Versuchsserie wurde der Einfluss einer Drucknormal-
kraft auf das Durchstanzverhalten ermittelt. In einer dritten Versuchsserie wurden die
Platten mit Vorspannkabeln versehen, um damit den direkten Einfluss einer kombi-
nierten Momenten- und Normalkraftbeanspruchung zu ermitteln. Durch die verschiede-
nen Versuchsserien konnte eindeutig aufgezeigt werden, dass alle drei Beanspruchungen
aus Vorspannung einen signifikanten Einfluss, sowohl auf den Durchstanzwiderstand,
als auch auf das Rotationsvermoégen der Versuchskorper haben. Wahrend das aufgez-
wungene Biegemoment zu einem hoheren Durchstanzwiderstand und einem geringeren
Rotationsvermogen fithrt, resultiert aus einer Drucknormalkraft ebenfalls ein hoherer
Durchstanzwiderstand, jedoch ein fast unverédndertes Rotationsvermogen.

Die verschiedenen Einfliisse einer Plattenvorspannung werden in den weltweit gebriu-
chlichsten Bauwerksnormen kaum beriicksichtigt, wobei vor allem der Momentenein-
fluss vernachléssigt wird. Um sédmtliche Auswirkungen der Vorspannung vollstéandig zu
berticksichtigen, wurde fiir die Schweizer Norm STA 262 (2012) und den Model Code 2010
eine neue Formulierung zur Berechnung des Durchstanzwiderstandes vorgeschlagen. Die
neuen Formeln konnten durch die durchgefiihrten Versuche validiert werden.

Des Weiteren wurde auf der Basis eines physikalischen Modells das von Muttoni pos-
tulierte Durchstanz-Bruchkriterium der Theorie des kritischen Schubrisses verbessert,
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ZUSAMMENFASSUNG

womit der Einfluss der Vorspannung neu beriicksichtigt werden kann. Aus einer zusétz-
lich realisierten Versuchsserie konnten zudem neue Frkenntnisse zur effektiven Bruch-
kinematik einer Platte gewonnen werden, welche ebenfalls im verbesserten Durchstanz-
Bruchkriterium Einzug hielten. Zudem wurde auf der Basis von Muttonis Arbeiten eine
neue Last-Verformungs-Beziehung ausgearbeitet, welche die Einfliisse der Vorspannung
auf das Verhalten einer Platte berticksichtigt.

Zur Vereinfachung der Berechnung des Durchstanzwiderstandes wurde auf der Basis der
ausgefiihrten Arbeit ein vereinfachtes Bruchkriterium postuliert, welches dennoch eine
Beriicksichtigung der Vorspannung erlaubt.

Schliisselworter :

Durchtanzen, Vorspannung, Stahlbeton, Spannbeton, Flachdecken, Plattenbriicken, Last-
Verformungs-Beziehung, Normen, Theorie des kritischen Schubrisses, Bruchkriterium.
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Summary

Flat slabs are commonly used in Switzerland but also in north America and in many
FEuropean countries. Slab bridges are also a typical solution for crossing of motorways
for example. In both cases, supporting a slab by columns is justified by the simplicity
and the easyness of construction. When spans increase (larger than 8 to 10 m), the use
of prestress becomes almost systematic. The deviation forces of prestressing lead the
concrete to be subjected to normal forces, moment in the opposite way as those created
by downward acting loads, and vertical components due to the geometry of prestressing
tendons over the slab length. The zone in the vincinity of the column subjected to
punching is thus also affected by various effects of the prestressing. The aim of this
work is to investigate individually the influence of each of them on the punching shear
strength.

To achieve this goal, various tests programmes were performed. The first one aimed at
understandinng the influence of a moment acting in the opposite way as those generated
by downward acting loads. The second one at understanding the influence of a normal
force on punching shear strength. The third one gathered the two others by including
prestressing tendons in the slabs, leading simultaneously to a moment and a normal
force. It has been shown that each of the prestressing parameters has a significative
influence on punching. The moment allows to increase punching shear strength and
the deformation capacity tends to be reduced. The normal force tends also to increase
punching shear strength but the deformation capacity is less affected as for the moment.

The main current design codes do not take into account all of these effects of prestress
on the punching shear strength and do not deal generally with the influence of the
prestressing induced moments. A formulation almost identical for Model Code (2010)
and STA 262 (2012) has been proposed allowing to consider every prestressing parameter.
The tests series enable in particular to validate this new formulation.

Moreover the critical shear crack theory originally proposed by Muttoni and the failure
criterion have been improved on the basis of a theoretical model taking into account the
various effects of prestressing. The model is based on the kinematical behaviour of the
slab measured on a specific test series performed during this work. A load-rotation law
has been developped on the basis of the quadrilinear law initially proposed by Muttoni
enabling to consider the influence of the moment and the normal force due to prestres-
sing on the specimen behaviour. Finally, a simplified failure criterion has been proposed,
extending the original criterion of Muttoni.
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Key words :

punching, prestressing, reinforced concrete, prestressed concrete, flat slabs, slab bridges,
load-roation law, codes, critical shear crack theory, failure criterion



Riassunto

Nell’ambito della costruzione di edifici, i solai piani su colonne rappresentano una solu-
zione costruttiva molto diffusa sia in Svizzera che nella gran parte dei paesi europei e
dell’America del Nord. Questo sistema costruttivo ¢ ugualmente impiegato per la cos-
truzione di ponti a piastra, spesso utilizzati per I'attraversamento di autostrade. Per
entrambe le applicazioni, questa tipologia di solette rappresenta una soluzione ideale, in
particolare per la sua semplicita e rapidita di costruzione. Per delle campate importanti,
generalmente superiori agli 8 - 10 m di luce, la disposizione della precompressione diviene
indispensabile. Generalmente, la precompressione introduce nella struttura degli sforzi
assiali di compressione, dei momenti flettenti (i quali si oppongono a quelli dovuti ai
carichi esterni) e, delle forze verticali, se il tracciato dei cavi di precompressione pre-
senta una forma parabolica o poligonale. Nelle zone corrispondenti agli appoggi delle
solette sui pilastri, il comportamento al punzonamento risulta dunque influenzato dalla
presenza della precompressione. L’oggetto di questo lavoro di ricerca ¢ stata la quanti-
ficazione dell’effetto individuale di ogni azione della precompressione sulla resistenza al
punzonamento.

A questo scopo sono state svolte alcune campagne sperimentali. La prima serie di prove
& stata svolta con l'obiettivo di investigare 'effetto isolato di un momento flettente,
opposto a quello provocato dai carichi esterni gravitazionali, sulla resistenza al punzo-
namento. La seconda serie di prove € invece stata svolta per analizzare 'effetto isolato
di uno sforzo normale di compressione. Infine, una terza campagna di prove ¢ stata ef-
fettuata su dei provini provvisti di cavi di precompressione, in modo da introdurvi una
sollecitazione combinata di uno sforzo normale di compressione e di un momento flet-
tente e per capire quindi il loro effetto sulla resistenza al punzonamento. Queste prove
di laboratorio hanno permesso di dimostrare un effetto significativo di ognuna di queste
azioni sia sulla resistenza dei provini al punzonamento che sulla loro deformazione al mo-
mento della rottura. Infatti, il momento flettente propende ad aumentare la resistenza
ed a diminuire la capacita di deformazione. L’azione dello sforzo normale di compres-
sione conduce ugualmente ad un aumento della resistenza, mentre la sua influenza sulle
deformazioni é piu contenuta.

Questi effetti non sono sempre considerati dalle norme mondiali. Infatti, sia la norma
americana ACI 318 (2011) che la norma europea EC2 (2004) non considerano Deffetto
di ogni azione della precompressione, trascurando generalmente quello del momento
flettente. Delle recenti formulazioni, introdotte nella norma svizzera SIA (2012) e nel
Model Code 2010, permettono invece di considerare in modo idoneo tutti gli effetti della
precompressione. Le prove di laboratorio effettuate nell’ambito di questa ricerca hanno
permesso di verificare la loro validita.
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RIASSUNTO

Inoltre, viene qui proposto un modello fisico completo, basato sugli effetti delle azioni
della precompressione e sulla cinematica reale delle solette, la quale e stata evidenziata
grazie ad una campagna sperimentale complementare. Questo modello ha permesso di
migliorare il criterio di rottura al punzonamento della teoria della fessura critica, pro-
posto inizialmente da Muttoni. Oltre a cio, sempre sulla base dei lavori svolti da Mut-
toni, questa ricerca ha permesso lo sviluppo di un modello analitico per il calcolo della
relazione carico-rotazione. Quest’ultima consente di considerare gli effetti della precom-
pressione sul comportamento degli elementi analizzati.

Infine, allo scopo di semplificare il calcolo della resistenza al punzonamento (che cos-
tringe all’utilizzo laborioso del modello fisico completo), & stato proposto un criterio di
rottura semplificato, il quale considera tutti gli effetti della precompressione.

Parole chiave :

punzonamento, precompressione, calcestruzzo armato, calcestruzzo precompresso, solai
piani su colonne, ponti a piastra, curva carico-rotazione, norme, teoria della fessura
critica, criterio di rottura.
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Majuscules latines

surface, section

diametre d’un granulat

diamétre maximal du granulat selon [SIA%°!?]
module d’élasticité

force

ﬁjﬁjhjg@btu
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<

force verticale pour 'introduction du moment dans les dalles PC1 a PC4

Q

module de cisaillement

Q

F énergie de fissuration

inertie

dimension d’un c6té de la dalle

moment

effort normal

effort tranchant, charge appliquée sur la colonne
charge de rupture appliquée sur la colonne

composante verticale diie aux cables de précontrainte

SRS IS

travail

Minuscules latines

a unité de surface, distance
b unité de longueur

bo périmeétre

bs largeur de bande
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dimension d’un c6té d’une colonne carrée

hauteur statique moyenne effective de I'armature de flexion supérieure
diamétre maximal du granulat selon [FIB201]

diametre de référence pour les granulats

excentricité de la résultante de la précontrainte par rapport au centre
de gravité de la section, enfoncement du granulat

fonction

résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre
résistance moyenne a la compression du béton sur cube
résistance caractéristque a la compression du béton sur cylindre
limite d’écoulement de dimensionnement de ’acier 'armature
épaisseur de dalle

hauteur de la zone comprimée
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rayon d’une colonne ronde
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ouverture critique de la fissure selon [Hallgren'?%]
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ouverture de la fissure critique dans la direction perpandiculaire a celle
de w,
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1 Introduction

1.1 Systémes porteurs sujet au risque de
poinconnement

S’il est vrai que la découverte du béton armé en revient a Joseph Monier dans les années
1850 pour une utilisation comme bacs & fleur [Bosc?*?!], son application dans le domaine
de la construction est fortement stimulée par 'impulsion de Francois Hennebique dans les
années 1890. Pour porter planchers ou dalles, les systémes porteurs utilisaient jusqu’alors
des trames en acier ou en bois qui reposaient sur des poteaux. Le systeme Hennebique,
breveté en 1896 par son concepteur Francois Hennebique [Delhumeau!?%?] utilise le béton
comme on pouvait utiliser le bois ou l'acier quelques années auparavant. Les colonnes
interviennent comme point de support de poutres dans deux directions qui elles-mémes
portent la dalle supérieure, figure 1.1 (a).

Progressivement, au début des années 1900, on tente de s’affranchir des poutres dans
une direction d’abord comme peut l'illustrer la représentation de la figure 1.1 (b) qui
schématise le systeme structural adopté par Robert Maillart pour 'usine Pfenniger a
Wiédenswill en 1905. Puis ce sont les deux directions qui se sont affranchies de poutres
de sorte a faire porter la dalle directement par les colonnes, figure 1.1 (c).

Le mérite de cette innovation n’est pas clairement déterminé [Giedion'%7], [Condit!9%8].
Mais I’américain Claude A.P Turner est un précurseur de ce systéme aux Etats-Unis avec
des applications dans les batiments [Turner!9%¢], [Turner'?%%], [Turner'%%], [Turner!'?%?

comme dans les ponts [Turner'%%], [Turner!919] .

Il faut désormais porter la dalle seulement par des colonnes ce qui n’est pas sans poser
quelques difficultés comme la transmission des efforts présents dans la dalle vers les
colonnes. Pour répondre a cette difficulté, Turner utilise un systeme d’armature complexe
qui met en scéne quatre nappes d’armature de flexion afin de chercher dans le plus de
directions possibles les moments et de les ramener sur la colonne, figure 1.2 (a).
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Figure 1.1: Systéeme Hennebique avec poutres principales bidirection-

nelles et poutres secondaires bidirectionnelles (a), systéme Maillart

construit a l'usine Pfenniger avec poutres principales monodirection-

nelles (b), plancher-dalle champignon utilisé par Maillart sans poutre
(c), adapté de [Billington*"®]
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(a) . 5200 . (b)
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Figure 1.2: Plan d’armature pour un étage type selon le concept de

plancher-dalle de Turner (a), adapté de [Turner'%°*"] et plan d’armature

pour le troisieme étage du batiment de Altdorf de Maillart construit entre
1911 et 1912 (b), adapté de [Billington®"%®]

Robert Maillart, lui, est 'initiateur du modele de plancher-dalle en Suisse pour lequel il
dépose un brevet en 1908 et comprend la possibilité de n’utiliser que deux nappes d’arma-
tures de flexion dans deux directions orthogonales pour faire fonctionner ses planchers,
figure 1.2 (b).

Tous deux sont déja conscients des problemes que pose ce nouveau systéme porteur,
a savoir le risque de poinconnement. On remarque en Suisse comme outre Atlantique
I'utilisation de "champignons", qui consistent en un élargissent de la colonne lorsqu’elle
entre en contact avec la dalle, pour justement se prémunir du risque de faire pénétrer la
colonne au travers de la dalle. Si Turner donne une dimension architecturale aux tétes
des colonnes qu’il utilise en laissant probablement I'aspect statique plus en arriere plan,
comme il l'est visible sur la figure 1.3 (a), la reflexion est complétement différente chez
Maillart.

1000

(a) Lo (b) ;

1400 X
I

180
200

Figure 1.3: Détail du concept de plancher-dalle de Turner (a), adapté
de [Turner'®%?] et de celui de Maillart (b), adapté de [Billington®°%%]
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En effet la forme du champignon de Maillart est purement conditionnée par des raisons
statiques, figure 1.3 (b). La ligne génératrice des champignons est en effet une hyperbole.
En choisissant cette forme, la force unitaire de cisaillement noté v qui dépend de la
réaction de la colonne V est constante sur la section de contrdle considérée, figure 1.4.
Cette section est un périmetre noté u autour de la colonne qui dépend de la hauteur
statique d de la dalle.

Figure 1.4: Visualisation du périmetre de contrdle u pour une hauteur
statique d pour le concept de plancher-dalle de Maillart

Comme en témoigne ’expression (1.1), qui est encore aujourd’hui utilisée dans pratique-
ment toutes les normes, la force unitaire de cisaillement est alors constante au droit de
la colonne au fur et a mesure que l'on s’en éloigne du fait de cette forme hyperbolique
de la téte de la colonne.

v =

v
u

3

,
=0
Eadei [ 1

-
=

N
"

Figure 1.5: Batiment en phase de construction utilisant le systéme por-
teur de plancher-dalle avec le risque de poingonnment sous-jacent

Outre une remise en cause de leur esthétique possible, ces sytemes d’élargissement
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Description de la thématique

(a) (b)

Figure 1.6: Plancher-dalle sans champignon (a) mais avec risque de
poingonnement accru (b)

Figure 1.7: Exemple de ponts-dalles & Copenhague au Danemark (a)
et & Genéve en Suisse (b)

posent, dans les batiments en particulier, quelques difficultés pour 'utilisation du pla-
fond comme lieu de circulation des différents flux, mais aussi des difficultés constructives
puisque les coffrages a mettre en oeuvre sont plus complexes. Il en résulte la volonté de
construire des planchers-dalles sans champignon, dont un exemple est donné a la figure
1.5, faisant ainsi apparaitre plus facilement ce risque ou la dalle est poingonnée par la
colonne, comme l'illustre la figure 1.6.

Dans les ponts-dalles de moyennes portées (entre 20 et 30 m environ) franchissant les
autoroutes dont deux exemples sont donnés a la figure 1.7, dans les batiments dans
lesquels les portées deviennent plus importantes que par le passé (au dela de 8 & 10 m
environ), le recours a la précontrainte devient alors nécessaire.

Toutefois le risque de poinconnement n’en est pas pour autant annulé. Le but de ce travail
de recherche est donc de comprendre I'influence de la précontrainte sur la résistance au
poinconnement.

1.2 Description de la thématique

En prenant par exemple comme structure de référence un pont-dalle dont une partie de
coupe longitudinale est donnée & la figure 1.8 (a) et une partie de vue en plan en (b), il
est posssible d’identifier les effets de la précontrainte.
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(a)

i ©

Lo Cébles de précontrainte

Figure 1.8: Pont-dalle précontraint : vue longitudinale (a), vue en plan
avec isolation d’'un champ de dalle (b) et champ de dalle sur lequel
agissent les différents effets de la précontrainte (c)

En isolant un champ de dalle au dessus d’une colonne délimité par les ligne de moment
nul, il est possible de mettre en évidence les différents effets de la précontrainte sur le
béton, représentés sur la figure 1.8 (c) :

V, composante verticale de la force de précontrainte due a la forme souvent
parabolique ou polygonale des cables de précontrainte

op contrainte normale de compression agissant sur la surface de béton considérée

m, moment dii a I'excentricité des cables par rapport au centre de gravité d’une
section donnée

La dalle soumise & une charge ¢ visible & la figure 1.8 (c) est sujette au risque de
poinconnement. Outre cette charge ¢, la dalle est soumise a la précontrainte qui se
caractérise donc par ses grandeurs V),, o, et m,, et qui vont influencer la résistance au
poinconnement.

L’influence de la précontrainte sur la résistance au poingonnement a déja été étudiée par
quelques chercheurs [Grow!%%7], [Nylander!®7"], [Pralong'9"], [Shehata!?®?], [Regan!®3],
[Kordina!9®1), [Hassanzadeh!9%], [Melges®®*!], [Ramos?*%3], [Moreillon?*%], [SilvaZ0%)
mais les tests ont pour la majeure partie d’entre eux été menés avec des cables de
précontraintes si bien que ses différents effets n’ont pu étre découplés. Il n’existe donc
pas de théorie générale pour le poinconnement avec précontrainte et des divergences
importantes existent entre les différentes normes [Silva??®]. En effet, il n’existe pour le
moment aucune norme d’application courante qui prenne en compte tous les effets de la
précontrainte pour le calcul de la résistance au poin¢connement.

6
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1.3 Buts et description de la thése

Le but de cette recherche est de comprendre l'influence des différents effets de la pré-
contrainte sur la résistance au poingonnement. Pour déterminer le point de rupture de
I’élément précontraint, il s’agira de croiser une loi charge-rotation, décrivant le compor-
tement de la dalle, avec un critere de rupture, comme l'illustre la figure 1.9.

%4

— Loi charge - rotation

— Critere de rupture

Point de rupture

Yr Y

Figure 1.9: Croisement d’une loi de comportement avec un critere de
rupture pour la définition du point de rupture

Pour cela, un état des connaissances sur le traitement de la résistance au poingonnement
et de l'influence de la précontrainte a été établi, voir chapitre [2].

(a) | V/2 V/2 |

ay (| D m

<

(b) ¢ V/2 V/2 ¢

-

=

=

Figure 1.10: Principe des essais des différentes séries : (a) Dalles d’es-

sais cernant U'influence seule d’'un moment de flexion, (b) Dalles d’essais

cernant l'influence seule d’un effort normal de compression et (c¢) Dalles
d’essais avec moment et effort normal combinés
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Ensuite, trois campagnes d’essais principales ont été réalisées. Dans la premiere seule,
I'influence du moment de flexion a été analysée (figure 1.10 (a)), dans la deuxieéme, seule
I'influence de l'effort normal a été étudiée (b) et dans la troisiéme les deux effets ont été
considérés simultanément (c). En outre, afin de cerner les mécanismes de transmission
des charges au cours des essais et de comprendre la cinématique de la dalle, une derniere
campagne a été réalisée dans laquelle des mesures a l'intérieur du béton ont été suivies.
Ceci aboutissant a la présentation et a la discussion des résultats d’essais, au chapitre
3].

Afin de décrire le comportement de la dalle sous les effets de la précontrainte, une loi
analytique vient compléter les travaux de Muttoni [Muttoni?*®®], voir chapitre [4]. Tl
s’agit de la loi charge-rotation représentée a la figure 1.9.

Les principales différentes normes de construction sont comparées entre elles et aux
propositions faites pour la prise en compte de la précontrainte sur la résistance au
poingonnement dans le chapitre [5].

Enfin, un modeéle complet pour la prise en compte de la précontrainte sur la résistance
au poingonnement est proposé, voir chapitre [6] en accord avec les observations expéri-
mentales. Ainsi en utilisant la loi de comportement décrite au chapitre [4] croisé avec
le critere de rupture modifié, comme l'illustre la figure 1.9, il est possible d’évaluer la
résistance de 1’élément précontraint.

1.4 Contributions personnelles

1. Réalisation de trois campagnes expérimentales distinctes sur des spécimens de
dimensions 3000 x 3000 x 250 mm aux propriétés relatives aux matériaux compa-
rables ayant investigué séparément les différents effets de la précontrainte sur la
résistance au poingonnement (moment seul, effort normal seul et moment et effort
normal simultanés) ;

2. Reéalisation d’une campagne expérimentale sur des spécimens de dimensions 3000 x
3000 x 400 mm sujets au poingonnement ayant investigué la cinématique des dalles
et les modes de transmission des efforts;

3. Développement d’une loi analytique décrivant le comportement d’une dalle en
tenant compte de 'influence d’'un moment et d’un effort normal consécutif & une
précontrainte par exemple ;

4. Contribution & la formulation des expressions pour la norme SIA 262 (2012)
[SIAZ°'2] et pour le Model Code 2010 [FIB?°Y] relatives & la prise en compte
des différents effets de la précontraintes sur la résistance au poin¢connement ;

5. Validation de ces expressions grace aux essais personnels et un panel d’essais tirés
de la littérature rassemblant au total 96 échantillons et comparaison des prédictions
desdites expressions avec celles proposées par la norme européenne [Eurocode2004]
et la norme américaine [ACT?*M]

6. Proposition d’un modeéle complet pour le calcul de la résistance au poingonne-
ment en adaptant le modele d’engrénement de Guidotti [Guidotti®**1°] et en tenant
compte de la cinématique des dalles mesurée dans lors de la campagne expéri-



Contributions personnelles

mentale afférente, permettant ainsi la prise en compte des différents effets de la
précontrainte ;

. Extension et validation de la théorie de la fissure critique pour le poinconnement
des éléments précontraints ;

. Proposition d’'une formulation simplifiée pour le critére de rupture, permettant
la prise en compte des différents effets de la précontrainte pour le calcul de la
résistance au poingonnement et extension a la prise en considération d’un effort
normal vertical provenant de colonnes superposées.






2 Etats des connaissances

La présente section présente les connaissances nécessaires pour ’étude de 'influence de
la précontrainte sur la résistance au poingonnement. Ainsi seront d’abord présentées les
théories de base qui décrivent le phénomene de poingonnement. Ce seront ensuite les
principales normes de dimensionnement qui intégrent en partie la prise en compte des
effets de la précontrainte sur la résistance au poingonnement qui seront décrites. Les
principaux essais de la littérature seront également décrits.

2.1 Critéres pour le calcul de la résistance au
poinconnement

Dans cette section seront présentés deux approches de référence dans la théorie générale

d’explication du phénomene de poingonnement :

~ Celle de Kinnunen et Nylander [Kinnunen'?%]
Suede.

— Celle de Muttoni [Muttoni'®®®], [Muttoni'®"!] | introduit dans les années 1980 en Suisse.

Ces deux approches sont décrites de facon exhaustive par Guandalini [Guandalini2005]

et Guidotti [Guidotti?*'?], seuls les éléments principaux seront donc récapitulés ici.

, développé dans les années 1960 en

Les dites approches présentent de fortes analogies entre elles. Le principe de base réside
dans le fait que la résistance V de la dalle est reliée & sa rotation 1 selon une loi de
comportement, comme lillustre la figure 2.1. La rupture est définie comme le point
d’intersection de la courbe représentant la loi de comportement (charge-rotation) de la
dalle avec celle représentant un critére de rupture. Le point de rupture est alors défini
par le couple charge de rupture Vg - rotation de rupture ¢ g (figure 2.1).

Dans ce qui suit, vont principalement étre distinguées les différentes facons dont les
criteres de rupture au poingonnement sont formulés.

2.1.1 Modeéle de Kinnunen et Nylander - Approche initiale

Cette approche est le fruit des travaux de Kinnunen et Nylander en Suéde au sein
du Royal Institute of Technology & Stockolm (KTH). Elle est présentée ici, car ils en
sont les initiateurs, dans le domaine du poinconnement, de ce principe qui consiste en
le croisement d’une courbe charge-rotation avec une courbe définissant un critére de
rupture pour déterminer la rupture d’une dalle au poin¢connement.
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v
— 9 Vg a
% — Loi charge - rotation
I v — Critere de rupture
Zone de rupture

Yr Y

Figure 2.1: Détermination du point de rupture par croisement d’une loi
charge-rotation avec un critere de rupture

D’abord, le comportement de la dalle est exprimé par une loi qui relie la charge appli-
quée V a sa rotation 1. Le comportement des matériaux est assimilé a une loi élastique
linéaire parfaitement plastique pour les aciers d’armature et a une loi élastique linéaire
pour le béton. Lors des essais réalisés, les deux chercheurs ont constaté qu’au fur et a
mesure du chargement, la partie de la dalle a 'extérieur de ce qui allait former un cone
de poingonnement tournait plutét comme un corps rigide autour d’un point de rotation
noté CR dans la figure 2.2 (a) et (b). Cet élément se trouve étre en équilibre avec le
systéme de forces (V, Ri, Ra, R4, T) présenté en détail sur la figure 2.2 (c) et dont la
signification est la suivante :

Ry effort dans les armatures supérieures coupées le long de la section radiale;

Ry effort dans les armatures supérieures coupées au niveau du cone de poingon-
nement a rg;

Ry effort dans le béton comprimé;

T réaction sur la partie circulaire inclinée d’un angle « par rapport a la direction
horizontale ;

V' charge appliquée, égale a la réaction sur la colonne.

La courbe charge-rotation est déterminée a partir de 1’équilibre de I’élément circulaire
montré a la figure 2.2 (c¢). Son expression dépend notamment de la géométrie de la coque
conique montrée a la figure 2.2 (b); les hypothéses nécessaires a ce calcul sont données
en détail dans [Kinnunen!9%).

Ensuite, le critére de rupture est formulé de sorte a limiter la déformation tangentielle
du béton sur la face comprimée de la dalle au niveau d’une zone située a une distance
y du bord de la colonne, figure 2.2. Cette formulation équivaut & une limitation a une
certaine valeur de la rotation de la dalle. Pour ce faire, une procédure itérative doit étre
utilisée pour la détermination de la hauteur de la zone comprimée y. Il en résulte, aussi
sur la base des résultats d’essais obtenus, la formulation d’un critére de rupture dont
I’expression varie en fonction de la valeur du rapport entre le rayon de la colonne r. et

12



Criteres pour le calcul de la résistance au poingonnement

Tg="Ts X
(a) [
7 A
¢ [ Vor
Ry R,A
]
CR R, A9
|
Délimitation du cone de Y Point de contrdle de la @

poinconnement déformation tangentielle e,

Figure 2.2: Schématisation da la base théorique du modeéle mécanique

de Kinnunen et Nylander : (a) géométrie et efforts sur la section d'un

élément de dalle, (b) angle et point de rotation de la dalle et (c) équilibre
d’un élément de dalle
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la hauteur statique de la dalle d, selon la formule (2.1).

0.0035 (1 - 0.44ZC> <1 n "") si %C <1
VR = r Y ., (2.1)
0.0019 (1 + ) si S > 1;
y d

La charge de rupture est quant a elle déterminée par I’équation (2.2).

2re -y 1+y/rc

2 Ty, @) o d (2:2)

Ve =111 x

ou :
f(a) fonction géométrique qui dépend de I'inclinaison de la coque conique;
o¢ contrainte dans la coque conique.

La contrainte dans la coque conique s’exprime elle méme selon (2.3), oll €474y €st la
déformation dans le béton a une distance r = r. + y depuis le centre de la colonne.

o1 =2.35 Eo €clinty (2.3)
et
0.0035 (1 - 0.44”) si < 1;
5cT,rc/2+y = d 7§lc (24)
0.0019 si > 1

Ce critere de rupture est schématisé sur la figure 2.3 et permet de déterminer le point
de rupture de la dalle considérée.

2.1.2 Evolution du modéle de Kinnunen et Nylander

Par la suite d’autres chercheurs ont travaillé non seulement sur I’amélioration du modele
physique [Bromnsg[)%]7 mais aussi sur la formulation du critére de rupture en basant leurs
réflexions sur la mécanique de la rupture notamment [Hallgren'®%®] ce qui permit de
tenir compte de l'effet d’échelle.

14
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=

— Loi charge - déformation

— Critére de rupture

Zone de rupture
Yr v

Figure 2.3: Critere de rupture de Kinnunen et Nylander croisé avec une
courbe charge-rotation

Approche de Broms

2005]

19907 11 engage un mécanisme similaire pour la détermination de

Broms [Broms Broms
la résistance au poingonnement par un équilibre de force au niveau d’une coque conique
par laquelle passent tous les efforts apres formation de la fissure délimitant le cone de
poingonnement. Cette coque conique est comparable & celle considérée par Kinnunen et
Nylander (figure 2.4 (b)), & ceci pres qu’ici la géométrie est légerement modifiée et que
I’état de contrainte est désormais biaxial.

L

Jel

(b)
s /
. e

|
| (c)
|

>

y=a(1+tana)

Figure 2.4: Définition de la géométrie de la zone de rupture - Elément
de dalle au voisinage de la colonne (a), géométrie adoptée par Broms (b)
et géométrie adoptée par Hallgren (c)

La résistance finale au poingonnement est la composante verticale de la résultante V
qui agit sur la coque conique. Broms définit la résistance de I’élément en ’associant a

15
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celle de cette coque conique selon 'expression (2.5).

0.15)1/3 (2.5)

VR:ac-t-sin(y)-u'<t

ou :
0. contrainte de compression sur la coque conique;

t épaisseur de la coque conique qui vaut x/2cos~y;

u périmetre de la coque conique.

La contrainte de compression sur la coque conique est donnée par 1’expression (2.6) :

Oo=f. {0.6 0.9 (1 - 0.0072)} <12f. (2.6)

et le périmetre de la coque conique par (2.7) :

w=m (c + tangé?y) +5 tafz (v)) (2.7)

L’effet de taille est pris en compte griace a la mécanique de la rupture et se trouve sous
forme de (0.15/t)'/3 dans expression de la résistance. La hauteur de la zone comprimée
est calculée selon une approche élastique. La résistance de I’élément considéré est alors
conditionnée par la résistance de la coque conique sollicitée de maniere biaxiale.

Approche de Hallgren

La géométrie de la fissure que Hallgren considére dans son modele est trés similaire a
ce qui a été proposé par Broms; ceci est décrit dans [Hallgrenlg%]. En effet comme le
montre la figure 2.4 (c), seul I'angle d’inclinaison de la résultante de la force V; est
modifié. Hallgren justifie cet angle sur la base des résultats d’essais ainsi que par les
simulations numériques par éléments finis.

La hauteur de la zone comprimée est exprimée selon la valeur des contraintes tangen-
tielles dans l'acier et le béton, soit élastique ou plastique pour les deux matériaux ce
qui permet de définir quatre états différents. En effet, dans ce modele le comportement
des matériaux est défini par une loi élastique parfaitement plastique. Les quatre états
possibles sont donc :
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— béton et acier élastique

— béton plastifié et acier élastique
béton élastique et acier plastifié
béton et acier plastifié

Le critere de rupture se base ensuite sur ’hypothese que 1’état de compression du béton
au début de la zone de rupture est biaxial, comme le supposait déja Broms, figure 2.5.
Cette hypothese est cette fois également étayée par des simulations numériques par
éléments finis, mais néglige les déformations d’effort tranchant.

L

O W

\\ (o573
o

O, Etat de compression biaxial

O

I
[}
[}
Etat de com]bression triaxial
[
I

Figure 2.5: Détail de ’état de compression de la coque conique selon
Hallgren

Ensuite, apres avoir atteint la contrainte limite, le béton s’adoucit et la contrainte princi-
pale o7 diminue ce qui affaiblit la zone de compression triaxiale ou la fissure se propage
conduisant alors & la rupture de I’élément. Ceci est expliqué par la mécanique de la rup-
ture avec la propagation de la fissure depuis une zone de fissuration fictive de largeur we.
Cette ouverture critique de la fissure w, se détermine selon la mécanique de la rupture
et dépend de I'énergie G nécessaire a I'ouverture de cette fissure et de la résistance f.;
a la traction du béton. Elle s’exprime par 1’équation (2.8).

Gr
fct

we = 3.6 (2.8)

La rupture survient lorsque la déformation tangentielle dans le béton atteint une certaine
valeur comme le montre la relation (2.9), z étant la hauteur de la zone comprimée.

We

cTu — —_ 2.
EcTu = — (2.9)
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2.1.3 Approche de Muttoni - Théorie de la fissure critique

Dans cette section est présentée la théorie de la fissure critique, qui résulte des travaux
menés par I’équipe de Thiirlimann [Muttoni'®®®] & 1’'Ecole Polytechnique Fédérale de
Zurich (ETHZ). Les principes de base de cette théorie ont été énoncés pour la premiere
fois par Muttoni en 1985 pour une proposition de norme pour la SIA 162 de 1993. Une
campagne expérimentale suivit en 1986 [Muttoni'®*®] ot le réle de Pouverture de la fis-
sure qui se développe dans ’ame des poutres a été étudié. Ensuite les bases théoriques
dont les formulations, établie par Muttoni et Schwartz, datent de 1991 [Muttonilggl]
découlent d’observations expérimentales faites sur des poutres en béton armé sans ar-
matures d’effort tranchant chargées de sorte a obtenir des ruptures par effort tranchant.
Ces observations faites sur des poutres en béton armé ont conduit a la formulation de la
théorie de la fissure critique, également applicable pour le cas des dalles et qui s’avere
bien adaptée pour la formulation d’un critere de rupture au poingonnement.

Poutres sans armature d’effort tranchant

La théorie de la fissure critique naquit des travaux de Muttoni et Thiirlimann et de
leurs essais en laboratoire qui mirent en scéne des poutres simples en béton armé et
chargées en deux points. Ces poutres étaient aggrémentées d’'une armature de flexion
correctement ancrée, mais ne présentaient pas d’armature d’effort tranchant, comme il
I’est visible sur la figure 2.6 (a) et dans [Muttoni'®®®]. Lors des essais, il a été constaté
que la charge de rupture était bien inférieure a la charge de rupture prévue par la théorie
de la plasticité, 2.6 (b). Il a de plus été remarqué que la différence entre la valeur de la
résistance mesurée lors des essais et celle prévue par la théorie de la plasticité dépend
également de I’état de fissuration de I’élément testé.

1

Figure 2.6: Géométrie des poutres simples testées en laboratoire (a) et
champ de contrainte en accord avec la théorie de la plasticité (b)

Les observations lors des essais sont riches d’informations pour la compréhension des
principes de bases de la théorie de la fissure critique.

1. Au début du chargement, la poutre demeure dans un état non-fissuré et son com-
portement peut alors étre décrit par la théorie de I’élasticité.
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2. Quand la charge augmente, des fissures de flexion apparaissent dans les zones les
plus sollicitées en traction, figure 2.7 (a). Dans cet état, 'effort tranchant ne peut
pas se transmettre directement aux appuis, il est alors transmis par engréenement
(figure 2.7 (b)), par effet porte-a-faux (figure 2.7 (c)) et par effet goujon (figure
2.7 (d)). Si ces mécanismes permettent la transmission de effort tranchant, ils
donnent cependant naissance a des zones de traction supplémentaire, comme il
I'est mis en évidence sur la figure 2.7 (f).

Figure 2.7: Transmission de I'effort tranchant dans une poutre fissurée :

effet d’engrénement des granulats (b), effet porte-a-faux (c), effet goujon

(d), apparition de zones de traction complémentaires (1 et 2) dues a
Peffort tranchant et fissures correspondantes (f)

3. Ces nouvelles tractions font que les fissures initialement créées par flexion vont se
développer a cause de la transmission de l'effort tranchant et s’applatir un peu
plus, comme le suggere la figure 2.7 (f).
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2. ETATS DES CONNAISSANCES

Figure 2.8: Mécanismes développés apres la formation de la fissure cri-
tique : état de fissuration de la poutre (a), mécanisme d’appui direct (b),
mécanisme d’appui direct dévié au dessus de la fissure critique (c)

Dans cet état de fissuration avancée (figure 2.8 (a)), l'effort tranchant peut aussi
étre transmis par appui direct modifié comme le montre la figure 2.8 (b) et (c).
Toutefois, du fait de la présence de la fissure critique, la résistance de la bielle est
amoidrie. Il se met donc en place un mécanisme qui permet de devier une partie
de la force au dessus de la fissure critique (figure 2.8 (c)). Ces mécanismes de
transmission de l'effort tranchant ont de plus en plus de mal a conduire 'effort
tranchant jusqu’a ’appui. La rupture intervient alors. En revanche ces mécanismes
ne peuvent supporter une force aussi importante que celle qui serait supportée par
le seul mécanisme de flexion. Il en résulte donc une charge de rupture inférieure a
celle prévue par la théorie de la plasticité.

La résistance a leffort tranchant est donc directement liée a 1’état de fissuration de
la poutre comme l'ont encore mis en évidence les résultats des essais réalisés sur les
poutres BP0 et BP2 dont un apercu est donné a la figure 2.9 (a) et (b). Le dispositif
expérimental ainsi que les résultats complets sont disponibles dans [Muttonilggﬁ]. En effet
la zone qui se trouve affectée par la fissure critique diagonale dans BP0 a été renforcée
par une armature pour le controle de la fissuration. La bielle étant alors moins sujette a
I’ouverture de la fissure peut alors transmettre ses efforts plus facilement ce qui explique
Paugmentation de résistance observée, figure 2.9 (c). Ceci est également expliqué plus
en détail dans [MuttoniZ?%%].

Comme ’explique Muttoni dans [Muttoni??®?], la résistance & l'effort tranchant des
éléments sans étriers (ou armature d’effort tranchant) de largeur b et de hauteur statique
d, est corrélée a la racine carrée de la résistance a la compression du béton +/ f., comme
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v, (c)

BP0 AT
,{‘{/fd | 100%
! / 75% -
50% -
t i BPO  BP2

Figure 2.9: Résultats d’essais effectués 1’équipe de Thiirlimann

[Muttoni1986] - Etat de fissuration, disposition des charges et position

de larmature pour les poutres BP0 (a) et BP2 (b) et comparaison de
résistance entre BP0 et BP2 (c)

lavait déja suggéré les travaux de Moody et al. [Moody1954]. De plus cette résistance
dépend fortement de I'ouverture de la fissure critique w et de sa rugosité, liée elle-méme
au diamétre maximal des granulats d, [Walraven'*®]. Ainsi la résistance de 1’élément se
définit de la facon suivante :

Vg = bd\/fof(w,d,) (2.10)

Pour la formulation de ce critére relatif & des poutres avec rupture a l’effort tranchant
avant I’écoulement des armature, Muttoni [Muttoni%OB“] émet deux hypotheses. La pre-
miére stipule que 'ouverture de la fissure w est proportionnelle au produit d’une défor-
mation de référence ¢ par la hauteur statique de la poutre d (w x € - d). La seconde
considere que la résistance a l’effort tranchant est vérifiée dans une section particuliere
(située & d/2 du point d’introduction de la force dans le cas d’une charge ponctuelle)
et que le point ou la déformation de référence est calculée se trouve a une hauteur de
0.6d mesurée depuis la face comprimée. Le comportement du béton est admis élastique
linéaire fissuré et 'hypothese de Navier-Bernoulli qui suppose que les sections planes res-
tent planes est supposée vérifiée. Le critere se formule alors comme suit [Mutton12003],
[MuttoniZ?%%] .

Vi 1/3

bd\/]Tc 1+ 120i

(2.11)

ou dgo désigne la taille du granulat de référence fixée a 16 mm. La figure 2.10 montre
que les valeurs de résistance obtenues lors des essais sont bien définies par le critere de
rupture proposeé.

Dalles sans armature d’effort tranchant

La théorie de la fissure critique qui est née des travaux et observations sur poutres peut
étre étendue au cas des dalles appuyées sur colonnes et sujettes au risque de poingonne-
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Figure 2.10: Résultats d’essais sur poutres sans armatures d’effort tran-
chant chargées par une charge ponctuelle ou une charge linéaire comparés
avec les prévisions du critére de rupture formulé en (2.11)

ment. De méme que pour les poutres chargées ponctuellement ou de maniere répartie,
le critére de rupture formulé permet de déterminer un domaine au dela duquel il y a
rupture par effort tranchant, de méme pour les dalles appuyées sur une colonne, le critere
de rupture adapté aux dalles appuyées sur colonnes permet de déterminer un domaine
au dela duquel il y a rupture par poinconnement.

Figure 2.11: Dalle uniformément chargée appuyée sur une colonne cen-
trale (a) et appuyée sur mur sur son pourtour (b)

Méme s’il existe des différences incontestables entre effort tranchant et poingonnement,
de fortes analogies existent néanmoins. Les détails de cette correspondance ne seront pas
explicités en détails ici, mais des éléments de clarification sont toutefois énoncés. Pour
le cas des poutres, il est clair que les charges appliquées suivent ’axe de la poutre pour
arriver ensuite aux appuis. Le champ de cisaillement est alors dans ce cas unidirectionnel.
Ce caractere unidirectionnel du champ de cisaillement peut se retouver dans le cas
de dalles supportées par des appuis linéaires chargées uniformément, figure 2.11 (b).
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En effet, au voisinage de ces appuis, les champs de cisaillement arrivent de maniére
perpendiculaire & I’axe de Pappui, figure 2.12 (b). Cette situation change lorsque la dalle
ne s’appuie plus que sur une colonne, figure 2.11 (a). Les charges appliquées sur la dalle
doivent parvenir au seul appui a disposition qu’est la colonne. Les champs de cisaillement
se concentrent et rayonnent vers la colonne, figure 2.12 (a).

() (b)

Figure 2.12: Champs de cisaillement pour une dalle uniformément char-
gée appuyée sur une colonne centrale (a) et appuyée sur mur sur son
pourtour (b)

Si ’'observation des poutres au cours de leur chargement a été importante dans ’analyse
de leur comportement, il en va de méme pour les dalles pour lesquelles différentes étapes
peuvent étre mises en évidence et leur comportement pourra étre calculé sur la base de
la théorie de la fissure critique.

1. Comme pour le cas des poutres, au début du chargement les dalles demeurent dans
un comportement élastique linéaire jusqu’a ce que la premiére fissure se forme.
Cette premiere fissure est en l'occurence une fissure tangentielle qui nait en face
supérieure au voisinage de la projection de la colonne sur cette dite face, comme
le montre la figure 2.15 (a).

2. Cette fissure tangentielle conduit & une redistribution des efforts dans la dalle, qui
est maintenant essentiellement soumise a des moments tangentiels. Des fissures se
développent alors essentiellement en direction radiale, figure 2.15 (b).

3. Lorsque le chargement augmente, les moments radiaux restent limités et les fissures
radiales se développent atteignant ainsi rapidement les bords de la dalle. Ensuite
se forment des fissures tangentielles extérieures a la premiére qui s’est formée au
droit de la colonne, figure 2.15 (c). L'une d’entre elles, dite critique, s’ouvre plus
et rejoint la téte de la colonne. Ceci implique un changement de régime dans la
dalle au voisinage de la colonne comme l’illustre la figure 2.13.

Lors de 'apparition de la fissure critique, la bielle en compression ne peut plus
directement acheminer la charge vers l'appui (2.13 (a)). Ainsi la bielle doit étre
partiellement déviée afin de faire passer l'effort a travers la fissure (2.13 (b)). Ce
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Figure 2.13: Mécanisme de transmission de la charge a la colonne au
début du chargement (a) et apres la formation de la fissure critique (b)

changement de mode de transmission des charges implique une diminution de la
compression radiale au voisinage de la colonne, visible dans les résultats d’essais
de Guandalini [Guandalini?®®®]. La figure 2.14 montre en effet une décompression
des jauges au voisinage de la colonne.

2500
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V [kN]
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Figure 2.14: Déformations radiales en face inférieure en fonction de la
charge appliquée pour la dalle PG3

4. Au moment de la rupture (figure 2.15 (d)), qui intervient brutalement, un céne de
poinconnement se forme. Il est délimité par la fissure dite de rupture, comme il le
sera mis en évidence au chapitre [6].

La formulation du critére de rupture par poingonnment est analogue sous sa forme a
celle relative aux poutres, équation (2.12) :
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V=V Vi<V <09

V.<V<0.9W%

(c) ()

Figure 2.15: Etapes de fissuration d’une dalle sujette au poingonnement

Vi 3/4

wdVfo oy g5 Y
dg +dgo

(2.12)

Dans le cas des poutres, la résistance est corrélée a une déformation calculée dans une
section de controle. Pour les dalles, la résistance est corrélée a la rotation ¢ a Iextérieur
du cone de poingonnement, comme le met en évidence la figure 2.16 (a). Cette résistance
se calcule cette fois sur un périmetre u dans le but d’uniformiser dans la formulation
du critere ’état de contrainte dans la zone de vérification. En effet pour les dalles, au
voisnage de 'appui se développent des plastifications locales qui entrainent notamment
une forte répartition des efforts en direction tangentielle. Afin de pouvoir capter la
résistance réelle de la dalle, le controle se fait donc sur un périmetre qui entoure la
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colonne.

Figure 2.16: Schématisation des hypotheses a la base de la théorie de
la fissure critique : corrélation entre I'ouverture de la fissure critique et
la rotation de la dalle au dela du cone de poingonnement (a), périmeétre
de controle pour une colonne circulaire (b) et pour une colonne carrée

(c)

La résistance de la dalle est calculée sur un périmetre u situé a 0.5d du bord de la colonne
comme le montre la figure 2.16 pour une colonne circulaire (b) ou carrée (c).

Pour déterminer le point de rupture de la dalle selon la théorie de la fissure critique, il
est nécessaire de croiser ce critere avec une loi définissant le comportement de la dalle
comme l’illustre la figure 2.17. Le point de rupture est alors déterminé par le couple

VvaR-

\"
Ve[ ! —— Loi charge - déformation
3 —— Critere de rupture
l - Zone de rupture

Y (4

Figure 2.17: Croisement d’une loi charge - rotation avec le critere de
rupture

Ce critere de rupture est exprimé pour des dalles sans armature d’effort tranchant et
Ieffort normal de compression n’est pas pris en compte. Celui-ci a cependant une in-
fluence effective sur le poingonnement des dalles. Il sera montré dans le chapitre [6] que
le critére de rupture proposé dans cette theése, en s’appuyant sur la base de la théorie
de la fissure critique, utilisera des considérations allant dans les directions proposées par
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Campagnes expérimentales conduites par d’autres chercheurs sur des dalles
précontraintes

1960] 2005] 1996} )

Kinnunen et Nylander [Kinnunen”*"], Broms [Broms et Hallgren [Hallgren

2.2 Campagnes expérimentales conduites par
d’autres chercheurs sur des dalles précontraintes

D’autres chercheurs ont déja mené des campagnes d’essais de poingonnement sur dalles
précontraintes. Le détail des plans des spécimens d’essais ainsi que les principaux para-
metres y relatifs sont donnés en annexe A.

2.2.1 Généralités

Pralong, Brindli et Thiirlimann [Pralong!®™], dans leur étude du poingonnement sur

dalles précontraintes avec cables injectés et non injectés, ont montré que 'utilisation
de la précontrainte contribue a une augmentation de résistance de 1’élément de dalle
considérée. Il a été demontré que cette augmentation n’est pas seulement imputable
aux tracés des cables qui selon leur forme peuvent augmenter la résistance finale en
contrant une partie des charges verticales appliquées. Le moment et I’effort normal ont
une influence supplémentaire sur le comportement de la dalle. En effet, la résistance
peut encore étre augmentée au dela du supplément d’effort attribuable a la géométrie
des céables. Par contre, la rotation ne semble pas étre grandement modifiée par la présence
de la précontrainte.

2.2.2 Géométrie de la fissure et déformation au voisinage de la

colonne
Dans la série d’essai DT réalisée par Regan [Regan1983], des jauges ont été placées a
Iintérieur de la dalle sur des supports en béton en forme de I de 60 mm de hauteur. Ces
supports jalonnaient les spécimens (figure 2.18) afin de capter la fissure critique et de
pouvoir mesurer son ouverture en fonction du chargement.

B c] wg§
! ECH

120 120 120 120

Figure 2.18: Disposition des éléments supportant les jauges pour capter
ouverture de la fissure pour la série d’essai DT [Regan'?®?]
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La figure 2.19 est relative a la dalle P7, mais les remarques évoquées sont également
valables pour les autres dalles de cette méme série. A la fin de l'essai (V' > 600 kN),
c’est la zone la plus proche de la colonne qui présente la plus grande ouverture. En outre
les déformations de la zone proche de la colonne ne semblent se manifester que pour des
charges avoisinant 75% de la charge de rupture, ce qui dénote une ouverture brusque de
la fissure au voisinage de la colonne peu de temps avant la rupture.

750

500 | !

V' [kN]

9 [%(]

Figure 2.19: Courbes charge-déformation des jauges d’extensométrie
placées sur les support en I pour la dalle P7 de la série DT de Regan
[Regan'®®?]
Les mémes conclusions peuvent également étre tirées des essais de Ramos [Ramos?%?],
qui a notamment instrumenté ses spécimens avec des plaques en béton de 20 mm d’épais-
seur et dont la forme est donnée sur la figure 2.20.
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Figure 2.20: Support pour les rosettes proches de la colonne dans les
essais de Ramos [Ramos®**?]

Les résultats de ces jauges montrent en effet que la direction principale de la compression
dans la partie inférieure de la dalle notamment, change en fonction du chargement de la
dalle. Si au début de I’essai la compression est pratiquement colinéaire au plan de la face
inférieure de la dalle (figure 2.21 (a)), lorsque la charge augmente, la direction principale
de la compresion a tendance & s’incliner de maniére plus importante (figure 2.21 (b)), ceci
dénote également un changement de comportement dans la zone proche de la colonne au
voisinage de la rupture. En revanche lorsque 1’on s’éloigne de la colonne, I'inclinaison de
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la direction principale de compression s’aplanit, ce qui correspond a la zone comprimée
non perturbée par les effets locaux a proximité de la colonne. De plus, pour la partie
inférieure, I'intensité des déformations semble s’amenuiser lorsque 'on s’éloigne de la
colonne, comme le suggere la représentation de la figure 2.21. Cela implique donc une
zone de forte compression dans un tres proche voisinage de la colonne.

(a) (b)

5@ 6 e

lg 2uws S 4m

\
\
=

== Déformation de compression

I
I
Déformation de traction

Figure 2.21: Visualisation qualitative des déformations principales de
compression données par le dispositif en rosette des essais de Ramos
[Ramos®**?] pour V ~ 40 %V (a) et pour V ~ 95 %Vx (b)

Pour ce qui est de la face supérieure, d’abord l'intensité des contraintes de compression
est nettement moins prononcée que celles de la face inférieure, ce qui est normal dans la
mesure ou cette zone est globalement tendue. Toutefois, ces déformations de compression
donnent quelques indices sur les bielles de compresion qui transmettent les efforts & la
colonne. En effet, la direction principale des déformations de compression dans la zone
supérieure (points 5, 6 et 7 visibles sur la figure 2.21) est moins inclinée que celle au
voisinage de la colonne au niveau inférieure. Ceci semble indiquer un changement de
régime sur la hauteur de la dalle quant a la transmission des efforts.

Concernant les déformations de traction dans la zone inférieure, elles n’apparaissent de
maniére lisible que pour des charges tres voisines de la charge de rupture, entre 80 et 90%
de Vg environ. Au niveau de la jauge 1, visible sur la figure 2.21 (b), il est intéressant de
remarquer des déformations de traction tres importantes dans le sens perpendiculaire a
la bielle inclinée qui arrive sur la colonne. Il peut donc étre supposé une diminution de
la résistance de cette bielle du fait de ces déformations de traction, qui traduisent un
cisaillement local.

2.2.3 Comparaison des essais sur dalles précontraintes par
rapport au critére de rupture de Muttoni de 2008
[MuttoniZ’”®]

Comme il le sera expliqué dans le chapitre [3], il est important de distinguer les effets
de la précontrainte pour pouvoir cerner 'influence de chacun d’eux sur la résistance au
poingonnement. Sur la base des résultats d’essais de la littérature mettant en scéne des
dalles précontraintes, les influences de l'effort normal, du moment de flexion et de la
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composante verticale du cable ont été analysées. La géométrie des spécimens des essais
ainsi que les parametres des matériaux et ceux caractérisant la précontrainte sont donnés
en annexe A. Les auteurs de ces essais sont mentionnés ci-dessous :

— Grow et Vanderbilt (1967) - [Grow'?%7]

— Kinnunen, Nylander et Ingvarson (1977) - [Nylander
~ Pralong, Bréiindli et Thiirlimann (1979) - [Pralong'%™)
— Shehata (1982) - [Shehata!?®?]

— Regan (1983) - [Regan'?®3]

— Kordina et Nolting (1984) - [Kordina'?®4]

— Hassanzadeh (1998) - [Hassanzadeh!9%]

— Melges (2001) - [Melges?!]

~ Ramos (2003) - [Ramos?0%3]

~ Moreillon (2008) - [Moreillon?%]

1977]

S’il est vrai que le critéere de rupture initial fonctionne bien pour les dalles sans effort
normal, comme le montre la figure 2.22, et comme il I'est détaillé dans [MuttoniQOOB],
I’analyse de la figure 2.23 met en évidence qu’une augmentation de précontrainte conduit
généralement a une augmentation de résistance et a une diminution de la rotation a la
rupture. le critére de rupture initial n’est alors plus bien adapté.

0.9 \ \
Essais pour 0 =0 ]
Critere pour 0 =0

0.6

[V/MPa

0 \ \ \
0 0.05 0.1 0.15 0.2

_vd
d{/,() + dy

Figure 2.22: Résultats d’essais de poingonnement sans effort normal
comparés au critére de rupture initial selon [Muttoni®**®]

Globalement il est possible de dire que quelque soit la quantité de contrainte normale
de compression, les rotations a la rupture demeurent relativement proches les unes des
autres (figure 2.23). L’effort normal semble donc surtout influencer la résistance.

De maniere générale, les diminutions de rotations semblent en effet plutét imputables a
la présence d’un moment de flexion. Ce moment de flexion semble aussi augmenter la
résistance au poingonnement.

La valeur de la composante verticale va bien souvent de paire avec la quantité d’effort
normal introduit, si bien qu’il est difficile de cerner précisément a quoi est attribuable
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une augmentation de résistance. Toutefois, la série Moreillon montrée a la figure 2.23 (j)
montre clairement qu'une augmentation de I’effort normal conduit & une augmentation
de résistance tout en conservant des rotations a la rupture tres similaires.

La figure 2.24 récapitule les résultats d’essais au regard du critére de rupture de Muttoni
de 2008 [Mutton12008“]. S’il était déja possible de voir sur la figure 2.23, que le critere de
rupture actuel est tres conservatif vis a vis des essais de la littérature avec précontrainte,
cette figure le montre aussi cet aspect conservatif pour les valeurs d’effort normal (a) et
de moment de flexion impliqués (b). Sur cette figure, il n’apparait pas un détachement
clair de I'influence de I’effort normal, du moment de flexion ou de la composante verticale.
Le degré d’effort normal, de moment de flexion et de composante verticale vont de pair
sauf dans quelques cas. Il semble donc intéressant de séparer les phénomenes et de
conduire des essais sur l'influence seule d’'un moment de flexion et sur I'influence seule
d’un effort normal sur le comportement des dalles au poinconnement afin de déterminer
plus clairement quelle est la contribution de chacun de ces parametres sur la résistance
et la rotation a la rupture notamment. C’est ce qui est fait au chapitre [3].
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Figure 2.23: Résultats d’essais de différentes campagnes selon les valeurs
de contrainte normale de compression o, de moment de flexion m et de
composante verticale V), présents dans les spécimens, comparés au critere

de rupture de Muttoni [Muttoni*%%]
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Figure 2.24: Résultats d’essais des différentes séries de la littérature avec

précontrainte comparés au critére de rupture de Muttoni [Muttoni

-2008(1]

selon le degré d’effort normal o (a), de moment de flexion m (b) et de
composante verticale V,, (c) présents dans les dalles d’essais
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2.3 Modeéles pour le calcul de la résistance au
poinconnement

Les normes relatives au béton structural fournissent pour la plupart des cas des recom-
mandations pour le calcul de la résistance au poingonnement. Ces recommandations se
basent sur des parameétres liés aux matériaux, comme la résistance a la compression
du béton et des parametres géométriques comme le taux d’armature de flexion ou la
hauteur statique moyenne de ’armature. Ensuite certaines d’entre elles tiennent compte
partiellement de I'influence de la précontrainte sur la résistance au poingonnement, lais-
sant toujours au moins un effet de la précontrainte négligé dans le calcul de la résistance.
Trois approches principales se distinguent assez nettement : celle fournit par la norme
américaine ACI 318 (2011) [ACT?*'!], celle fournit par la norme européenne Eurocode
2 (2004) [Eurocode?®™] et celle fournit par la norme suisse SIA 262 (2012) [SIAZ1?]
et le Model Code 2010 [FIB?°!!]. Toutes permettent ainsi de calculer une résistance
nominale vy, comparée a un effort nominal vy de cisaillement calculé lui le long d’un
certain périmeétre u comme le montre la relation (2.13), ou Vy représente la valeur de
dimensionnement de ’effort tranchant dans la zone de poingonnement considérée.

Vi

Ve =~ (2.13)
Les périmetres de controles u sont évalués de maniere différente selon les différentes
normes. Il est calculé & 2d du bord de la colonne pour la norme européenne Eurocode 2,
alors que pour la norme américaine ACI, la norme suisse SIA et le Model Code MC, le
périmetre est calculé a 0.5d du bord de la colonne comme le montre la figure 2.25. Il est
toutefois & noter que la norme américaine ACI 318 (2011) considére un périmetre carré
pour les colonnes carrées contrairement a la SIA 262 (2012) et au Model Code 2010.

0.5d

e - (ACI, SIA, MC)
.0 .
(ACI SIA, MC) (ACI, SIA, MC)

24 (EC)

L L] T

2d (EC) 2d (EC)
Figure 2.25: Définition du périmetre de la section de contrdle selon les

différentes normes, pour une colonne carrée (a) ou ronde (b) et définition
de la composante verticale selon les différentes normes (c)
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2.3.1 Norme américaine : ACI 318 (2011)

La norme américaine tient compte de la précontrainte sur la résistance au poingonne-
ment sans armature d’effort tranchant dans un paragraphe spécialement dédié. Toutefois
seules les influences de I'effort normal ainsi que des forces verticales provenant de la pré-
contrainte a I'intérieur de la section critique sont considérées. L’influence du moment de
flexion est négligé comme le dévoile la relation (2.14).

3.5
Vre = VR acr = | min N d 15 “Vfek 030 | - Muacrd+ Vp act (2.14)
Si .
n

ou :
fer  valeur caractéristique de la résistance a la compression du béton, en [MPa];
A constante qualifiant le type de béton. Elle vaut 1 pour les bétons normaux ;

oep contrainte de compression normale & la section de contrdle, en [MPal;

as constante qui dépend du type de colonne considérée. Elle vaut respectivement
40, 30 et 20 pour les colonnes intérieures, de bords et d’angles;

Vp,acr  composante verticale des forces dues a la précontrainte a l'intérieur de
la zone critique de périmetre 0.5d, voir figure 2.25 (c);

Vre résistance effective.

La norme américaine néglige en outre nombre d’autres parametres. En effet, il est pos-
sible de remarquer que le taux d’armature de flexion, la dimension du champ de dalle
considéré qui met en valeur l'effet d’élancement de la dalle, I'effet de taille lié a la hauteur
statique et le diametre maximal du granulat ne sont pas pris en compte.

2.3.2 Norme européenne : EN 1992-1 (2004)

Principes de base

La norme européenne permet également de tenir compte de la précontrainte sur la résis-
tance au poingonnement sans armature d’effort tranchant, mais néglige comme la norme
américaine I'influence du moment de flexion. Ainsi la résistance au poinconnement est
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donnée par la relation (2.15) :

0.18

Vre =VrEC — VpEC = { k (100 p for)/® + 0.1 Ucp] upc - d

c

(2.15)
> (0.035 K2 f2 40 acp) upe - d

¢
ou :
fer  valeur caractéristique de la résistance a la compression du béton, en [MPa] ;
Y. = 1.5 coefficient partiel de résistance pour le béton ;
k=1+,/200/d <2.0 avecd en [mm];
p = /Pz Py < 0.02 taux d’armature relatif aux armatures adhérentes;

oep contrainte de compression normale a la section de controle, en [MPa) ;

Vp,Ec  composante verticale des forces dues a la précontrainte a I'intérieur de la
zone critique de périmetre 2d, voir figure 2.25 (c).

La composante verticale des cables V), gc est ici a tenir en compte du coté des actions.

La norme européenne propose une approche similaire a la norme américaine pour la
prise en compte de la précontrainte sur la résistance au poingonnement. En effet, 'effort
normal de compression est considéré par le biais d’'un terme supplémentaire prenant
une fraction de la contrainte de compression multipliée par la hauteur statique de la
dalle. Comme pour la norme américaine, la norme européenne ne tient pas compte
de l'influence du moment de flexion. Il est toutefois a noter qu’elle est plus complete
puisqu’elle tient compte de 'effet de taille par le biais du facteur k. En revanche, 'effet
d’engrenement et 'effet d’élancement de la dalle ne sont pas non plus considérés.
Propositions de Silva, Regan et Melo [Silva?"]

Cette approche se base d’abord sur ’expression de ’Eurocode 2 pour la partie commune
sans effet de la précontrainte puis sur la méthode de décompression pour la prise en
compte des effets de la précontrainte. L’expression de la résistance au poinconnement
est alors donnée par la relation (2.16) :

v
Vie = VrsrM — VpEc = VRe + %(mp,o +mpe) (2.16)
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ou :
VR, partie sans précontrainte qui peut s’exprimer selon :
Vg = 0.18 (1 i \/200d> (1001 foa) /3 ;

mpo moment de décompression dii a ’effort normal qui s’exprime selon :

0. contrainte moyenne de compression sur la largeur considérée ;
mpe moment sur la largeur considérée di a I'excentricité du cable;

m . N p .
— ratio du moment dii aux autres forces que la précontrainte sur la charge V.

V

Pour I'évaluation de my o et m, ., la section est supposée non fissurée et ces moments
peuvent alors étre calculés de maniere élastique. Ces moments dépendent de 'arran-
gement des céables au dessus de la colonne et les auteurs ont établi des facteurs de
corrections fonction des différents arrangements possibles.

Cette méthode résumée ici permet une prise en compte complete des effets de la précon-
trainte en y incluant moment et effort normal en plus de la composante verticale due a
la présence des cables.

2.3.3 Norme suisse : SIA 262 (2012)

La norme suisse, sous sa forme nouvelle est la seule norme avec les réglementations
énoncées dans le Code Model 2010, a considérer I'influence d’un moment de flexion sur
la résistance au poingonnement. La relation suivante, formulée sur la base des valeurs
caractéristiques des matériaux, permet le calcul de la résistance au poinconnement :

Vee = VR,s14 — Vp,s14 = ki Tea d - usra (2.17)
La composante verticale des cables V), g1 4 est aussi a tenir en compte du c6té des actions.
ou :

T.q valeur de dimensionnement de la résistance au cisaillement du béton, en
[MPal ;
1
kr - <
0.45+ 0.18 ¢ d ky

2 coeflicient qui tient compte de la grandeur de 1’élé-
ment de construction et de la résistance a la flexion
et d en [mm];
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¢:1.5.7“s.ﬁd.<msd—fm

3/2
) rotation de la dalle;
MRd — Mpd

48

k= —
916 + Diaa

coefficient qui tient compte de la taille maximal du granulat ;
Dyer  diametre maximal du granulat, en [mm];
msq moment de dimensionnement moyen au niveau de 'appui;

mpq moment résistant de dimensionnment ;

mpg moment de décompression de dimensionnement moyen au niveau de ’ap-
pui;
Vp,s1a  composante verticale des forces dues a la précontrainte a I'intérieur de la
zone critique de périmetre 0.5d ;

A‘A (a) Section A-A

A

-

% (b)

A o ¢

GIF-=‘ D &s
-

Figure 2.26: Etat de contrainte et de déformation dans un élément de
dalle soumis & une précontrainte centrée (a) et excentrée (b)

Comme il 'a déja été exprimé dans [Muttoni?®®®], la résistance de 1’6lément considéré
peut étre formulée en terme de valeurs moyennes des matériaux ce qui modifie 1égérement
I’expression de k, qui devient alors :

o 1
" 04+0.125¢ d kg

(2.18)

L’expression du moment de décompression dépend de la géométrie du cable selon qu’il
présente une précontrainte centrée ou excentrée (figure 2.26 (a) et (b)). Ce moment est
défini au sens de la norme comme le moment de remplacement pour lequel la défor-
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mation e dans les aciers d’armature passive générée intialement par la précontrainte,
sera ramenée a zéro. Son expression simplifiée est donnée a la formule (2.19) lorsque
la section n’est soumise qu’a un effort normal et par l'expression (2.20) lorsqu’a effort
normal s’ajoute aussi un moment de flexion. Le développement de ces expressions est
donné au chapitre [5] dans les relations (5.8) et (5.10).

h d

mpq ~ Nd X (2 — 3) (219)
h d

mpq ~ Nd X (2 — g + 6) (220)

Si la norme suisse, dans son édition de 2003 [SIA2003], était déja relativement complete
pour le calcul de la précontrainte dans les cas généraux, avec notamment la prise en
compte de effet de taille, I'effet d’engrénement, cette nouvelle version I’est d’autant plus
que l'influence de 'effort normal et du moment de flexion provenant de la précontrainte
peuvent également étre pris en considération.

2.3.4 Model Code (2010)

Les reglementations fournies par le Model Code 2010 tiennent compte de tous les effets
de la précontrainte, comme le suggere la relation suivante, identique & I'expression (2.17)
de la SIA 262 (2012)

Ve

Ye

VRe = Vrmc — Vpmc = ky d-u (2.21)

La composante verticale des cables V), pc est la aussi a tenir en compte du coté des
actions.

ou :

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

1
ky = 15 1 090 dk, < 0.6 coefficient ?ui dépend de la rotation de la dalle
9 autour de 'appui;
32
kg = > 0.75 coefficient qui tient compte de la taille maximal du granu-
7 16 +dg lat -

dy diametre maximal du granulat, en [mm];
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rs‘fsd.<msd_de

3/2
P =15-= ) rotation de la dalle;
MpRd — Mpd

d E;

msq moment de dimensionnement moyen au niveau de 'appui;

mpqg moment résistant de dimensionnment ;

mpg moment de décompression de dimensionnement moyen au niveau de ’ap-
pui;

Vp,mc  composante verticale des forces dues a la précontrainte a l'intérieur de la
zone critique de périmetre 0.5d.

De méme que pour 'expression de la résistance selon la norme SIA 262 (2012), il est
possible de formuler la résistance de ’élément considéré en terme de valeurs moyennes
des matériaux ce qui cette fois-ci modifie I’expression de ky, qui devient alors :

1
ky = ————— (2.22)

4 5 dk
g‘f‘gw g

Le calcul du moment de décompression mp se fait de fagcon analogue a ce qui a été
explicité pour la norme suisse STA 262.

Les recommandations fournies par le Model Code pour la prise en compte de la pré-
contrainte sur la résistance au poingonnement tiennent ainsi compte des trois effets de
la précontrainte. En effet, comme dans toutes les normes, les composantes verticales de
forces provenant de la précontrainte sont évidemment prises en compte. Mais en outre,
I’approche par le biais du moment de décompression permet non seulement de tenir
compte d’'un moment de flexion mais aussi d’un effort normal.

Des comparaisons des différents essais par rapport a ces normes seront faites au chapitre
[5]-
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3 Essais

Comme il ’a déja été mentionné au chapitre [2], peu d’essais mettant en évidence 'in-
fluence de la précontrainte sur la résistance au poingonnement existent. Les quelques
articles et rapports d’essais connus rendent majoritairement compte dans la plupart
des cas d’essais effectués avec des cables de précontraintes tendus mais non injectés.
Ces essais sont insuffisants pour proposer une théorie générale expliquant I'influence
complete de la précontrainte sur la résistance au poingonnement et notamment dans
les ponts-dalles. A ce titre, une campagne d’essais découplant les différents effets de
la précontrainte a été réalisée. Une derniere campagne d’essai est venue compléter ces
précédentes avec des mesures a 'intérieur du béton afin de cerner plus en détails la ciné-
matique de ces éléments de structure. Afin de faire coincider ces campagnes d’essai avec
la réalité pratique, une analyse paramétrique compleéte sur quatre ponts-dalles existants
a été conduite.

3.1 Définition des campagnes d’essai

3.1.1 Conception des essais

Les parametres des ponts-dalles existants retranscrits dans les essais ont été :

— La valeur de la hauteur h de la dalle du pont considéré

La quantité d’armature de flexion p

La valeur de la contrainte moyenne de compression longitudinale diie & la précontrainte

sur la section caractéristique (opmoy)

— La valeur de I’excentricité e de la précontainte se définissant comme le rapport entre
le moment de précontrainte sur I’effort normal de compression

Les ponts-dalles étudiés ont été sélectionnés parmi un panel de ponts-dalles caracté-
ristiques et représentatifs du parc de ponts-dalles existants en Suisse. Le tableau 3.1
résume, pour quatre d’entre eux, les parametres de la précontrainte qui ont été utilisés
pour la conception des essais.

Au vu de ces valeurs, les trois campagnes d’essais visant a cerner I'influence de la pré-
contrainte sur la résistance au poingconnement ont été élaborées en faisant varier le taux
d’armature passive de flexion entre 0.75 % et 1.5%. Ces valeurs sont non seulement
représentatives des ponts-dalles existants, mais sont également intéressantes dans la me-
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3. ESsAIs

Localisation Ds Omoy e h
Année de construction (%] [MPa] [m] [m]
Maienfeld, GR

ifld e 180 41 017 1.00

Viil)%?R g—)] 043 31 016 095
Thuls;sg,QGR {EI 022 2.2 037 097
Trimlrgésé GR N 0.83 28 028 0.82

Tableau 3.1: Parametres relatifs a la précontrainte de quatre ponts-
dalles existants

sure ou de nombreuses dalles testées au poingonnement ont été armées avec ces quantités.

Les dalles d’essais sont en outre représentatives d’une zone d’appui d’un pont-dalle dans
laquelle interréagissent un moment de flexion, un effort normal de compression et le
cable de précontrainte lui-méme de par la forme qu’il adopte, comme le montre la figure
1.8 dans 'introduction de ce document.

Les différentes séries d’essais ont pour but d’investiguer les différents effets de la pré-
contrainte qui se concentrent dans cette zone d’appui. C’est ainsi qu’une premiere série
a été concue de maniére a cerner l'influence seule d’'un moment de flexion (figure 1.10
(a)), une deuxiéme visant l'influence de l'effort normal de compression figure 1.10 (b))
et une troisieme utilisant des cdbles de précontraintes droits visant 'influence commune
du moment de flexion et de l'effort normal figure 1.10 (c)). La littérature proposant déja
des essais dans lesquels les cables de précontraintes injectés et non injectés ne sont pas
rectilignes, une telle série d’essais n’a pas été congue. L’influence de la forme du cable
sur la résistance au poingconnement sera donc analysée sur la base des essais existants.

La derniére campagne d’essai visant des mesures a l'intérieur du béton a été réalisée
sur des spécimens dans lesquels le taux d’armature a également été varié entre 0.75 et
1.50%.

Des données plus completes sur les différentes séries d’essais sont disponibles dans les
rapports d’essais [Clément?°!?], [Clément?°1%?], [Clément?1%] et [Clément?012].

3.1.2 Parameétres des dalles d’essais

La campagne d’essais est composée de quatre séries d’essais.

— La premiere série, qui est composée de quatre dalles carrées en béton armé, a la voca-
tion de cerner l'influence du moment de flexion dii a la précontrainte sur la résistance
au poingonnement.

— La deuxieme série se compose de six dalles carrées en béton armé et a pour but d’étu-
dier 'influence de l'effort normal de compression di & la précontrainte.
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Définition des campagnes d’essai
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Figure 3.1: Dimensions générales des dalles, position des points d’intro-
duction de la charge et position de la colonne d’appui pour les dalles des
séries PC1 a PC13 (a) et PF21 a PF23 (b)

— La troisieme série se compose de trois dalles carrées en béton armé. Incluant des cables
de précontraintes droits, cette série a pour objectif de cerner I'influence combinée du
moment de flexion ainsi que de 'effort normal sur la résistance au poingonnement.

— La quatrieme série se compose de trois dalles carrées en béton armé. Dans cette série
les dalles ne sont pas précontraintes, ’objectif étant par les mesures a l'intérieur du
béton de définir en détail une cinématique de dalle selon le chargement.

Toutes les dalles d’essais des trois premieres séries sont carrées et ont les mémes di-
mensions a savoir une hauteur de 250 mm et des c6tés de 3000 mm et sont appuyées
sur une colonne de dimension constante, soit de 260 mm de c6té, comme le montre la
figure 3.1. Les dalles de la derniere série sont carrées et présentent entre elles les mémes
dimensions : une hauteur de 400 mm et des cotés de 3000 mm. Elles s’appuient tantot
sur une colonne de 220 tantot sur une autre de 440 mm de coté.

Le tableau 3.2 donne une vue d’ensemble des différentes dalles d’essais.
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3. ESsAIs

Dimensions L X L X hpom Plaque Ps,nom

Dalle Particularités
[mm] [mm] (%]
PC1 3000 x 3000 x 250 260 x 260  0.751 Moment de flexion
PC2 3000 x 3000 x 250 260 x 260  1.495 Moment de flexion
PC3 3000 x 3000 x 250 260 x 260  0.751 Moment de flexion
PC4 3000 x 3000 x 250 260 x 260  1.495 Moment de flexion
PC5 3000 x 3000 x 250 260 x 260  0.751 Effort normal
PC6 3000 x 3000 x 250 260 x 260  1.495 Effort normal
PC7 3000 x 3000 x 250 260 x 260  0.751 Effort normal
PC8 3000 x 3000 x 250 260 x 260  1.495 Effort normal
PC9 3000 x 3000 x 250 260 x 260  0.751 Effort normal
PC10 3000 x 3000 x 250 260 x 260  1.495 Effort normal
PC11 3000 x 3000 x 250 260 x 260 1.495 Céables de précontrainte
PC12 3000 x 3000 x 250 260 x 260 1.495 Cables de précontrainte
PC13 3000 x 3000 x 250 260 x 260 1.495  Céables de précontrainte
PF21 3000 x 3000 x 400 220 x 220  0.747 Mesures internes
PF22 3000 x 3000 x 400 220 x 220  1.517 Mesures internes
PF23 3000 x 3000 x 400 440 x 440  0.747 Mesures internes

Tableau 3.2: Parameétres principaux des dalles d’essais

Toutes les dalles d’essais ont été sollicitées a 'effort tranchant par le méme type de
mise en charge. Le béton utilisé pour ces dalles d’essai est de type C30/37, mais de

plus amples informations a ce sujet sont données dans les différents rapports d’essais
[Clément?010], [Clément?010?), [Clément?*1%] et [Clément?012].

3.2 Série d’essais : paramétres et résultats

3.2.1 Série | : Influence seule d’'un moment de flexion

Les quelques essais existants a ce jour liant la précontrainte au phénomene de poin-
connement ont été réalisés avec des cables de précontrainte. Il en résulte donc que la
précontrainte présente dans ces essais introduit soit un effort normal seul, soit un effort
normal et un moment de flexion si le cable est excentré par rapport au centre de gravité
de la dalle. Cette partie s’articule autour des résultats d’essais menés sur des dalles pour
lesquelles seule I'influence d’un moment de flexion, simulant un moment de flexion di a
la précontrainte, a été étudiée. Aucun cable n’est présent dans ces dalles et le moment de
flexion est introduit au moyen d’un dispositif décrit dans le rapport [ClémentQOlO]. Afin
de cerner l'influence du moment de flexion sur la résistance au poingonnement, cette
série de quatre essais a été réalisée en faisant varier le taux d’armature de flexion et la
quantité de moment introduit.

Parameétres des essais

La conception de cette série d’essais découle des observations faites sur I’étude menées
sur le panel des quatre ponts-dalles sus-mentionnés. Les valeurs de moments choisies pour
les dalles d’essais de hauteur hg,ye découlent de la quantité de précontrainte introduite
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Série d’essais : parametres et résultats

dans les ponts-dalles étudiés et peut s’exprimer selon la relation (3.1).

(&
mp =0 - hdalle . h7|moy,ponts : hdalle (3'1)
pont

La figure 3.2 schématise une section typique de pont-dalle et met notamment en évidence
I’excentricité e des cables par rapport au centre de gravité de la section.

Cébles de précontrainte

Figure 3.2: Schématisation d’une section type d’un pont-dalle

Avec :

o valeur de contrainte normale de compression observée dans les ponts men-
tionnés, comprise entre 2 et 6 MPa;

hgaiie  épaisseur des dalles testées lors des essais. Elle vaut ici 250 mm.

e/ h\moy,poms valeur moyenne entre ’excentricité des cables de précontraintes et
la hauteur de la dalle des ponts qui tient non seulement compte des
quatre ponts mentionnés plus haut mais également d’autres valeurs
issues d’un ensemble de ponts pour lequels ces valeurs étaient faci-
lement accessibles. Cette valeur est de 0.4 ici.

Ainsi les valeurs de moment m,, a introduire dans les dalles d’essais valent 75 kN.m/m
et 150 kN.m/m.

Les caractéristiques principales de ces quatre dalles d’essais sont résumées dans le tableau
3.3.

Dalle mp Ps p‘lg d d fym fcm Eep,
[kNm/m] [%] [%)] [mm] [mm] [MPa] [MPa] [MPa]
PC1 75 0.834 0.355 192 29 583 44.0 35300
PC2 75 1.635 0.367 192 36 549 45.3 35600
PC3 150 0.823 0.377 194 42 591 43.8 34700

PC4 150 1.653 0.377 190 42 602 44.4 35500

Tableau 3.3: Parametres principaux des dalles PC1 a PC4

Tous les spécimens ont les mémes dimensions. Il s’agit en effet de dalles carrées de
3000 mm de coté et de 250 mm d’épaisseur. Ces dalles s’appuient sur une plaque en
acier carrée de 260 mm de c6té sur laquelle aura lieu le poingconnement. Les dimensions
des dalles d’essais ainsi qu’un schéma simplifié de I'introduction des efforts dans la dalle
sont donnés a la figure 3.3. Le moment est introduit dans la dalle par le biais du couple
de force {—F}, ;F,} et peut s’exprimer par la relation (3.2), ou ¢ correspond a la longeur
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Figure 3.3: Dimensions des dalles d’essais au poingonnement chargées
par un moment de flexion : (a) Plan, (b) Coupe (c¢) Schéma simplifié du
principe de chargement
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Série d’essais : parametres et résultats

d’un coté de la dalle :

F,-e

my = m (3.2)

Le bati de charge ainsi que la procédure de mise en charge sont détaillés dans le rapport
d’essai [Clément?°!?). Dans cette série d’essai, la valeur du moment introduit simulant
leffet du moment provenant de la précontrainte ainsi que le taux d’armature de flexion
dans la zone tendue ont été variés, comme il 'est visible a la figure 3.4.

I I
150 - . .
PC3 PC4
El
~
g 75 ] ] —
Z PC1 PC2
g
0 | |
0 0.75 15
pl%]

Figure 3.4: Parametres des dalles PC1 a PC4

La résistance a la compression simple du béton f. ainsi que la limite d’écoulement des
barres d’armature varient aussi légerement d’'un spécimen a l’autre, comme le laisse
remarquer le tableau 3.3.

Comportement des spécimens et observations

Les courbes charge-rotation pour les quatre dalles d’essais PC1 a PC4 sont visibles a
la figure 3.5. La valeur de la charge V' correspond a la valeur de la force mesurée sous
la colonne et la valeur de la rotation est celle mesurée par des inclinometres placés a
1380 mm du centre de la dalle selon I’axe faible, comme le montre la figure 3.6. La position
de ces capteurs de mesure est donnée en détail dans le rapport d’essai [Clément%lo}. Les
dalles PG19 et PG20 sont considérées comme dalles de références [Guidotti?'?]. Elles
possédent en effet des taux d’armatures de respectivement 0.75% et 1.50% et ne sont
soumises a aucun moment de flexion.
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Figure 3.5: Courbe V-1 des dalles d’essais PC1 & PC4 [Clément**'”]
comparées aux essais de références PG19 et PG20 [Guidotti®®*°] - prom
= 0.75% (a) et pnom = 1.5% (b)

Figure 3.6: Définition de la localisation de la mesure de la charge V et
de la rotation

L’analyse de la figure 3.7 permet de constater que I'introduction d’'un moment de flexion
dans la dalle conduit a augmenter la résistance au poingonnement quelque soit le taux
d’armature impliqué. Toutefois, ceci est d’autant plus vrai que la quantité d’armature
présente dans la dalle est faible (tableau 3.4). Ensuite 'augmentation de résistance tend
a se stabiliser quand le moment de flexion augmente (figure 3.7 (a))

50



Série d’essalis :

parametres et
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Figure 3.7: Influence du moment de flexion sur la résistance au poin-
gonnemement (a) et sur la rotation a la rupture (b) des dalles d’essais

résultats

Le moment de flexion intervient également sur la capacité de déformation des éléments
étudiés. Il est a remarquer que 'augmentation du moment de flexion tend a faire diminuer
la rotation de la dalle a la rupture. En outre, sans moment de flexion, la rotation & la
rupture des dalles les plus faiblement armées (p = 0.75 %) sont plus importantes que
celles des dalles plus fortement armées (p = 1.50 %). Lorsqu’un moment de flexion est
introduit cette tendance s’inverse (figure 3.7 (b)).

wnOT'm,PCi/¢’rwrm,PC’ref

Ps,nom Mpnom ‘/norm,PCi/er’r'm,PC’ref
Dl ] kNam/m) g g
PC1 0.75 75 1.58 0.54
PC2 1.50 75 1.73 0.95
PC3 0.75 150 1.45 0.19
PC4 1.50 150 1.52 0.37

Tableau 3.4: Comparaison des charges de ruptures et des rotations a
la rupture des dalles d’essais avec moment de flexion avec les dalles de
références

Avec :

Vv

ud~/f.

wd

et _—
dg + dgo

ql)norm =

Vnorm -

Il est & noter ici que Viorm, pc,. P correspond & Vyorm, pG19 pour les dalles PC1 et PC3 et
correspond a Vy,orm, paoo pour les dalles PC2 et PC4.

3.2.2 Série Il : Influence seule d’un effort normal de
compression

Un deuxieme effet qui découle de la présence de la précontrainte est I'introduction d’un
effort normal de compression dans I’élément considéré. Quelques essais mettant en scene
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3. ESSAIS

des céables de précontrainte droits et centrés ont déja été conduits par d’autres chercheurs
pour n’introduire dans la dalle qu'un effort normal, [Ramos?°%3] et [Moreillon?"%®] no-
tamment. Cependant la présence de ces cibles au sein de ’élément étudié fait augmenter
le taux d’armature équivalent qui devient rapidement assez important. De plus, le fait
que le cable de précontrainte s’allonge au fur et & mesure de la mise en charge de la dalle,
comme le schématise la figure 3.8, fait varier la contrainte normale de compression sur le
béton. Cet effet avait déja été mesuré par Pralong, Brandli et Thiirlimann [Pralong!97]
et Paugmentation de l'effort dans un cable représentait quelques 10% de 'effort initial
présent dans le cable au début de ’essai. Ceci est visible sur la figure 3.9 pour les dalles

P7 et PS.

V=0
(a) € =g
v !
N
|
V>0
€ =g + Ae
(b) N=N,+ AN
I !
N

Figure 3.8: Cable de précontrainte centré mis en tension dans une dalle
encore non chargée par un quelconque effort tranchant V (a) - et chargée
par en effort tranchant V' non nul (b)

Pour ces deux raisons, des essais introduisant seulement un effort normal de compression
ont été entrepris.

10 ‘
| —=— P7 |
—e— P8
7.5 a
S ]
N L |
<
2.5 - _
0 \ | |
0 25 50 75 100
Vr [%]

Figure 3.9: Augmentation de I’effort dans les cables de précontrainte en
fonction de la charge appliquée pour les dalles P7 et P8 de la série testée
par Pralong, Bréindli et Thiirlimann [Pralong'®™]
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Série d’essais : parametres et résultats

Parameétres des essais

La conception de cette série d’essai découle également des observations faites sur I’étude
menées sur le panel des quatre ponts-dalles sus-mentionnés. Les contraintes normales de
compression utilisées dans les essais o, ont été de 1.25 MPa, 2.50 MPa, 5.00 MPa. Ces
valeurs sont représentatives de I'effort normal de compression dii a la précontrainte dans
les ponts-dalles existants comme il ’est visible dans le tableau 3.1.

Cette série se compose de six spécimens dont les caractéristiques principales sont données
dans le tableau 3.5.

Dalle Op Ps p; d d f’ym fem Eem
[MPa] %] %] [mm] [mm] [MPa] [MPa] [MPa]
PC5 2.50 0.800 0.357 201 30 560 33.8 30200
PC6 2.50 1.544 0.358 203 31 585 34.7 31150
PC7 5.00 0.785 0.360 204 32 580 40.5 N Dx
PC8 5.00 1.587 0.362 198 33 528 419 30170
PC9 1.25 0.766 0.358 210 31 601 37.2 28200
PC10 1.25 1.509 0.354 208 28 948 37.5 29040

Tableau 3.5: Parametres principaux des dalles PC5 a PC10

Tous les spécimens ont les mémes dimensions et de surcroit, similaires aux dalles PC1 a
PC4. 11 s’agit en effet de dalles carrées de 3000 mm de c6té et de 250 mm d’épaisseur.
Ces dalles s’appuient également sur une plaque en acier carrée de 260 mm de c6té. Les
dimensions des dalles d’essais ainsi qu’un schéma, simplifié de 'introduction des efforts
dans la dalle sont donnés a la figure 3.10.

Le bati de charge ainsi que la procédure de mise en charge sont détaillés dans le rapport
d’essai [Clément?°1%%]. Dans cette série d’essai, la valeur de la contrainte normale de
compression introduite simulant ’effet de la compression provenant de la précontrainte
ainsi que le taux d’armature de flexion dans la zone tendue ont été variés, comme il I’est
visible a la figure 3.11.

I I
5 . .
pPC7 PC8
E
= 2.5 + " "
N PC5 PC6
S
1.25 + " .
PC9 PC10
0 | |
0 0.75 1.5
pl%]

Figure 3.11: Parametres des dalles PC5 a PC10
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Figure 3.10: Dimensions des dalles d’essais au poingonnement chargées
par un effort normal de compression : (a) Plan, (b) Coupe (c) Schéma
simplifié du principe de chargement
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Série d’essais : parametres et résultats

La résistance a la compression simple du béton f. ainsi que la limite d’écoulement des
barres d’armature varient aussi légerement d’un spécimen a l'autre, comme le laisse
remarquer le tableau 3.5.

Comportement des spécimens et observations

Les courbes charge-rotation pour les six dalles d’essais PC5 a PC10 sont visibles a la
figure 3.12. La valeur de la charge V correspond a la valeur de la force mesurée sous
la colonne et la valeur de la rotation est celle mesurée par des inclinometres placés a
1380 mm du centre de la dalle selon I'axe faible, comme le montre la figure 3.6 de la

partie précédente. La position de ces capteurs de mesure est donnée en détail dans le
t2010a]‘

rapport d’essai [Clémen

1000

V [kN]

500

W [Yoo]

Y [%o]

Figure 3.12: Courbe V-1 des dalles d’essais PC5 & PC10 [Clément®?!]
comparées aux essais de références PG19 et PG20 [GuidottiQOlO] - Prom
= 0.75% (a) et pnom = 1.5% (b)

L’effort normal de compression agit lui aussi sur la résistance. D’abord des la plus faible
valeur de contrainte de compression introduite, le gain de résistance est notable (entre
29% et 39% selon le taux d’armature considéré (tableau 3.6).

Ps,nom Op,nom Vnorm,PCi/Vnorm,PCref ¢n0rm,PCi/wnorm,PCref

Pl T N g g

PC5 0.75 2.50 1.60 0.961
PC6 1.50 2.50 1.32 0.872
PC7 0.75 5.00 1.72 1.012
PC8 1.50 5.00 1.55 0.948
PC9 0.75 1.25 1.39 1.000
PC10 1.50 1.25 1.29 1.069

Tableau 3.6: Comparaison des charges de rupture et des rotations a la
rupture des dalles d’essais avec effort normal avec les dalles de références

@)
=

norm,PC,.; correspond a Vyorm pG1o pour les dalles PC5, PC7 et PC9 et correspond a
Viorm,pG20 pour les dalles PC6, PC8 et PCI10.
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Figure 3.13: Influence de ’effort normal de compression sur la résistance
au poingonnement (a) et sur la rotation a la rupture (b) des dalles d’essais

Toutefois lorsque le taux d’armature augmente, le gain de résistance di a la contrainte
de compression est moins important que pour des taux d’armature plus faibles. Il est
également a noter que le gain de résistance di a l’effort normal de compression tend a
se stabiliser (figure 3.13 (a)).

L’effort normal de compression influe en revanche peu sur la déformation a la rupture
des spécimens. Cette observation peut déja étre tirée des résultats d’essais de Moreillon
[Moreillon?®%®] qui permettent de constater que quelque soit I'intensité de I’effort normal
de compression introduit dans la dalle, sa déformation a la rupture reste approximati-
vement la méme (voir figure 2.23 (j)). De plus, lors de la série d’essais PC5 & PC10 et
comme le suggerent les figures 3.12 et 3.13 (b), les rotations & la rupture sont groupées
vers 12%o pour le taux d’armature de 0.75% et vers 10%o pour le taux d’armature de
1.50%.

3.2.3 Série Il : Influence combinée d’un effort normal et d’un
moment de flexion

S’il est vrai que I'influence de la précontrainte sur la résistance au poingonnement a été
majoritairement traitée par la mise en place de cable de précontrainte a l'intérieure de
la dalle dans les quelques séries d’essais existantes, cette présente série permet de faire le
lien avec les deux précédentes, en reproduisant des quantités d’effort normal similaires
a celles présentes dans la série d’essai ou seul un effort normal était introduit.

Parameétres des essais

Cette série d’essai vise donc 1’étude de I'influence combinée d’un effort normal et d’'un
moment de flexion sur la résistance au poingonnement. Cette série visant a établir un
lien avec les deux précédentes, il a été choisi de reproduire la contrainte normale de com-
pression. Il en résulte que le moment introduit découle directement de cette contrainte
et de la géométrie des cables a l'intérieur des dalles. Toutefois, les cables ont été placés
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de sorte a introduire le moment maximum une fois les nappes d’armatures supérieures
mises en place.

Ainsi les contraintes normales de compression utilisées dans les essais o, ont été de 0,
1.25 et 2.50 MPa.

Les caractéristiques principales des spécimens de cette série sont données dans le tableau
3.7 pour 'armature passive et le béton et dans le tableau 3.8 pour la précontrainte. La
figure 3.14 permet de visualiser les essais de cette série selon les valeurs de contraintes
et de moment appliquées.

5L _
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E PC13 s
S 25 . 430 Z
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S g
PC12
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0 . ‘ 0
0 0.75 1.5
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Figure 3.14: Parameétres nominaux des dalles PC11 a PC13

N T
(%] (%]  [mm] [mm] [MPa] [MPa] [MPa]

PC11 0.759 0.355 212 29 584 35.7 30600
PC12 0.766 0.357 210 30 584 35.8 31100
PC13 0.777 0.357 207 30 584 35.2 31400

Tableau 3.7: Parametres principaux relatifs a 'armature passive et au
béton des dalles PC11 a PC13

Les trois dalles sont garnies de dix cables dans les deux directions. Chacun de ces
cables est composé d'un seul toron de type Y 1860 S7 - 15.7 dont la valeur de fp
vaut 1860 MPa. Les propriétés mécaniques de ces cables sont disponibles dans le rap-
port d’essai [Clément?01%). Ces cables ont été injectés et tendus & différents niveaux de

charge comme le mentionne le tableau 3.8.
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3. ESSAIS

[MPa] [mm] [kN.m/m] [%)] [mm] [MPa]
PC11 0.061 49 0.75 0.275 182 1689
PC12 1.228 51 15.6 0.272 184 1689
PC13 2.458 41 25.1 0.289 173 1689

Tableau 3.8: Parametres principaux effectifs relatifs a la précontrainte
des dalles PC11 a PC13

Les spécimens de cette série ont les mémes dimensions que ceux des deux précédentes
séries. Il s’agit donc une fois encore de dalles carrées de 3000 mm de c6té pour une
épaisseur de 250 mm. Le bati de charge pour l'introduction de leffort tranchant est
analogue a celui utilisé pour les deux autres séries; les dalles sont appuyées sur une
colonne carrée de 260 mm de c6té et chargées sur leur pourtour en huit points comme
le montre la figure 3.15 (c).

Comportement des spécimens et observations

Comme dans les cas précédents, la valeur de la charge V correspond a la valeur de
la force mesurée sous la colonne et la valeur de la rotation est celle mesurée par des
inclinometres placés a 1380 mm du centre de la dalle selon I'axe faible comme I'illustre
la figure 3.6. La position de ces capteurs de mesure est donnée en détail dans le rapport
d’essai [Clément?1%]. Toutefois il est & noter ici que sous I'influence de la mise en tension
des cables de précontraintes avant 1’essai, les dalles se sont fait imposer une rotation 1y,
dans le sens inverse de la rotation générée par le chargement, figure 3.16. La valeur de
1 présentée dans les courbes charge-rotation de la figure 3.17 est donc la valeur de la

rotation mesurée par les inclinometres a laquelle a été soustraite la valeur de .

P,

B e R R ' «——
tf“"“*"“"’ "’k'lfr"fr"fjf Yo
e T T T T T Lo

Figure 3.16: Rotation initiale 1y de la dalle apres la mise en tension
des cébles de précontrainte

Concernant la résistance, il est clair que la combinaison effort normal et moment de
flexion apporte une augmentation de résistance comme il 'est déja visible sur la figure
3.17 montrant les courbes charge-rotation des essais PC11 a PC13 relativement a la
dalle de référence PG19. Ceci est également montré a la figure 3.18 (a). Ce constat est
quantifié dans le tableau 3.6 ou le gain de résistance par rapport a la dalle de référence
PG19 est de 31 et 23% pour PC12 et PC13 respectivement. La résistance moins élevée de
PC13 malgré un effort normal et un moment de flexion plus important peut s’expliquer
par la variabilité propre aux essais.

Toutefois il est peut étre observé que les rotations sont sensiblement moins groupées que
dans les essais ou seulement un effort normal était introduit.
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Figure 3.15: Dimensions des dalles d’essais au poingonnement garnies
de cables de précontraintes : (a) Plan, (b) Coupe (c) Schéma simplifié
du principe de chargement

Dalle Ps,nom  Tpnom Mp,nom Vnorm,PCi/Vnorm,PCref wnorm,PCi /wnorm,PCref
(%] [MPa] [kN.m/m| [l [

PCl11 0.75 0.00 0 1.07 0.86

PC12 0.75 1.25 15 1.31 0.79

PC13 0.75 2.50 30 1.23 0.61

Tableau 3.9: Comparaison des charges de rupture et des rotations a la
rupture des dalles d’essais avec cables de précontrainte avec les dalles de
références
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Figure 3.17: Courbes V-1 des dalles d’essais PC11 a PC13 comparées
a lessai de référence PG19

En effet, méme si les rotations sont encore proches, une différence a la rupture entre les
trois spécimens existe. Ceci montre que méme un moment faible (environ 15 kN.m/m
pour PC12 et 25 kN.m/m pour PC13) a une influence significative sur la rotation a la
rupture, comme le suggere la figure 3.19 (b).

(a) (b)
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= I 1 = J; r 1
=< 02 . =002 | .
0 | | 0 | |
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Figure 3.18: Influence combinée d’un moment de flexion et d’un effort
normal sur la résistance au poingonnement (a) et sur la rotation a la
rupture (b) des dalles d’essais

Les figures 3.19 permettent de superposer les courbes charge-rotation pour les essais
faisant intervenir moment et moment avec effort normal (a) et effort normal et effort
normal avec moment (b).

De la figure 3.19 (a) notamment, il est remarquable que la présence d’un moment tend
a augmenter la résistance, mais aussi que cette augmentation tend a se limiter au fur et
a mesure que le moment augmente. Le gain de résistance avec un moment semble donc
étre plafonné (figure 3.20 (c)). En revanche pour ce qui concerne la rotation, le moment
la diminue continuellement comme en atteste notamment la figure 3.20 (d).
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Figure 3.19: Courbe V-9 des dalles d’essais PC11 a PC13 comparées
aux dalles avec un taux d’armature passive ps de 0.75% - dalles avec
moment (a) et dalle avec effort normal (b)

Des figures 3.19 (b) et 3.20 (a), il peut étre observé que les couples de dalles présentant
la méme valeur d’effort normal (PC5 avec PC13 et PC9 avec PC12) engendrent des
résistances tres similaires. Ce sont les rotations qui sont tres différentes. S’il a déja été
remarqué que ’effort normal ne modifie que trés peu la rotation a la rupture par rapport
a une dalle qui n’est pas contrainte par un quelconque effort normal, ceci n’est plus vrai
des lors qu’un moment est aussi présent. Cette diminution de rotation provient bien du
moment aussi faible soit-il et ne peut étre imputable a l'effort normal. La figure 3.20 (b)
montre en effet une rotation a la rupture sensiblement constante méme si 1’effort normal
augmente pour les dalles sans moment. En revanche, lorsqu’un moment est appliqué, les
rotations a la rupture diminuent significativement.
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Figure 3.20: Influence des différents effets de la précontrainte pour
les dalles des séries PC [Clément®*'%] [Clément?**%?] et [Clément??'%]
avec une taux d’armature p, de 0.75% avec la dalle de référence PG19
[Guidotti®**?] - Influence de la contrainte normale de compression sur la
résistance (a) et sur la rotation & la rupture (b) et influence du moment
de flexion sur la résistance (c) et sur la rotation & la rupture (d)
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3.2.4 Série IV : Mesures internes

Cette série d’essai vise la compréhension des mécanismes de transmission des charges a
Iintérieur de la dalle au travers de mesures effectuées a 'intérieur du béton. Pour cela
des pastilles de mesures disposées a l'intérieur de la dalle comme schématisé a la figure
3.21, ont été placées dans le béton et leurs coordonnées mesurées a différents paliers de
charges.
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Figure 3.21: Positions des patilles de mesures a l'intérieur de la dalle
suivant deux axes pour une dalle avec une taille de colonne égale a 220 mm

Plus de détails sont donnés dans [Clément?01?].

Parameétres des essais

Afin de cerner ces mécanismes, les essais de poingonnement ont été conduits sur des
dalles de 400 mm d’épaisseur mais avec des taux d’armature similaires aux précédentes
séries d’essais a savoir 0.75 et 1.50%. Les dalles de cette série n’ont pas été précontraintes.

Les caractéristiques principales des spécimens de cette série sont données dans le ta-
bleau 3.10 pour 'armature passive et le béton. La figure 3.22 permet de visualiser les
parametres variés lors de cette série d’essai.

Les dalles de cette série sont plus épaisses que celles des séries précédentes mais les
dimensions en plan sont identiques. Il s’agit donc de dalles carrées de 3000 mm de c6té
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Dalle Ps ,0/5 d d fl/m fcm Ecm
[%)] %] [mm] [mm] [MPa] [MPa] [MPa]
PF21 0.748 0.22 350 36 541 31.6 29500
PF22 1530 0.21 346 35 520 33.9 29400
PF23 0.748 0.21 350 34 541 32.3 29500

Tableau 3.10: Parametres principaux relatifs a 'armature passive et au
béton des dalles PF21 a PF23

I
440 |- . i
PF23
B 220 - . =
S PF21 PF22
0 ‘
0 0.75 1.5
ps[ %]

Figure 3.22: Parametres nominaux des dalles PF21 a PF23
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pour une épaisseur de 400 mm, comme il ’est représenté a la figure 3.23. Le bati de charge
pour l'introduction de 'effort tranchant est analogue & celui utilisé pour les autres séries
mis & part la variation de taille de la colonne sur laquelle les dalles s’appuient. Cette
colonne varie entre 220 et 440 mm de c6té et les dalles sont chargées sur leur pourtour
en huit points comme le montre la figure 3.23 (c).
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Figure 3.23: Dimensions des dalles d’essais au poingonnement avec me-
sures internes : (a) Plan, (b) Coupe (c¢) Schéma simplifié du principe de
chargement
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Comportement des spécimens et observations

La figure 3.24 montre les courbes charge V' - rotation v des dalles PF21 a PF23.
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Figure 3.24: Courbes V-1 des dalles d’essais PF21 a PF23

Il est toutefois a noter que I'intérét principal de cette série d’essai réside dans 'analyse des
résultats fournis par les mesures faites a l'intérieur du béton en vue de la compréhension
des mécanismes de transmission des charges au sein de la dalle.

3.2.5 Comparaison des essais avec le critére de rupture de
Muttoni (2008)

Les résultats des trois séries d’essais, soient PC1 a PC13 ainsi que les dalles de référence

PG19 et PG20 sont portés dans le graphique représenté en figure 3.25 sur lequel est
également apposé le critéere de rupture de Muttoni de 2008 [Muttoni%os].
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Figure 3.25: Résultats des essais PC1 a PC13 ainsi que des dalles de
référence PG19 et PG20 par rapport au critére de rupture de Muttoni
[MuttoniZ"%%]

S’il est vrai que les dalles ne présentant aucun effet de la précontrainte (Dalles ref.) se
trouvent proches du critére de rupture, comme il I'a déja été montré pour des dalles
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standards [Muttonimos], il n’en est pas de méme pour les dalles introduisant un effet de
la précontrainte.

Pour les dalles qui présentent un moment de flexion seul, ce qui vient d’étre dit peut
étre nuancé. Les résultats d’essais des dalles avec moment de flexion (Série M) ne sont
en effet pas tant éloignées du critére de rupture.

En revanche pour les dalles présentant un effort normal de compression (Série N et
Série Cables), il est clair qu’elles se distancent plus distinctement du critére de rupture,
qui sous sa forme actuelle ne tient pas compte des efforts normaux de compression
pouvant solliciter ’élément de dalle considéré. Comme il I’a été remarqué sur la figure
3.12 notamment, les rotations a la rupture avec ou sans effort normal sont sensiblement
identiques. Il en résulte donc que la résistance n’est plus corrélée simplement a la rotation
de la dalle telle qu’il ’est défini dans le critére de rupture actuel.

3.2.6 Géomeétrie des fissures sur une tranche de dalle

Sur la base des essais PF21 & PF23, [Clément?°'?], il a été observé qu'il existait deux
types de fissures sur la section transversale de dalle. La fissure critique le long de laquelle
est transmise une partie des efforts et une fissure de rupture qui apparait treés peu
avant la rupture. Il semble que la fissure de rupture ne présente pas une inclinaison
constante, mais il apparait assez clairement dans les essais deux zones pour lesquelles
il est possible d’identifier deux inclinaisons différentes de fissure et par la deux zones
aux comportements différents. La premiere zone qui part du bord de la colonne vers un
point interne se distingue ainsi par une inclinaison 5y voisine des 45° et dans cette zone
le béton parait écrasé, alors que la suite de la fissure présente une inclinaison plus faible
entre 15 et 30° selon les parameétres des essais (figure 3.26) et n’apparait qu’au moment
de la rupture, comme il le sera montré plus loin.

Fissure critique ——

Fissure de rupture

Figure 3.26: Identification des différentes fissures sur une coupe de dalle

La suite de figures 3.27 a 3.31 qui montre les coupes apres rupture des dalles des diffé-
rentes séries d’essais, soient PC1 a PC4, PC5 a PC10, PC11 a PC13, PF21 a PF23 ainsi
que les deux dalles de référence mettent ainsi en évidence la présence de deux fissures
distinctes. La premieére qui se dessine sur la hauteur de la dalle avec deux angles (7 et
B9 différents et qui sera nommée par la suite la fissure de rupture. La seconde qui ne
s’étend pas sur toute la hauteur de la dalle et qui se développe avec une inclinaison
presque constamment voisine de 45° pour tous les essais, sera denommée par la suite
fissure critique.
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Figure 3.28: Coupe apres rupture des dalles PC1 a PC4 avec introduc-
tion d’un moment seul

Outre le fait de présenter des inclinaisons différentes, ces deux zones semblent se com-
porter différemment au cours des essais.

La figure 3.32 montre des photographies des dalles coupées apres rupture, sur lesquelles
il est possible de distinguer la fissure de rupture. Il semble assez clair que la zone proche
de la colonne ait subi un écrasement du béton. En effet, le béton semble ici émietté
alors que sur la suite de cette fissure de rupture, ses contours semblent se dessiner plus
distinctement. La fissure critique n’est pas directement visible sur ces illustrations a cause
de la différence notable d’ouverture entre la fissure critique et la fissure de rupture. Pour
la fissure de rupture, apparaissent alors deux zones au comportement différent :

— la premiere au niveau de 'intrados de la dalle et a proximité de la colonne semble
montrer un écrasement du béton

— la seconde qui atteint la surface supérieure en montrant des levres régulieres semble
n’apparaitre qu’au moment de la rupture

Ces observations confirment l'identification de deux types de fissures (fissure critique et
fissure de rupture) ainsi que le fait que le béton puisse s’écraser dans la zone proche de
la colonne.
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Figure 3.29: Coupe apres rupture des dalles PC5 a PC10 avec intro-
duction d’un effort normal de compression seul

Figure 3.30: Coupe apres rupture des dalles PC11 a PC13 avec cables
de précontraintes injectés
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Figure 3.31: Coupe apres rupture des dalles PF21 a PF23

Figure 3.32: Photographies des dalles d’essais coupées sur leur tranche
apres rupture avec une zone d’écrasement du béton proche de la colonne

_PG19 (a), PC1 (b), PCT (c) et PC13 (d)
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4 Modélisation du comportement de la
dalle

4.1 Rupture par flexion de la dalle

Dans cette section, la rupture par flexion de la dalle a été étudiée pour plusieurs raisons.
D’abord, cette étude est nécessaire pour la détermination des conditions de compatibilité
entre une dalle carrée et une dalle axisymétrique sur laquelle se base la formulation
analytique de son comportement. Ensuite, il était nécessaire de vérifier si les spécimens
utilisés pouvaient étre menés a une rupture par flexion avec plastification des armatures
plutét qu’a une rupture par poingonnement.

4.1.1 Mécanisme de rupture par flexion

Dans cette section, les différents mécanismes de ruine, envisageables au vu du schéma
de mise en charge de la dalle, seront analysés. Ils permettront de déterminer la valeur
de la résistance a la flexion de la dalle d’apres la méthode de la borne supérieure.

Les spécimens PC1 a PC4 de la premiere série, qui outre le chargement périphérique sur
huit points, seront sollicités par un moment de flexion introduit par un couple de force
[Fint,— Fint] dans les quatre coins de la dalle, comme il l’est visible sur les figures 4.1 et
4.2 (a).
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4

Figure 4.1: Mise en charge des spécimens PC1 a PC4

Dans chaque coin, la valeur du moment introduit s’exprime donc selon 1’égalité suivante :

M = Fyy - 0 (4.1)

Figure 4.2: Moment M introduit dans les coins de la dalle lors des essais
(a) équivalent & un moment linéaire m le long des bords de dalle (b)

Ce moment M, en se projettant sur les cotés de la dalle, traduit un moment linéaire m,
(figure 4.2 (b)), qui peut s’exprimer sous la forme :

_ 2Fm - b

== (4.2)
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Rupture par flexion de la dalle

Ce moment m sera pris en compte dans les différents mécanismes de rupture a la flexion.

Les spécimens PC5 & PC10 de la seconde série [Clément??1%?], seront sollicités par des

efforts de compression N horizontaux sur le pourtour de la dalle qui viendront s’ajouter
au chargement périphérique en huit points, comme le montre la figure 4.3. Ces deux
types de mise en charge conditionnent le mécanisme de rupture et donc la valeur de la
charge maximale de flexion possible.
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Figure 4.3: Mise en charge des spécimens PC5 a PC10

Pour les spécimens de la série PC11 a PC13 qui présentent des cables de précontraintes,
les mécanismes de rupture sont admis analogues a ceux proposés pour les dalles précé-
dentes, les dalles étant soumises a un effort normal et chargées aux huit mémes points
que les autres spécimens (voir chapitre [3] et rapport d’essais [Clément2919%]).

Le calcul de la valeur de la charge maximale de flexion utilise le moment plastique
relatif a la dalle. Dans tous les spécimens étudiés, 'armature est la méme dans les deux
directions ce qui a conduit & admettre une valeur de moment résistant équivalente dans
les deux directions de la dalle (mpg, = mpgy). Pour les dalles étudiées, la différence
entre le moment résistant moyen et les moments dans chacune des directions varie entre
3.98% et 5.44% ce qui est tout-a-fait acceptable pour les considérer comme équivalents.
La valeur du moment résistant utilisée est donc donnée par la relation (4.3) :

pfs
2fc

) (4.3)

MR =mpy =mg = pd,,”fs(1 -

ou :

p taux d’armature passive (p = A;/bd,,);
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Figure 4.4: Mécanismes de rupture par flexion possibles pour les dalles
d’essais

As  section d’armature tendue sur une unité de longeur b, en [mm?/m];
b unité de longueur prise égale & 1 m dans le cas de ces dalles, en [mm];
d, hauteur statique moyenne entre les deux directions de la dalle, en [mm];

fs limite d’écoulement moyenne de l’acier d’armature, en [MPa ;

fe résistance moyenne a la compression du béton sur cylindre réduite par 7y,
en [MPa];
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ny, facteur de correction de la résistance du béton pour la prise en compte
du comportement plus fragile des bétons a résistance élevée, qui s’exprime
selon :

()" <1
e fc,nom a

fenom résistance nominale moyenne a la compression du béton sur cylindre, en [MPal;

Mécanisme |

La valeur du travail extérieur provoqué par les charges externes et conduisant au mé-
canisme I présenté au point (a) de la figure 4.4, pour les deux séries d’essais, peut étre
exprimée par les relations suivantes :

V exr
Wt = L [L Ll 2t c)} 6 (4.4)
Wemt,[,m = ‘/fl;%m|:L+€2 —2(b+6)}9—mL9 (45)

La valeur du travail intérieur s’exprime selon :

Wint,r = mpL0 (4.6)

Pour les deux séries de dalle, la valeur da la charge de flexion s’obtient simplement en
égalant les expressions du travail intérieur et extérieur ce qui conduit a la relation (4.7).
Pour la série de dalle PC1 a PC4, la valeur de m est non nulle alors que pour la série
PC5 a PC10, cette valeur sera prise égale a zéro.

8(mp +m)L
L+l —2(b+c)

Vfle:r,] =

Mécanisme |1

La valeur du travail extérieur provoqué par les charges externes et conduisant au méca-
nisme II présenté au point (b) de la figure 4.4, pour les deux séries d’essais, peut étre
exprimée par les relations suivantes :

V exr
Weat.11 = f2’ [L —c— 2b] 0 (4.8)
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V dm L
Weat,11m = ~—L oo™ [L—c—%}e— T P (4.9)
| | 2 ﬁ <7T)
cos | —
4
La valeur du travail intérieur s’exprime selon :
1 + tan?
W —4 L — ) 4.10
int, 11 mRg [C +( c) I+ tena } (4.10)

La valeur da la charge de flexion s’obtient en égalisant les expressions du travail intérieur
et extérieur ce qui conduit a ’expression générale suivante :

1+tan2a} 4mL' Ccos « 2 (4.11)

— |4 I — .
Vitew 11 l mR{C—F( 2 1+ tan« V2 s <7T>] L—c—2b
4

Il s’agit ensuite de minimiser la valeur de cette charge selon le parametre «, voir équation
(4.12). Celle-ci fait intervenir les différents parametres de chaque dalle. En effet si les
dimensions des différents spécimens sont les mémes, ceci n’est pas vrai pour le taux
d’armature ainsi que pour le moment de flexion introduit et sont alors pris en compte
dans I’équation (4.12). Cette équation se résout donc pour chaque dalle et une valeur
optimale de 'angle « est trouvée pour chacun des spécimens.

AViter11 _

0
do

=

2tan a(1 + tana) — (1 + tan? @)
I_ _ 412
mi(L—c) cos? a1 + tan o)? (4.12)

( + ) + i i ( + )
COS & - COS S - S
m L (7 1 « N« - sin 1 «

7

[sin(z + a)} 2

Mécanisme 111

La valeur du travail extérieur provoqué par les charges externes et conduisant au méca-
nisme III présenté au point (c) de la figure 4.4, pour les deux série d’essais, peut étre
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exprimée par les relations suivantes :

o 4Vfle:r

Weat, 111 = 1 tanor [L + 0 —2(b+ C)] 0 (4.13)

AViiexm { ] 4m L cos
W, =——"—|L+4—2(b 0 — . -0 4.14
ext,III,m 1— tana + £2 ( + C) \/é <ﬂ.> ( )

cos | —

4

La valeur du travail intérieur s’exprime selon :
1 + tan? o

W —4 I — 1.9 4.15
int, 111 = 4mp {C + ( c) [T tona } (4.15)

La valeur de la charge de flexion s’obtient en égalisant les expressions du travail intérieur
et extérieur ce qui conduit a I’expression générale suivante :

8|mp|b(1+tana) + (L —b)(1 —|—tan2a)} +mL

Vitex,111 = (4.16)

L+0—2(b+c)

En tenant compte des dimensions réelles de la dalle, cette valeur de Ve, 777 est minimale
pour une valeur de « correspondant a -2.71° quelque soit le taux d’armature ou le moment
introduit.

Mécanisme IV

Le mécanisme IV représenté a la figure 4.4 (d) dérive de l'introduction du moment de
flexion dans la dalle. Celui-ci sollicite en effet les spécimens par le biais d’un couple
de force dans les coins de la dalle selon I'axe des diagonales. Il en résulte une ligne
de rupture potentielle devant I'introduction de ces forces. Dans le cadre de cette étude
qui vise une rupture par poinconnement de la dalle, ce mécanisme a été exclu. En
disposant une armature adéquate sous forme de goujons, l'effort tranchant entre les
points d’application du couple de force a pu étre controlé. Par ailleurs, le moment de
flexion introduit a été repris par la mise en place d’'une armature de flexion en nappe
inférieure sur le pourtour de la dalle, comme il I’est montré sur les plans d’armature de
ces dalles disponibles dans [Clément??1%], [Clément?°1%] et [Clément2910¢].

Meécanisme déterminant

Apres avoir optimisé la valeur de 'angle «, le mécanisme III s’avere étre le mécanisme
déterminant de rupture a la flexion pour chacun des essais comme le montre la figure
4.5 selon l'intensité du moment de flexion introduit dans les coins de la dalle qui affecte
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le mécanisme de rupture. En effet si les dalles avaient subi une rupture par flexion, alors
dans tous les cas, cette rupture serait intervenue par la mise en place du mécanisme III.
Il est toutefois a remarquer que ce mécanisme III n’est pas déterminant dans tous les
cas de figure. En effet le taux d’armature de 1’élément considéré influe sur le rapport
V}ies sur mp et pour des petits taux d’armatures (p < 0.6%), le mécanisme déterminant
change selon l'intensité du moment de flexion introduit.

(a)
15 ‘
_ 10 - _
T B ]
S - -
~
E 5 - mp = 0kN.m/m Mécanisme | ————
N Mécanisme IT -----
s Mécanisme IIT ------ 4
Essais L
0 ‘
15 .
10 |
s | .
g
=
< 5 = my = 75kN.m/m Mécanisme I ———
T Mécanisme 11 -----
s Mécanisme IIT ------ 4
Essais L]
0 |
15
_ 10 |-
= L |
g
~
~
< 5 m, = 150kN.m/m Mécanisme I ——— |
S‘ Mécanisme II ——---
L Mécanisme IIT ------ 4
Essais ]
0 \ \ \
0 0.5 1 1.5 2
Ps [(/“»‘}

Figure 4.5: Comparaison de la charge de flexion des essais de PC1 a

PC13 relativement aux mécanismes de rupture I, IT et III - pour PC1 et

PC2 ou m, = 75 kN.m/m (a), pour PC3 et PC4 ot m,, = 150 kN.m/m
(b) et pour PC5 a PC13 ot m, = 0 (c)
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Le tableau 4.1 résume quant a lui le rapport de la charge de rupture a la flexion Vyje,
sur le moment de résistant mpg selon les trois mécanismes pour les dalles PC1 a PC13.

Dalle Mdécanisme I Mécansime II Mécanisme 111

PC1 9.62 10.46 9.45
PC2 8.08 9.24 8.02
PC3 12.44 12.91 12.16
PC4 9.68 10.48 9.52
PC5 6.69 8.25 6.67
PC6 6.54 8.02 6.52
PC7 6.70 7.97 6.68
PC8 6.56 7.93 6.52
PC9 6.71 7.88 6.68
PC10 6.55 7.92 6.53
PC11 6.72 7.95 6.68
PC12 6.72 7.95 6.68
PC13 6.72 7.95 6.68

Tableau 4.1: Rapport entre la charge de rupture par flexion et le mo-
ment de plastification pour les différents mécanismes de rupture

4.2 Conditions d’équivalence entre dalles d’essais
carrées et dalles axisymétriques

Les dalles testées en laboratoire ont été réalisées pour représenter des conditions axisy-
métriques de chargement et d’armature. Il s’agit toutefois de dalles carrées appuyées sur
des colonnes carrées pour lesquelles il convient donc de trouver les conditions qui per-
mettent de les lier & des dalles circulaires completement axisymétriques. Dans la suite,
les conditions d’équivalence seront établies a partir des dalles dans lesquelles un moment
de flexion est introduit. Pour les dalles qui ne présentent pas de moment de flexion, il
s’agira de ne pas prendre en compte la partie relative a ce moment. Ces relations d’équi-
valence s’établissent entre la dalle d’essai schématisée a la figure 4.2 et la dalle circulaire
équivalente montrée a la figure 4.6.
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Figure 4.6: Dalle circulaire équivalente - en plan (a), portion (b) et
mise en évidence des rayons équivalents 7y et r,, relatifs au moment da
a la précontrainte dans le cas d’une dalle circulaire

Le rayon équivalent de la colonne r. est établi sur la base de I’équivalence de la contrainte
de cisaillement sur la section de controle a d/2 pour les deux géométries carrée et circu-
laire. Le rayon de la colonne est donc donné par la relation suivante :

2
re=—=¢ (4.17)

T
Le rayon rg se définissant comme la distance entre le centre de la dalle et le point
d’application de la charge est identique dans les deux configurations. En effet les dalles
carrées ont été concgues de telle sorte que les points d’applications des huit charges se

trouvent sur un cercle, comme il I’est visible au chapitre [3] et dans les rapports d’essais
[Clément?010), [Clément2°1%7] et [Clément2010?),

Pour ce qui est du rayon d’introduction du moment de flexion et du rayon de la dalle
elle méme, I’équivalence se base sur I’égalité de la charge a la rupture par flexion Ve,
pour les deux géométries de dalle considérées, carrée et circulaire. Lorsqu’un moment est
introduit dans les coins de la dalle carrée, le mécanisme déterminant reste celui identifié
pour le cas ou la dalle n’est chargée que par des charges verticales sur son pourtour
(mécanisme III). Dans la présente configuration des essais, 1’égalité exprimant la charge
de flexion peut étre simplifiée selon ’expression :

42M + 4mp(L? — Le — ¢*/4) /(L — ¢c)
ro(cosm/8 +sinm/8) — ¢

Vflea: = (4.18)

Dans une dalle circulaire axisymétrique, pour laquelle le mécanisme de rupture est repré-
senté a la figure 4.7, la charge de rupture a la flexion s’exprime par la relation suivante :
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Figure 4.7: Mécanisme de rupture a la flexion pour le cas d’une dalle
circulaire axisymétrique

Viler = 2w MR Te T M 'm (4.19)
TQ — Te

Par identification & partir des relations (4.18) et (4.19), les rayons 75 et r,, peuvent étre
exprimés :

(4.20)

rs =

2 L?—Lc—c%/4 rQ —Te
T L—c rqQ (cosm/8 +sin7/8) — ¢

B 2v2 M rQ —Te
 am  rg(cosm/8+ sinm/8) —c

m

(4.21)
Toutefois en pratique et pour les essais dans lesquels le moment de flexion est introduit,
Tm €t 7 sont liés et ce n’est que leur produit qui peut étre défini de maniere univoque,
grace a la relation d’équivalence entre la dalle circulaire et la dalle carrée des essais,
comme le schématise la figure 4.8.

En isolant une tranche infinitésimale de dalle circulaire, figure 4.8 (b), l'intégrale des

moments verticaux sur une moitié de dalle circulaire, figure 4.8 (a), peut s’exprimer
selon la relation (4.22) :

™
Myerty = / My cos(m/2 —@)dp =21y, (4.22)
0
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Figure 4.8: Equivalence des moments introduits sur une dalle circulaire
(a) et une dalle d’essai carrée (c) - élément infinitésimal de dalle circulaire

(b)

De méme l'intégrale des moments verticaux sur une demi-dalle d’essai carrée donne :

2M
V2

Ainsi a partir de (4.22) et (4.23), il est possible d’exprimer le produit 7 7, en fonction
des mesures de I’essai, en 'occurence le moment M :

Mvert,c = (423)

. M
M Ty = 7 (4.24)

Pour les dalles PC1 a PC13 des trois séries d’essais avec moment de flexion, effort normal
et cables et précontraintes, la transformation géométrique des dalles carrées en dalles
axisymétriques équivalentes donne :

— r. = 166 mm

- rg = 1487 mm

- re = 1505 mm

4.3 Formulation analytique

Comme il I'a déja été expliqué au chapitre [2], pour définir la rupture d’une dalle d’essai,
il s’agit de croiser une loi de comportement de 1’élément considéré reliant la charge
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appliquée V' a la rotation ¢ par exemple, avec un critere de rupture. Cette partie s’attelle
a la définition d’une loi analytique pour la définition du comportement de la dalle.

4.3.1 Loi quadrilinéaire avec prise en compte de la
précontrainte

La formulation analytique de la loi quadrilinéaire avec prise en compte d’un effort normal
et d’'un moment de flexion diis a la précontrainte, se base sur la loi analytique formulée
initialement par Muttoni dans [MuttoniQOOS“] pour des dalles axisymétriques chargées
exclusivement par des forces verticales.

Définition du diagramme moment-courbure quadrilinéaire

Afin d’exprimer la loi simplifiée du comportement de la dalle, il est d’abord nécessaire
de définir un diagramme moment-courbure simplifié, quadrilinéaire, représentatif de la
dalle considérée, comme l’illustre la figure 4.9 selon qu'un effort normal sollicite ou non
I’élément étudié.

(a) (b)
T T
1 my, L
. S RN \\Loi quadrilinéaire
Loi quadrilinéaire -
m avec effort normal
Xrs N LLOI quadrilinéaire
, ) s sans effort normal
Xrs & o LL(» bilinéaire sans
Loi bilinéaire m._ o effort normal
r -4E 7 o
Mer -, o
L /e,
%
i ;
/3 ‘ ! ‘ ‘ L ! ‘ !
Xm' Xl X;/ X(zr,x\/ ~ XI,N Xy?N

Figure 4.9: Diagrammes moment-courbure quadrilinéaires sans (a) et
avec effort normal (b) comparés & un diagramme bilinéaire

Selon que la section est sollicitée par un effort normal ou non, le moment de fissuration
mer s'exprime selon la relation (4.25) :

et b- h2
ftT sans effort normal
Mer = (4.25)
b-h? N
5 (fct — Ac) avec effort normal
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ou :
fet résistance moyenne a la traction du béton, en [MPa];
h hauteur de la dalle, en [mm];
N effort normal sollicitant la dalle, (compression négative), en [N];
A, section de béton sur laquelle agit I'effort normal, en [mm?;

Tant que la section demeure dans un état non fissuré, la rigidité s’exprime selon la
relation (4.26), qu'un effort normal sollicite ou non la section :

E.-b-h3
Elp=—"S%—— 4.2
0 73 (4.26)

ou :

E. module d’élasticité du béton, en [MPa];

La courbure de fissuration y, peut alors s’exprimer selon (4.27)

2
EfCth sans effort normal
-
Mer
—Xr = — N (4.27)

EIO 2 (f ct — A)

— ~¢7  avec effort normal

E.-h

Apres apparition de la premiere fissure en zone tendue, la hauteur de la zone comprimée
peut s’exprimer selon (4.28) en admettant un comportement linéaire élastique de l’acier
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et du béton :

ou :

d/
= CAR\R! 2Ec(p+pl)5 1 ff 1
+0)-d- = 4= a _ sans eff. norma
bte)-d-g EsB(p+p)?
FEs ,
—E(P+P)'d+
E, N E, '
d.\/&.5.(p+p/)2_2<w_&.5<p+p’(fl>> avec eff. normal

(4.28)

p taux d’armature comprimée, (p' = A’ /bd) ;

AL section d’armature comprimée sur une unité de longeur b, en [mm?/m];
E; module d’éalsticité de 'armature passive, en [MPa];

d hauteur statique de I’armature comprimée, en [mm];

La rigidité a I’état fissurée s’exprime alors selon (4.29) :

Ec 3 2 d/ 2
b-d*- E, [SE (2) +p-6(1—2> —|—p'-ﬁ<d—2) sans eff. normal

2
b-d3'Es-p-,3<1—$> (1_h)+Ecx2

dd’ N 2dd’
BB (" —2
b-d°>-Es-p' - < 7 ) ( 5 ) avec eff. normal

(4.29)

Le coefficient § est un facteur qui tient compte de la disposition orthogonale et non

radiale

des armatures et de la réduction du rapport entre la rigidité torsionnelle et

flexionnelle de la dalle apres fissuration. En effet par suite de fissuration de la dalle, celle-

ci voit

non seulement sa rigidité flexionnelle réduite mais aussi sa rigidité torsionnelle.

Ainsi dans le cas des dalles traitées dans le cadre de cette modélisation, un coefficient
8 égal a 0.6, comme le propose [Muttonizoog} et synonyme d’un état fissuré de la dalle
conduit a une trés bonne corrélation entre les courbes charge-rotation prévues par ce

modele

analytique et les courbes obtenues lors des essais comme il ’est visible aux
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paragraphes suivants. Une explication plus détaillée de 'influence de la fissuration dans
la réponse de 1’élément est donnée a la fin de ce chapitre.

Le moment de rupture est calculé selon 'hypothése que l’acier se comporte selon un
régime parfaitement plastique aprés fissuration et que le béton comprimé se plastifie
sur une zone de contrainte rectangulaire. Selon ces hypotheses, la hauteur de la zone
plastique x,; peut-étre calculée selon la relation (4.30) :

o (Ag — A’
f(be) sans eff. normal
avec eff. normal

b- fc

I1 est donc possible d’exprimer le moment de rupture selon I’expression (4.31) :

b-fc-xpl( —x2p1>+ﬁ-p’-b-d-fs(d—d’) sans eff. normal
mp=1 Bepebed-fo(d=g) =g bd- g (- 3) - (4.31)
h
R P (552pl — 2) avec eff. normal

La réduction de courbure qui provient du tension stiffening peut étre exprimée selon la
relation (4.32) lorsque la section n’est pas sollicitée par un effort normal.

c 1
XTs = ﬁ‘[f)tE X Gh (4.32)

Dans le cas contraire, il s’agit simplement d’ajouter la contribution de ’effort normal
XTs,n au tension stiffening comme il I’est schématisé sur le diagramme moment-courbure
quadrilinéaire de la figure 4.9 (b).

Il est donc désormais possible d’exprimer les courbures x; et x, selon les relations
(4.33) et (4.34), au début de la phase stabilisée d’ouverture des fissures et a I’écoulement
respectivement en fonction de la réduction de courbure diie au tension stiffening, désignée
par la suite x7g que la section soit soumise ou non & un effort normal.

My
iy = Der _ 433
XU= T, T XTS (4.33)
mpg
L _Mmr _ 4.34
Xy ElL XTS ( 3 )
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Définition des différentes zones de comportement de la dalle

Il reste supposé ici qu’une partie de la dalle au dela de la fissure critique (partie exté-
rieure) se meut comme un corps rigide par rapport a la partie de dalle en dega de la
fissure critique (partie intérieure). Ce point de rotation est désigné par C sur la figure
4.10 et permet la justification de la cinématique de la dalle dont une explication plus
détaillée sera developpée au chapitre [6].

‘ Partie intérieure

T v Partie extérieure

Figure 4.10: Mouvement de rotation autour du point C de la partie
extérieure comme un corps rigide par rapport a la partie intérieure

Les fissures tangentielles et la courbure radiale sont elles toujours supposées essentielle-
ment concentrées & proximité de la colonne. Il en résulte donc que le moment radial et
parallelement la courbure radiale, chutent rapidement au dela d’un rayon ry qui définit
la géométrie du cone de poingonnement, comme le montre la figure 4.11 (a), puis (e). En
d’autres termes, il est supposé que la totalité des déformations a lieu dans une région
délimitée par un cercle de rayon rg et qu’au dela de cette région, la dalle se meut comme
un corps rigide.

A lintérieur du céne de poinconnement, le moment radial peut étre considéré constant
comme le suggere la figure 4.11 (e). En effet, la section coupée par la fissure critique
est en équilibre par le jeu de force montré a la figure 4.11 (c). A lintérieur de ce cone
de poinconnement, il est donc supposé que les courbures dans les deux directions sont
constantes et égales. Il est donc possible de les exprimer selon la relation (4.35) :

xe=xi=—2  pourr < ro (4.35)
To

Le diagramme moment-courbure étant connu, il est possible de définir les différentes
zones de dalle qui se trouvent dans des états de sollicitations différents, comme I’indique
la figure 4.11.

Ainsi le rayon plastique 7, qui délimite la zone en deca de laquelle les armatures sont
supposées s’étre écoulées, s’exprime selon I’équation (4.36) :

Ty = _¥ <rs (4.36)
Xy

Le rayon r; qui définit la zone en deca de laquelle la fissuration est stabilisée s’exprime
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()

X (d)

T
| |
—A—t/g négligé

Y

o

Y=

Figure 4.11: Comportement d’'une dalle axisymétrique appuyée sur une
colonne soumise & un effort tranchant, un moment de flexion et un effort
normal de compression - Parameétres géométriques de la dalle (a), forces
en présence dans l'armature et dans le béton sur une portion de dalle
(b), équilibre d’une portion de dalle (c), courbure radiale (d), moment
radial (e), courbure tangentielle (f) et moment tangentiel (g)
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selon (4.37) :

=Y < (4.37)

X1

Et le rayon 7., qui définit la zone dans laquelle le béton est fissuré s’exprime selon (4.38) :

Ter = _i <rs (438)

Xer

Considérant que le moment 77 notamment représenté a la figure 4.6 équivaut au moment
m,, provenant de la précontrainte, I’équilibre de la portion de dalle présente sur la figure
4.11 (c) peut alors s’écrire comme suit :

A Ts
V'%(TQ_TC):_mr'A‘P'TO+mp'A<P'7"m—A90/ my - dr (4.39)
i ro

De Dexpression initialement formulée par Muttoni dans [Muttoni?’%®], s’en suit I'ex-
pression de la charge V en fonction de la rotation v selon Iexpression (4.40) qui tient
compte de la présence de 'effort normal du a la précontrainte par le biais du diagramme-
moment courbure et du moment de flexion du a la précontrainte directement présent
dans ’expression :

2

TQ —Te

V=

(—mT‘T0+mR<Ty—T0>+
E11-¢<1n:1>+E11-XT5 (r—ry) +
)

Mey <7“cr — 7”1> + Ely - <ln T’S> +my - Tm) (440)

cr

(A) opérateur qui vaut A lorsque A > 0 ou 0 lorsque A < 0;
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4. MODELISATION DU COMPORTEMENT DE LA DALLE

4.3.2 Comparaison de la loi quadrilinéaire aux essais

Dalles avec effort normal seul

Les dalles de cette série ont été chargées par un effort tranchant V' et par une contrainte
normale de compression comme il l’est expliqué au chapitre [3]. Les résultats complets
relatifs a ces essais sont disponibles dans le rapport d’essais [Clément2010“]. Les courbes
représentatives de la loi charge-rotation données par la formule (4.40) pour chacune des
dalles PC5 a PC10 sont montrées a la figure 4.12. Elles sont comparées a la courbe
charge-rotation pour laquelle la mesure de la rotation a été donnée par les valeurs des
inclinometres disposés comme l'indique la figure 4.15. Le comportement de la dalle prévu
par la loi quadrilinéaire de la formule (4.40) montre une trés bonne cohérence avec le
comportement de la dalle observé lors des essais.
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V [kN]

V' [kN]

V' [kN]
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Figure 4.12: Comparaison entre la loi quadrilinéaire proposée par la
relation (4.40) et les mesures effectuées lors des essais PC5 (a), PC6 (b),

PC7 (c), PC8 (d), PCY (e) et PC10 (f)

Dalles avec moment de flexion et effort normal

Dans cette série d’essais, les dalles ont a la fois été soumises a un effort normal et a un
moment de flexion grace a la présence de cables de précontrainte droits et excentrés par
rapport au centre de gravité de la dalle. De plus amples informations relatives a cette

série d’essais sont disponibles dans le rapport d’essais [Clément2010b]. La figure 4.13
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4. MODELISATION DU COMPORTEMENT DE LA DALLE

compare la courbe charge-rotation des essais avec celle prévue par la formule (4.40).

(a)
1500
1000
z PC11
=B
=~ 500 |
Essai - i
Quadrilinéaire ——
0 ‘ ! ‘
(b)
1500
1000 - |
z - e PC12 1
~ 500 - i
Essai - i
Quadrilinéaire ———
0 . | \
(c)
1500
1000 _
z 4
=B
=~ 500 |
Quadrilinéaire
0 | I | I
0 0.005 0.01 0.015

P [%o]

Figure 4.13: Comparaison entre la loi quadrilinéaire proposée par la
relation (4.40) et les mesures effectuées lors des essais PC11 (a), PC12
(b), PC13 (c)

La courbe charge-rotation des essais a été tracé sur la base des mesure des rotations
données par les inclinometres placés en face supérieure de la dalle comme le montre la
figure 4.15. Une fois encore, lorsque la dalle est non seulement soumise a un moment
de flexion et & un effort normal, la loi quadrilinéaire dont la formulation est donnée par
la formule (4.40) semble relativement bien décrire le comportement de la dalle lors des

92



Formulation analytique

essais.

Dalles avec moment seul

Les dalles PC1 & PC4 dont les résultats complets sont disponibles dans [Clément2°!0]

ont été chargées simultanément par un effort tranchant et un moment de flexion comme
il 'est expliqué au chapitre [3]. Le moment a été introduit simultanément a la charge
qui conduirait la dalle a la rupture par poinconnement et a partir d’une certaine valeur
de V, le moment de flexion a été maintenu constant dans la dalle, comme le rappelle
la figure 4.14 (a). Contrairement aux dalles soumises uniquement & une charge V, les
dalles PC1 a PC4 ne présentent pas une courbure dont le signe reste constant durant
Iessai. En effet, 'introduction du moment dans la dalle conduit & une déformée dont
I’évolution qualitative en fonction du chargemement est donnée a la figure 4.14 (b).

O _ ]
A 2
i I |
E L |
> S
L 3 4 Ee——— ;
2
,1 4 ‘4 |
m, [kN.m/m]

Figure 4.14: Evolution qualitative de la forme de la déformée en fonction

du chargement - Relation qualitative entre le moment introduit dans la

dalle et effort tranchant appliqué (a), forme de la déformée (b) associée
au niveau de chargement de la dalle

Il est donc difficile de donner une courbe charge-rotation représentative de tout I’essai par
la mesure de la rotation en un seul endroit de la dalle. Ainsi la figure 4.17 présente deux
courbes charge-rotation. La premiere mesure dite extérieure est basée sur les résultats
donnés par l'inclinometre présent au niveau de la face supérieure de la dalle comme
le montre la figure 4.15. La seconde mesure dite intérieure se base quant a elle sur les
résultats donnés par les deux capteurs inductifs placés en face inférieure a 200 et 400 mm
du centre de la dalle commme le suggere la figure 4.15.
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1380 1380

N
Inclinometres \i
N
— 1 R
Capteurs inductifs

200 | 200

1»
— ¢

Figure 4.15: Positions de mesure de la déformée pour les courbes pré-
sentées a la figure 4.17

La courbe charge-rotation calculée selon 'expression (4.40) prévoit la prise en compte
d’un moment de flexion qui agit comme une charge extérieure et qui ne dépend donc pas
directement de la rotation de la dalle 1. Ainsi pour le tracé de la loi quadrilinéaire de
la figure 4.17, le moment m,, pris en compte n’a pas été considéré fonction de la charge
comme le montre la figure 4.16 (a) ce qui impliquerait des rotations négatives provenant
de la loi quadrilinéaire ce qui n’a pas de sens physique. Il a en revanche été considéré
constant comme l'indique la figure 4.16 (b).

(a) (b)

My, maz My, mazx

V [kN]

m, [kN.m/m] m, [kN.m/m]|

Figure 4.16: Relation V - m, qualitative lors des essais (a) et adoptée
pour la loi quadrilinéaire de la relation (4.40) (b)

La prévision de la courbe charge-rotation par la loi quadrilinéaire formulée en (4.40)
montre une relativement bonne corrélation avec les essais en se situant globalement
entre les deux courbes de mesure comme le montre la figure 4.17 (a) a (d).
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(a) (b)
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Figure 4.17: Comparaison entre la loi quadrilinéaire proposée par la

relation (4.40) et les mesures effectuées lors des essais par les capteurs

indiqués a la figure 4.15 pour les dalles PC1 (a), PC2 (b), PC3 (c) et
PC4 (d)

4.3.3 Influence du degré de fissuration dans la réponse des
dalles

Comme il I’a été mentionné plus haut, le coefficient 3, utilisé dans la loi quadrilinéaire
présentée préalablement, est un facteur qui tient compte de la disposition des armatures
et de la réduction du rapport entre la rigidité torsionnelle et flexionnelle de la dalle apres
fissuration. Ce deuxieme aspect est lié au module de cisaillement de la dalle. Par suite
de fissuration de la dalle le module de cisaillement est réduit, comme il ’a été mis en
évidence par [Hand'*™3), [Suidan'®™], [Lin'9"%], [Kabir!?®%]. Cette réduction est le fruit

d’observations expérimentales des chercheurs intéressés par ce phénomene.

S’il a déja été remarqué par [Tassinari?*!!], [Vaz Rodrigues®®’’] que dans le cas de dalles

axisymétriques chargées exclusivement par des charges verticale, la réduction de la rigi-
dité a la torsion de la dalle par rapport a la rigidité flexionnelle par un facteur voisin de
1/8 conduit & une bonne corrélation entre prévision et résultats expérimentaux, la prise
en compte d’'un moment de flexion ou d’un effort normal conséquent a une précontrainte
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4. MODELISATION DU COMPORTEMENT DE LA DALLE

n’a pas été considérée.

Ici, est décrit qualitativement la réduction du module de cisaillement G sur la base
de la mise en parallele d'une analyse non linéaire par éléments finis avec des résultats
expérimentaux sur deux dalles de la série PC1-PC4 (avec moment seul) et de la série
PC5-PC10 (avec effort normal seul).

Dalle avec moment

Les dalles de la série PC1 a PC4 présentent la particularité de s’étre vues introduit le
moment de flexion dans les coins de la dalle ce qui a engendré des moments de torsion
significatifs. Le bati de charge et le systeme d’introduction des forces est décrit en détail
dans [Clément?°1%]. Tl en résulte donc que le module de cisaillement est sensiblement
affecté dans ces spécimens et doit étre adapté selon I’état de fissuration de la dalle,
comme Pavait déja remarqué [Hand'97].

(a) (b)
1500 : : :
L ouverture des ﬁSSuI'CS i
T | a8
1000 4 F e .
= 1L i
= Essai @
=~ 500 G/8 4 F i
G/4
G/2 —— | | Essai J
G —— G adapté
0 | | ! ! . |
-0.002 0.002 0.006 0.01 -0.002 0.002 0.006 0.01
Y (%] ¥ [

Figure 4.18: Comparaison entre la courbe charge-rotation de l’essai

PC1 avec la prévision de lanalyse non linéaire par élément finis pour

différentes valeurs du module de cisaillement (a) et pour un module de
cisaillement adapté en fonction de 1’état de fissuration de la dalle (b)

La figure 4.18 (a) superpose la courbe charge-rotation de 1’essai PC1 avec des courbes
charge-rotation pour différentes réduction du module de cisaillement, calculées & I’aide
d’une modélisation tenant compte de la non linéarité matérielle du béton armé utilisé
dans ce spécimen. Il apparait clair que dans ce cas, la réduction du module de cisaille-
ment par un facteur constant ne rend pas bien compte de ce qu’il s’est passé durant
Pessai. Sur la figure 4.18 (b), est en revanche proposée une loi charge rotation adaptée
qualitativement sur la base de la fissuration observée au cours de l'essai. En effet, la
dalle sujette a un moment dans un sens opposé aux charges qui la conduiront a la rup-
ture par poingonnement tend a conserver un état non fissuré plus longtemps. Par suite
de ce moment introduit dans les coins de la dalle, celle-ci n’est quasiment pas fissurée
jusqu’a environ une charge voisine de 80% de la charge de rupture. Passé ce niveau de
chargement, la dalle se fissure peu a peu et le module de cisaillement doit étre réduit.
Méme si dans ces cas, un module de cisaillement constant ne peut décrire correctement
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le comportement de la dalle, il peut étre remarqué que proche de la rupture, la dalle se
trouvant dans un état de fissuration avancé, la réduction du module par un facteur de
1/8 donne une bonne cohérence avec les résulats d’essais.

Dalle avec effort normal

Dans le cas des dalles avec effort normal de la série PC5 a PC10, le chargement a été
parfaitement axisymétrique et aucune forme de torsion majeure n’a été introduite dans
ces spécimens. Méme §’il est vrai que les fissures sont moins visibles, il reste néanmoins
vrai que les rotations a la rupture des dalles avec effort normal sont similaires a leurs
homologues sans effort normal comme il '’est montré dans le chapitre [3]. Le rapport
entre la rigidité torsionnelle et flexionnelle de la dalle apres fissuration est analogue
aux dalles sans effort normal et la réduction du module de cisaillement par rapport a
la rigidité flexionnelle peut alors également étre admise a un facteur de 1/8 comme le
suggere la figure 4.19.

1500 ‘
’/// 4
1000 —
E i
=3 Essai
=~ 500 G/8 N
G/4
i ey
G —=—
0 | | I
0 0.005 0.01 0.(
Y (%]

Figure 4.19: Comparaison entre la courbe charge-rotation de ’essai
PC7 avec la prévision de ’analyse non linéaire par élément finis pour
différentes valeurs du module de cisaillement

Ainsi le coefficient S qui tient compte de la disposition des armatures et de la réduction
du rapport entre la rigidité torsionnelle et flexionnelle de la dalle apres fissuration, en
étant pris égal a 0.6 fourni encore de bons résultats pour les dalles avec moment de
flexion, pour des charges voisines de la charge de rupture et pour les dalles avec effort
normal, les résultats demeurent également trés bons en général.
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5 Aspects normatifs

La présente section vise d’abord I'analyse détaillée des différentes approches pour la
prise en compte de la précontrainte dans la résistance au poin¢connement au vu des
parametres étudiés dans les séries d’essais des dalles PC1 a PC13. Ainsi la norme amé-
ricaine ACT 318 (2011) [ACT?*!!], la norme européenne EC2 (2004) [Eurocode?™!]; la
norme suisse SIA 262 (2012) [SIA°1?] tres similaire au Model Code (2010) [FIB201Y]
pour sa prédiction de la résistance au poinconnement seront étudiées distinctement dans
leur maniere de considérer les différents effets de la précontrainte, en s’appuyant sur
les trois campagnes d’essais menées par l'auteur investiguant 'influence d’un moment
seul, d'un effort normal seul et de la combinaison de ces deux effets sur la résistance
au poin¢onnement, ainsi que sur deux essais de référence PG19 et PG20 conduits par
Guidotti [GuidottiQOOg]. Les résulats de ces campagnes d’essais menées par l'auteur sont
disponibles dans [Clément?°1%], [Clément2°1%] et [Clément?°1%’]. Ensuite ces approches
sus-mentionnées seront comparées et leur pertinence confrontées au regard des essais
tirés de la littérature.

5.1 Analyse des formulations des normes en vigueur
sur la base des séries PC

Dans ce qui suit vont étre comparées les prédictions des normes par rapport aux résultats
des essais menées par 'auteur en fonction de la quantité d’effort normal et de moment
de flexion introduits. Le tableau 5.1 donne un résumé de ces résultats. Le Model Code
(2010) [FIB?°!] et la STA 262 (2012) [STA%°12] ont des formulations identiques comme il
Pest déja mentionné au chapitre [2], en revanche dans le tableau suivant sont présentés
les résultats des ces deux normes en formulation caractéristique ou moyenne, dont le
détail de la différence est aussi explicité au chapitre [2].

99



5. ASPECTS NORMATIFS

(Sl PAAN ve'C 16T 9%%6 el

860 70T ITT 960 %G oLy
110 110 cro ¢ro 8¢°0 ST°0 AOD
IT'T 9T'T Gl 6C'T 291 [4a! QUUDAOIN
880 <60 860 70T T 160 8021 PITT 6,01 €101 656 6801 8GOT  SnpPuoy s9[R) €10d
€0'T 0T'T ST'T ve'T LE°T 0T'T €601 €c0T 966 116 LTS8 C¢c0T  6CIT  snpuoy so[qen ¢10d
760 1670 er'T PTT 7eT 660 7.6 €76 28 €08 889 626 616 so[qe) 110d
61T €C'1 or't 4t ye1 IT'T 6601 1201 006 688 GI8 GEIT 6GCT [euriou JOJH 01O0d
9C'1T 1¢°1T SV'1T 16T ve'l ST'T 088 ¥ avL eeL LC8 9¢6  GOTT  [eunou 310gH 60d
61T 1¢°1T €8l Ge'T 671 60°T 2acl €eet it LOTT FOOT 89T  P6VI  [PULIOU LIOFH 80d
02’1 cc'l 7e'1 9¢'T €T VIl ¢TI 6TTT GeoT S800T S8Y0T  C0CT 0LET  [ewWlIOU JIOFH L0d
eT'T LT'T 0¢'T el 0€'T €0'T 7901 7601 7c6 116 Gz6 89TT GOCT  [ewiou j10gH 90d
921 0g'T erT T 9zT 02T 706 8.8 68. 9.1, Y06 €96 TPIT  [PULOU Y0FH ¢Dd
66°0 70'1T 60T or't ¥v'e 971 t4%a! SLET 0¢el L6C1 88¢ 86  €EV1 JUDWOIAL ¥od
90T 90T or't 60°T 12°¢C L9°1T L9C1 6SCT 1121 vvel <09 c08  SE€ET JUDWOIAL €0d
9T'1T 9’1 8C'1T SE'T 76T 6¢°T 90¢T 4881 2601 10T L6G c00T  L6€T JUSWOIA 20d
er'T €T el 7T 102 19T 9901 816 786 058 16§ €6L 1021 JUBWO 0d

[ (4 (4 [ [ [ [Nt (N) INE (N) Nt [N (N

LA LA LA LA AL A

lats d’essais PC1 & PC13 selon les re-

ésu
commandations ACI 318, EC2, MC niveau II et MC niveau III

des ré

3

evisons

Pr

Tableau 5.1

100



Analyse des formulations des normes en vigueur sur la base des séries PC

5.1.1 Norme américaine : ACI 318 (2011)

Résistance au poinconnement

Sur la base des résultats d’essais des dalles PC1 a PC13 et des deux dalles de référence
PG19 et PG20, la norme américaine se veut tres conservatrice. Comme le montre la
figure 5.1, les charges de rupture obtenues lors des essais PC11 a PC13 sont en moyenne
62% plus élevées que les charges de rupture prévues par cette norme. En outre, ces
derniers résultats sont assez dispersés; pour preuve un coefficient de variation de 28%
qui s’explique par la formulation relativement simple pour le calcul de la résistance au
poingonnement ne tenant notamment pas compte de I'influence d’un moment de flexion.

25 : Moyenne = 1.62
[ . 1 COV =0.28
2 - ® 7 Frac. 5% = 1.11
r o 1 Frac. 95 % = 2.34
1.5 + L b
e | 3 * - ]
|3 1 :
S N _
- SC L L] Essais PC - N i
05 . Essais PC - M
< a Essais PC - M+N B
r o Essais PG - () 1
0 I | I | I |

0 05 1 15 2
ps %]

Figure 5.1: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec
les prévisions de la norme américaine ACI 318 (2008) [ACT*']

Influence d’'un moment de flexion

Comme il 'a déja été évoqué au chapitre [2] dans la formule (2.14), la norme américaine
ne prend pas en compte I'influence d’un quelconque moment de flexion pour le calcul de
la résistance au poingonnement. La figure 5.2 compare les résulats d’essais de la série
PC et des essais de référence de la série PG avec les prédictions de la norme américaine
pour des valeurs de f., by et d prises comme étant la moyenne des valeurs des spécimens
représentés sur cette figure (séries PC et PG). La moyenne des rapports des valeurs
de charges d’essais par rapport aux charges prévues par la norme indique que celle-ci
sous estime de deux fois en moyenne la résistance avec un coefficient de variation de
0.21 pour I'ensemble des points représentés sur la figure 5.2. Outre le fait que cette
norme ne considére pas l'influence du moment sur la résistance au poingonnement, la
sous-estimation de résistance peut s’expliquer par la formulation assez simple pour le
calcul de la résistance au poingonnement. Comme le montrait déja la formule (2.14),
la résistance au poingonnement est seulement liée a hauteur statique de la dalle, au
périmetre critique, au type de colonne (intérieure, de bord ou d’angle), a la résistance a
la compression du béton et a la quantité d’effort normal introduit. Mais cette résistance
a la compression du béton est en outre limitée a 35 MPa et la quantité d’armature de
flexion n’est pas prise en compte tout comme 'effet de taille.
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Figure 5.2: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec
les prévissions de la norme américaine ACI 318 (2008) [ACT**!!]

Influence d’un effort normal

Concernant I'effort normal, la norme ACI 318 [ACI?®!!] en tient compte de maniére
linéaire pour une plage de contrainte comprise en 0.9 et 3.5 MPa. La figure 5.3 positionne
les points d’essais des série PC et PG en fonction de I’effort normal introduit par rapport
a la prédiction de la norme américaine pour des valeurs de f., by et d prises comme
étant la moyenne des valeurs des spécimens représentés sur cette figure, comme fait
précédemment. S’il est vrai que les prédictions de cette norme pour la prise en compte
d’un effort normal sont nettement meilleures que pour un moment de flexion, il reste
néanmoins vrai que ceci est surtout valable pour des essais pour lesquels 'effort normal
est compris entre 0.9 et 3.5 MPa. Dés que ces valeurs sont dépassées et notamment vers
le haut les prédictions sont significativement dépréciées.
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Figure 5.3: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec
les prévissions de la norme américaine ACI 318 (2008) [ACT**!!]
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5.1.2 Norme européenne : EC2 (2004)

Résistance au poinconnement

Sur la base de la méme série d’essais que celle empruntée pour la norme américaine,
la norme européenne EC2 (2004) semble mieux prédire les résultats d’essais. Comme le
montre la figure 5.4, les charges de rupture obtenues lors des essais PC11 a PC13 sont en
moyenne 22% plus élevées que les charges de rupture prévues par cette norme. Sur ces
résultats, un coeflicient de variation de 0.18 est & observer. Cette relative grande valeur
s’explique essentiellement par la moins bonne prévision des essais dans lesquels seul un
moment de flexion avait été introduit; dans les autres cas les prédictions demeurent
assez cohérentes.

2.5 Moyenne = 1.22
[ 7 COV =0.18
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Figure 5.4: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec
les prévisions de la norme européenne EC2

Influence d’'un moment de flexion

L’Eurocode 2 [Eurocode2004] ne prend pas en compte le moment de flexion pour le
calcul de la résistance au poingonnement. C’est dans ce cas, ou les spécimens ne sont
sollicités, outre la charge verticale, que par un moment de flexion, que les prévisons
sont les moins bonnes comme le représente la figure 5.5 selon la quantité d’armature
présente dans les spécimens. Pour chacune des figures 5.5, (a), (b) et (c), les prévisions
ont été calculées sur la base des périmeétres by et des hauteurs statiques d moyens relatifs
aux spécimens représentés sur la figure considérée (séries PC et PG). Ces prévisions
sont ici toutefois nettement meilleures que celles prévues par la norme américaine dans
la mesure ou ’Eurocode est plus complete dans sa formulation en tenant compte de la
quantité d’armature et de la résistance réelle du béton sans devoir la limiter & une valeur
maximale comme le stipule la norme américaine.
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Figure 5.5: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec

les prévisions de la norme européenne EC2 [Eurocode

2004) selon la quan-

tité de moment de flexion introduit pour p = 0.75% (a), p = 1.1% (b)
et p =1.5% (c)

Influence d’un effort normal

L’Eurocode tient compte de I'effort normal pour le calcul de la résistance au poingonne-
ment sous une forme similaire & celle proposée par la norme américaine, comme il ’est
montré dans la relation (2.15). La résistance de 1’élément est linéairement proportionnelle
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avec la quantité d’effort normal introduit. En revanche la contrainte appliquée, égale en
pratique la contrainte normale dans la section critique, n’est pas bornée ni par une valeur
supérieure, ni par une valeur inférieure comme le recommande la norme américaine. Il en
résulte donc une relativement bonne corrélation entre les valeurs prévues par la norme et
les valeurs d’essais comme le montre la figure 5.6 selon la quantité d’armature présente
dans les spécimens. Les prévisions de cette norme pour la prise en compte de l'effort
normal sur la résistance au poingonnmement ont été calculées de maniére analogue a
celle explicitée pour la prise en compte du moment de flexion.
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Figure 5.6: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG avec

les prévisions de la norme européenne EC2 [Eurocode

2004) selon la quan-

tité d’effort normal introduit pour p = 0.75% (a), p = 1.1% (b) et p =
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5.1.3 Norme suisse : SIA 262 (2012) et Model Code (2010) -
Formulation caractéristique

Résistance au poinconnement

Comme il I'a déja été montré au chapitre [2], les deux normes STA 262 (2012) [SIA%!?]
et Model Code (2010) [FIB?°!!] ont des formulations pour le calcul de la résistance au
poinconnement treés similaires ce qui conduit & des résultats eux aussi tres similaires.
En effet pour 'ensemble des essais des séries PC, ’écart maximal entre les prévisions
de la SIA et du Model Code ne s’élevait qu’a 1.1%, écart provenant de I’expression de
la contrainte de cisaillement 7. légérement différente dans les deux approches. Aussi, ici
sera admis que les prévisions de résistance pour les deux normes sont identiques.

Le Model Code (2010) ainsi que la SIA 262 (2012) se basent sur la méthode des ni-
veaux d’approximation, explicitée en détails dans [Muttoni?*'?] et [Muttoni?’!??]. Cette
approche consiste a aborder un calcul par niveau de complexité croissant amenant a
une précision des résultats croissante. Toutefois, cette précision des résulats ne varie pas
linéairement avec le temps dévolu au calcul comme lillustre la figure 5.7.

wn
= A Niveaux d' approximation
'_'a l
N - — — ——
; - v
% e 11
g /‘
z / 1I
h /
|

/ I

/

B

Temps dévolu au calcul

Figure 5.7: Approche par niveaux d’approximation pour le Model Code
2010 et la STA 262 (2012)

Si la formulation pour le calcul de la résistance au poingonnement a déja été donnée
au chapitre [2] par la formule (2.17), ici seront traités d’abord la pertinence du rapport
V/8 pour le niveau d’approximation II puis le détail du calcul de la rotation 1 selon que
I’élément considéré est sollicité ou non par de la précontrainte, pour le niveau d’approxi-
mation III.

Commentaire sur le rapport V/mg au niveau II

Au niveau II, il est stipulé dans la norme SIA 262 (2012) [SIA?1?] et dans le Model
Code (2010) [FIB?°!!] que le moment m, peut étre estimé & V/8 tant que le rapport des
portées £, /¢, est compris entre 0.5 et 2. Pour un plancher-dalle standard qui respecte
ces valeurs de portées et pour lequel le rapport entre le diamétre ou le c6té de la colonne
c et la hauteur statique de la dalle d est voisin de 1, cette estimation est tout-a-fait
satisfaisante.

Toutefois, la valeur de V/mg est non seulement fonction du rapport entre les portées £,
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et ¢, schématisées a la figure 5.8, mais aussi du rapport de la taille de la colonne a la
portée dans les directions x et y. Au niveau I, mg est estimé a V/8 ce qui équivaut au
niveau III & un rapport V/a avec a donné par la formule (5.1) :

1
o= ~ 6.89 (5.1)

1/15
1.5 (1 ) 15\
1.2 \8
Ainsi pour mettre en évidence la justesse du rapport V/8, une modélisation par éléments
finis au niveau I1I a été réalisée. La pertinence du rapport V/8 au niveau II, correpondant
donc environ a V/6.89 au niveau III, a été étudiée par le calcul du rapport V/mg en

faisant varier le rapport des portées £,/¢, et des rapports du diametre de la colonne c¢
aux portées £, et £, sur la base d'un champ de dalle montré a la figure 5.8.

° ° r e—+tc e °
4

Figure 5.8: Plancher type de dimension ¢, par £, avec un diametre de
colonne valant ¢ et une hauteur statique valant d

La figure 5.9 montre que le rapport V/ms n’est pas systématiquement voisins de a. Au
niveau II, il n’est pas toujous prudent d’estimer le moment mg & V/8 et donc une analyse
au niveau III est alors recommandée. Ce méme constat peut se faire au travers de la
figure 5.10 mettent en évidence I'importance de la taille de la colonne par rapport a la
portée.
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(a) (b) (©)
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Figure 5.9: Evolution du rapport V/mg pour différents rapports £, /¢,
pour différentes portées de base ({, =8m (a), £, =8m (b) et {, =4m
(c)) en fonction du rapport ¢/d pour une hauteur statique constante d
de 0.26 m
(a) (b) (©)
20 T T T T T T T T T
[ {,=8m T [ ¢ =8m 1 [ lpz=4m 1
16 L _ [ _ - ] —
12 - - - -
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I s B I 171 (o)l =10
40 4 F 4 F e L)l =15
L 11 1L o L)l =20 |
0 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ L

c/d [ ¢/d [ ¢/d [

Figure 5.10: Evolution du rapport V/mg pour différents rapports ¢/d

pour différentes portées de base (¢, =8m (a), £ =8m (b) et £, =4m

(c)) en fonction du rapport pour une hauteur statique constante d de
0.26 m

La figure 5.11 montre aussi que pour des portées standards (voisines de 8 m) avec des
rapports de portées eux aussi standards (entre 0.5 et 2), 'estimation de V/mg a 8 est
relativement bonne. Toutefois lorsque la portée devient grande par rapport a la colonne
(¢/ly ou ¢/l, < 0.05) , cette estimation n’est plus correcte et un recours au niveau III
est alors nécessaire.
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(a) (b) (c)
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Figure 5.11: Evolution du rapport V/m, pour différents rapports de

portées ¢, /¢, pour différentes portées de base en fonction du rapport de

la taille de la colonne ¢ & la portée selon la direction x (a), (b) et (c)

et en fonction du rapport de la taille de la colonne ¢ a la portée selon

la direction y (d), (e) et (f) pour une hauteur statique constante d de
0.26 m

FExpression de la rotation 1 au niveau IIT

Dans le cas ou la dalle n’est chargée que par des forces verticales, la rotation 1) est
donnée par ’expression suivante :

¢=1.2.w.m.<msd)3” (5.2)

d Es MRprd

La valeur du moment m4 est estimée par la biais d’une modélisation linéaire non fissurée
dont une explication plus détaillée est fournie ci-apres.

Pour cela est considéré un champ de dalle carré (¢, = ¢,) exclusivement chargé par des
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forces verticales dont une représentation schématique est donnée a la figure 5.12 (a). Les
diagrammes des moments my; et my,, au centre de la dalle sont représentés sur la figure
5.12 (b). Il est alors possible d’identifier la zone de moment nul de rayon 74 ; = rsy;
qui dans ce cas vaut environ 0.22¢, = 0.22¢,. A partir de cette zone de moment nul,
peut étre calculée la grandeur b,, longueur sur laquelle est intégrée le moment my,,
respectivement my ,, qui se définit par I’équation (5.3) :

bs = 1-5\/ Tsx,i - Tsx,i (53)

/\ o S !
- S~
9 - =
51/, - T
i - sl
P o o
ﬁ/ S Distribution=~ _
- stri i > T
- istribution / y  des my en -7

1
- 3 9 A
<Z des my, en U y

Az = (ms2) .-~
<N\ =l

- < ) S
o = 1¢ (M, <
\ﬂ\\\t sy, - \‘\y//
S~ ==~ &
n,»\)i e T Te b
=
bs ‘

Figure 5.12: Estimation du moment mg pour une dalle sans précon-

trainte - Champ de dalle exclusivement chargé par des forces verticales

(a), diagramme des moments my,, et my,, au centre de la dalle et dans

ses deux directions (b) et distribution des moments my,, et my,, sur
une longueur by (c)

Le moment m, respectivement my, correspond donc a la surface de la distribution des
my,., respectivement my, en x = r., respectivement y = r. et peut alors se calculer
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comme suit selon I"équation (5.4) :

bs/2 bs/2
/b va,x dr /b va’y d
Mg = —2082 respectivement My = dzbef2 (5.4)
bs bs
A »g],‘ ,
Cables de
précontrainte
by | 2ry,; E
Armature
passive
(b) . 2 \
| 2r I

= —
Armature passive Cébles de précontrainte

Figure 5.13: Dimensions caractéristiques d’un champ de dalle précon-
traint

Si la dalle est cette fois précontrainte comme le suggere la vue en plan (a) et en coupe
(b) de la figure 5.13, 'expression de v est alors donnée par I’équation (5.5) :

Ts fsd Msq — Mpqd 3/2
(=) -

MRd — Mpd
Il est désormais nécessaire de considérer le méme champ de dalle, mais étoffé par la
présence des cables de précontrainte 5.14 (a). Pour cela, il est nécessaire de considérer

la précontrainte de maniere cohérente pour le calcul des différents termes présents dans
I’expression de v ; par exemple en la considérant comme une force.
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Calcul de r,

Du fait de cette précontrainte, le diagramme des moments initial diis aux charges verti-
cales seules en est modifié, comme le montre la représentation de la figure 5.14 (b) ainsi
qu'un agrandissement de sa zone centrale présentée plus en détails a la figure 5.14 (c).
Avec la précontrainte, I’étendue de la zone de moment nul de dimensions 2rg, ; selon
x et 21y ; selon y se limite alors a 2rg; », et 2rgy ,,. C'est & partir de ces nouvelles va-
leurs, qu’il est maintenant possible d’exprimer la longueur bs en tenant en compte de la
présence de la précontrainte, comme l'indique I’équation (5.6).

Distribution ’//
des my,  en ‘\\

Figure 5.14: Estimation du moment m; pour une dalle précontrainte
- Champ de dalle chargé par des forces verticales et tracé de la ligne
moyenne de la précontrainte (a), diagramme des moments my4p4 et
my4p, au centre de la dalle et dans ses deux directions (b) et (c) et
distribution des moments my_p, et my4p, sur une longueur b, (d)
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bs = 1.5y Tszm * T'sy,m (56)

Calcul de mgq

La précontrainte étant considérée comme une force, mgq est le moment dii aux charges
verticales m,y auquel est soustrait le moment dii a la précontrainte qui vaut Ny - e,
Ny étant Deffort de précontrainte et e ’excentricité du cable au niveau de la section de
contréle, comme le montre la figure 5.15.

Figure 5.15: Excentricité de la force de précontrainte par rapport au
centre de gravité de la section considérée

Le moment mg, respectivement mg, correspond maintenant a la surface de la distribu-
tion des my,;, respectivement my,, en x = r., respectivement y = r. sans tenir compte
dans D'expression de ce moment de I'influence de la précontrainte. En d’autres termes
my,, et my, sont les moments diis aux charges verticales (V) seulement. Les moments
M, Tespectivement my, peuvent alors se calculer selon I'équation (5.4) développée plus
haut mais sur une largeur bs modifiée par rapport au cas sans précontrainte.

Calcul de mpgy

Le moment résistant mpgy calculé en considérant la précontrainte comme une force peut
s’exprimer selon la relation suivante :

Mpd = mpg"*— Ng-e (5.7)

¢ moment de dimensionnement moyen au niveau de I’appui selon I’approche

autocontrainte ;

Mpq

Ny force de précontrainte présente dans le cable;

e excentricité du cable au niveau de la section de controle;
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Calcul de mpy

La précontrainte étant considérée comme une force et son excentricité ayant déja été
prise en compte dans l'expression de mygg, 'expression du moment de décompression ne
considere pas une nouvelle fois la force de précontrainte comme étant excentrée ; le mo-
ment de décompression étant le moment qui ramene la déformation au niveau de la fibre
qui se situe a d de la base a une déformation nulle. En d’autres termes, les contraintes
dans cette fibre diies a la précontrainte présente et au moment de décompression a ap-
pliquer doivent étre égales. Le moment de décompression s’exprime alors par la relation
(5.8), comme le suggere également la représentation de la figure 5.16 :

Nyh? 1 hood
mpa=—5— | ~Nd'<2—3> (5.8)
d— =
2
(a) (b) (c) (d)
Ip oM Epim

Figure 5.16: Section soumise & un effort normal centré (a), état de

contrainte associé (b), état de contrainte résultant du moment de dé-

compression M (c) ramenant a une déformation nulle au niveau de la
hauteur statique d de la section (d)

L’expression (5.5) peut alors s’écrire comme suit :

3/2
Ts fsd (msd_de> /
MRd — Mpd

3/2
- 12.5”.@. msdy — Na-e—mpa
de“C—Nd-e—mpd

(5.9)

3/2
) Ts . fsd ) <msd,\/ dee)

m Rdac — Mmpq,
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ol mpg, s’exprime selon (5.10) :

h?2 1 h d
SR L T Y PO 510
d— —

Ainsi, la norme suisse STA 262 (2012) [STA21?] et le Model Code (2010) [FIB?°M] intro-
duisent la possibilité de tenir compte d’'un moment de flexion et d’un effort normal. Pour
les dalles PC1 a PC13, les charges de rupture réelles par rapport aux charges prédites
sont en moyenne 29% et 25% plus élevées pour les niveaux II et III respectivement.
Comme il l'est visible sur la figure 5.17, la dispersion des résulats prévues est quant a
elle largement meilleure que celle qui peut exister pour les autres normes avec un coeffi-
cient de variation de 0.12 et des fractiles a 5% tres voisins de 1.00, témoins d’une bonne
répartition des résultats.

(a) (b)
25 I Moyenne = 1.29 I Moyenne = 1.25
[ 1T COV =0.12 [ 1T COV =0.12
2 T Frac. 5% = 1.04 [ 7 Frac. 5% = 1.04
- r 1 Frac. 95 % = 147 | 1 Frac. 95 % = 1.47
=} 1.5 1.. . 4 - - . _
Gf L [u] a O - E = b4 -
= o el o L L L
= <Ir L ] Essais PC - N i L ] Essais PC - N i
3 05 . Essais PC - M . Essais PC - M
= 0517 | Eeais PC-M4N | | s+ Essais PC-M+N |
r o Essais PG - () 1 r o Essais PG-0) 1
O L | L | L | L | L | L |
0 0.5 1 1.5 2 0 0.5 1 1.5 2
ps (] ps (7]

Figure 5.17: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG

avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) [SIAZ°'?] et MC (2010)

[FIB**!] selon les formulations caractéristiques pour les niveaux II (a)
et 11T (b)

Influence d’'un moment de flexion

Sur la base des considérations énoncées préalablement, il est donc possible de montrer
que la norme suisse SIA 262 sous sa version de 2012 [SIAZOH] permet la prise en compte
du moment dii a la précontrainte en accord avec la tendance observée dans les essais
et présentée au chapitre [3] qui montrait une augmentation de résistance avec 1'aug-
mentation de moment introduit, voir figure 5.18. De plus il avait déja été observé que
Paugmentation de résistance semblait étre bornée par une certaine valeur. Cette norme
prévoit la prise en compte de cet aspect comme il I'est visible sur la figure 5.18. En effet
I'expression de la rotation donnée par la formule (5.5) implique une rotation positive
de la dalle, c’est-a-dire qu’il est supposé que la dalle se déforme dans la direction des
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charges verticales. Il en résulte donc que le rapport (mgsq —mpq)/(mprqs —mpq) doit étre
strictement positif.

Les conditions suivantes s’imposent donc :

Mggd — Mpq > 0
et (5.11)
MRy — Mpq > 0

Lorsque la rotation 1 tend vers 0, il est alors possible de déterminer la limite de résis-
tance, comme le montre la relation (5.12) et dont les paliers sont visibles sur le jeu de
courbes présentées a la figure 5.18.

i Vo - krredu 0.3 -/ fedu
o0 udy/fo w0 udy/fe  0.45 - udy/fe (5.12)
2
3
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Figure 5.18: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG

avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) [SIAZ°'?] et MC (2010)

[FIB?"!!] selon les formulations caractéristiques pour les niveaux IT et TIT

selon la quantité de moment de flexion introduit pour p = 0.75% (a), p

= 1.50% (b) et p = 1.05% avec 0 = 0 MPa (c), 0 = 1.25 MPa (d) et o
= 2.50 MPa (e)

Influence d’un effort normal

L’effort normal est également pris en considération dans la formulation de la STA et du
Model Code a travers le moment de décompression. Dans ce cas aussi, les prévisions de
la norme suivent la tendance d’augmentation de la résistance avec 'augmentation de
Ieffort normal. Il est toutefois a remarquer que dans cette formulation I’effort normal
influence moins la résistance au poingconnement que le moment de flexion et la limite du
rapport V/udy/f. de 2/3, si elle existe toujours n’est pas visible sur tous les graphiques
de la figure 5.19 dans la mesure ou avec les efforts normaux introduits, cette résistance
n’est pas systématiquement atteinte.
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Figure 5.19: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG

avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) [STA?**?] et Model Code

(2010) [FIB***] selon les formulations caractéristiques pour les niveaux

IT et IIT selon la quantité d’effort normal introduit pour p = 0.75% (a),

p = 1.50% (b) et p = 1.05% avec m = 0 kN.m/m (c), m = 18 kN.m/m
(d) et m = 30 kN.m/m (e)

5.1.4 Norme suisse : SIA 262 (2012) et Model Code (2010) -
Formulation moyenne

Résistance au poinconnement

La résistance au poingonnement selon les formulations moyennes découle du critere de
base de la théorie de la fissure critique comme il I'a été explicité dans [Muttoni?’%®]. Les
formulations caractéristiques sont adaptées pour les normes par le biais de I'introduction
de facteurs correcteurs tenant compte des irrégularités des spécimens et de la disposition
des charges notamment. Dans les formulations moyennes ces facteurs ne sont pas pris en
compte et la formulation est alors celle qui est donnée par la relation 2.17 du chapitre
[2].

Sur la base des formulations moyennes, les prévisions sont alors plus proches des valeurs
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des résultats d’essais comme en témoignent les figures 5.20 (a) et (b). Les moyennes sont
alors sensiblement améliorées passant de 1.30 a 1.18 pour le niveau Il et de 1.31 a 1.14
pour le niveau III. La dispersion en est aussi légerement améliorée avec des coefficients
de variation de 0.11 pour chacun des deux niveaux.

(a) (b)
25 I Moyenne = 1.16 I Moyenne = 1.11
[ 7 COV =0.11 [ 7 COV =0.11
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r o Essais PG - () 7 r o Essais PG-0 1
0 | | | | | | I | I | | |
0 0.5 1 1.5 2 0 0.5 1 1.5 2
ps (%] ps (%]

Figure 5.20: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG
avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) et MC (2010) selon les
formulations moyennes pour les niveaux II (a) et 11T (b)

Influence d’'un moment de flexion

Si 'attention est portée sur I'influence du moment de flexion, il est & remarquer que les
prévisions selon les formulations moyennes conduisent a des meilleures estimations de la

résistance au poingonnement, comme le montre le jeu de courbes présentées a la figure
5.21.
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Analyse des formulations des normes en vigueur sur la base des séries PC
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Figure 5.21: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG
avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) et MC (2010) selon les
formulations moyennes pour les niveaux II et III selon la quantité de
moment de flexion introduit pour p = 0.75% (a), p = 1.50% (b) et p =
1.05% avec o = 0 MPa (c), o = 1.25 MPa (d) et o = 2.50 MPa (e)

Influence d’un effort normal

Il en va de méme pour l'influence de ’effort normal. Les formulations moyennes per-
mettent aux prévisions des normes de mieux coller & la réalité des résultats d’essai
comme il ’est visible sur I’ensemble des courbes de la figure 5.22
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Figure 5.22: Comparaison des résulats d’essais des séries PC et PG
avec les prévisions des normes SIA 262 (2012) et MC (2010) selon les
formulations moyennes pour les niveaux II et III selon la quantité d’effort
normal introduit pour p = 0.75% (a), p = 1.50% (b) et p = 1.05% avec
m = 0kN.m/m (c), m = 18 kN.m/m (d) et m = 30 kN.m/m (e)

5.2 Comparaison des prévisions des normes selon les
essais de la littérature

Dans le but de cerner la pertinence des différentes normes selon les différents parameétres
de la précontrainte, les résultats d’essais de la littérature connus de 'auteur ont été
comparés par rapport aux prédictions desdites normes. C’est ainsi que 96 essais de
la littérature ont été rassemblés. Leurs caractéristiques et propriétés généraless sont
disponibles dans 'annexe A.

Pour chacun des essais et pour chacune des normes le rapprot Vg */Vy,orme correspondant
a la charge de rupture effective de I’essai sur la charge de rupture prévue par la norme en
question, a été calculé. Ce rapport a été confronté dans la suite a différents parametres

des essais que sont :
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le taux d’armature total p intégrant ’armature passive et ’armature de précontrainte,
(figure 5.24)

le rapport entre le périmetre de controle u et la hauteur statique de la dalle d, (figure
5.25)

la quantité de moment m,, introduit, normalisée par rapport a la hauteur statique de
la dalle d au carré et la résistance a la compression du béton f., (figure 5.26)

la quantité d’effort normal introduit o,, normalisée par rapport a la résistance a la
compression du béton f., (figure 5.27)

la composante verticale diie a ’inclinaison des cibles de précontraintes sur le périmetre
de controle relatif a chaque norme dont une illustration est donnée a la figure 2.25
(c¢) du chapitre [2], normalisée par rapport a la résistance de la dalle lors de ’essai,
(figure 5.28)

— I’étendue des cables de précontrainte £, visible sur la figure 5.23 par rapport a la

longueur totale de la dalle ¢, (figure 5.29)
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Figure 5.23: Définition de la longueur d’étendue des cébles de pré-
contrainte £, par rapport a la longeur totale de la dalle ¢ pour deux
dispositions (a) et (b) des cibles de précontraintes

Le tableau 5.2 compare tous les résultats d’essais par rapport aux différentes normes.
La signification des différentes valeurs est donnée ici :

Vr  valeur de la résistance a la rupture obtenue lors de 'essais, en [kN];
Vposq4  valeur de la composante verticale des cables de précontrainte au niveau
d’un périmetre de contrdle situé a 0.5 d du bord de la colonne, en [kN];

Vp2a valeur de la composante verticale des cables de précontrainte au niveau
d’un périmetre de contrdle situé a 2 d du bord de la colonne, en [kN];

Vec valeur de la résistance de 1'élément prévue par 1'Eurocode 2 (2004)
[Eurocode?®®!] selon la formulation explicitée au chapitre [2], en [kN];

Vacr  valeur de la résistance de I’élément prévue par I’ACI 318 (2008) [ACT?!!]
selon la formulation explicitée au chapitre [2], en [kN];

Vsra kIT valeur de la résistance de 1’élément prévue par la formulation caracté-

Mer ristique de la SIA 262 (2012) et du Model Code (2010) au niveau II
[STA2912] [FIB2°!!] selon les formulations explicitées au chapitre [2],
en [kN]J;
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Vsia K IIT valeur de la résistance de ’élément prévue par la formulation caracté-

Mer ristique de la STA 262 (2012) et du Model Code (2010) au niveau III
[STA2012] | [FIB?°M] selon les formulations explicitées au chapitre [2],
en [kNJ;

Vsra,. ;; Vvaleur de la résistance de I’élément prévue par la formulation moyenne
MO de la SIA 262 (2012) et du Model Code (2010) au niveau IT [SIA20'?],
selon les formulations explicitées au chapitre [2], en [kN];

Vsia, ;;; Vvaleur de larésistance de I’élément prévue par la formulation moyenne
Mo de la STA 262 (2012) et du Model Code (2010) au niveau IIT [STAZ!2],
selon les formulations explicitées au chapitre [2], en [kN].

Vip* wvaleur de la résistance de référence au regard de la norme considérée, en
[kN] qui vaut :

— Vg pour I’ACI 318 (2008)
— Vg — V} 24 pour ’'Eurocode 2 (2004)
— Vi — Vp0.54 pour la SIA 262 (2012) et pour le Model Code (2010)

Il apparait de maniére assez claire que la norme américaine est trés conservatrice avec
des résultats d’essais en moyenne 46% plus haut que les prévisions de cette norme. La
norme européenne semble elle plus juste dans son approche, les résultats d’essais n’étant
alors en moyenne que 23% au dela des prévisions de la norme. Les approches similaires
de la STA et du Model Code forunissent des résultats similaires pour lesquels il est
intéressant de constater que l'approche par niveau est pertinente et permet de gagner
en précision dans le cas de ces deux normes. Il est en outre a constater que la norme
américaine, tout comme la norme européenne fournissent des résultats tres dispersés
comme en témoignent les valeurs des coefficients de variation et des fractiles 5% et 95%
visibles a la fin du tableau 5.2. En revanche les approches de la norme suisse et du
Model Code permettent de réduire significativement cette dispertion avec cette fois-ci
une influence trés minime du niveau de précision sur la dispersion des résultats.
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Il est a noter que parfois les calculs de prédictions de certains essais avec la norme suisse
STA 262 (2012) et le Model code (2010) n’ont pu étre effectués. Ces essais sont répertoriés
dans le tableau 5.2 par les indices (i), (a) ou (b) qui ont les significations suivantes :

(i) toutes les données nécessaires pour le calcul n’ont pu étre récoltées

(a) les dalles ne sont pas carrées et la précontrainte est tres élevée si bien que
le moment de décompression mp devient plus grand que le moment m; et
la rotation 1 n’est alors mathématiquement plus déterminée au niveau II

(b) la précontrainte est tres élevée si bien que le moment de décompression mp
devient plus grand que le moment mg et la rotation v n’est alors mathéma-
tiquement plus déterminée au niveau II

5.2.1 Influence du taux d’armature

La figure 5.24 montre le rapport entre la charge de I’essai et la charge prévue par chacune
des normes en fonction du taux d’armature. Il apparait de maniere assez claire que la
norme américaine (figure 5.24 (b)), ne tenant pas compte du taux d’armature, présente
des résultats tres dispersés et trop conservateurs. L’Eurocode tient compte de 'armature
directement par le taux d’armature et il apparait assez net que les prévisions sont alors
moins dispersées. Si les prévisions de cette norme demeurent globalement conservatrices,
il reste vrai que quelques résultats d’essais donnent des valeurs plus faibles que ce que
prédit cette norme. Ces essais sont précontraints et chargés dans une seule direction,
il semble donc que cette norme européenne ne considére pas de fagon optimale un cas
qui ne serait pas parfaitement axisymétrique (au niveau de se géométrie ou des points
d’application des charges). Cette tendance est moins marquée par 'approche de la STA
et du Model Code surtout au niveau III pour lequel il est possible de définir précisément
la répartition des moments autour de la colonne et donc de tenir compte d’une éventuelle
non symétrie. Il en résulte donc que 'approche SIA et Model Code permet d’obtenir des
résultats peu dispersés et globalement bien prédits.
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Figure 5.24: Prédictions de la résistance au poingonnement pour les
essais tirés de la littérature en fonction du taux d’armature total selon
les différentes normes - Eurocode 2 (2004) (a), ACI 318 (2011) (b), SIA
262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau II (c),
STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau III
(d), STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau II (e)
et STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau III (f)

5.2.2 Influence du rapport du périmétre de controle sur la
hauteur statique de la dalle

La norme européenne se distingue des autres normes également par la définition du pé-

rimetre de controle qu’elle place a 2d du bord de la colonnne contrairement aux autres
normes qui le placent a 0.5d. Il semble que les prédictions sont largement sous-estimées

pour les plus faibles rapport u/d alors qu’elles deviennent meilleures lorsque ce rapport

augmente, figure 5.25. Le choix d’un périmetre de controdle situé a 2d n’est donc pas tou-
jours pertinent. La norme américaine semble également montrer une tendance similaire
a celle observée pour la norme européenne. S’il est vrai que pour la SIA et le Model
Code, cette tendance est beaucoup plus ténue, elle reste toutefois présente. Il est donc
vrai que la section critique dépend des proportions dimensionnelles de la dalle, mais
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I’approche de SIA et Model Code permettant de prendre en compte 'effet de taille, rend
moins perceptible la variation de changement de périmetre de contrdle en fonction de la
géométrie de la dalle. Le choix d’un périmetre a 0.5d semble donc étre le plus pertinent.
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Figure 5.25: Prédictions de la résistance au poingonnement pour les
essais tirés de la littérature en fonction du rapport entre le périmetre de
controle et la hauteur statique selon les différentes normes - Eurocode
2 (2004) (a), ACI 318 (2011) (b), SIA 262 (2012) et MC (2010) - for-
mulation caractéristique, niveau II (c), SIA 262 (2012) et MC (2010) -
formulation caractéristique, niveau III (d), SIA 262 (2012) et MC (2010)
- formulation moyenne, niveau II (e) et STA 262 (2012) et MC (2010) -
formulation moyenne, niveau III (f)

5.2.3 Influence de la quantité de moment introduit

Dans une grande majorité des essais de la littérature, les dalles ont été précontraintes
a l’aide de cédbles de précontraintes non droits. Il en résulte donc, dans ces spécimens,
la présence simultanée des trois effets de la précontrainte que sont le moment, I'effort
normal et la composante verticale. Ni la norme européenne, ni la norme américaine ne
tient compte de I'influence du moment de flexion sur la résistance au poingonnement ;
néanmoins aucune tendance claire n’apparait dans le cas de ces deux normes montrant
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seulement des résistances sous estimées pour de grandes comme pour de petites valeurs
de moment introduit, comme en témoigne la figure 5.26. Ceci n’est en revanche pas vrai
pour la SIA ou le Model Code qui montre une relativement bonne prévision des résultats
quelle que soit la valeur du moment introduit.

(a) (b) (c)
3 T I T I T I T I T I T I I
EC2 (2004) 1 [ ACI 318 (2011) 1 | SIA 262 (2012);,, niv. TI 1
1
2.5 1r ] *7 ["MC (2010);, niv. 1T 7
2 . - - -
gu 1.5 ....inﬁ:..- s . ..7 X -"-:'I: - . —
* £ W A L . J g " T ]
:>D:j S e .: .-..'. . -.':.'. - . m a
>‘; 1 7;TT7777T7.’777777777777 T |
0.5 UL Jb . .
0
(d) (e) (f)
3 T I T I I T I T I I T I T I I
I SIA 262 (2012)y, niv. III 1 [ SIA 262 (2012),, niv. 1I 1 | SIA 262 (2012),,, niv. III 1
B
25 FMC (2010)y, niv. 11T 1 [MC (2010),, niv. 1T I [TMC (2010),, niv. III n
2 L 4L _ .
TN TR S E s i . ]
* | & gt AL et It el L, R T TR i
= 5 . .f:h.- - L. - LA L . - . IHIId T s . .
~ S 1 - it | Lflf——l ————— "R ..h»—ll——.—ff!fr'ffiff.ifl
05 L - - - -
0 | | | ][ | | | | | | | ]

5 My £ My £ My

e Wt

Figure 5.26: Prédictions de la résistance au poingonnement pour les
essais tirés de la littérature en fonction de la quantité de moment intro-
duit selon les différentes normes - Eurocode 2 (2004) (a), ACI 318 (2011)
(b), STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau
IT (c), STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau
III (d), STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau II
(e) et SIA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau III

()

5.2.4 Influence de la quantité d’effort normal introduit

Chacune des normes tient compte de la quantité d’effort normal introduit mais des ten-
dances claires apparaisent selon la norme considérée, comme le montre la figure 5.27.
L’Eurocode a tendance a sous-estimer la résistance pour de faibles valeurs de contrainte
ou des contraintes négatives. Cette tendance est d’autant plus marquée dans la norme
américaine. Ceci peut s’expliquer notamment par le fait que la norme ACI considére une
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influence de I'effort normal pour une plage de contrainte seulement siuée entre 0.9 et 3.5
MPa. Or il est clair, voir chapitres [2] et [3], que la présence d’une contrainte normale
méme inférieure a 0.9 MPa a une influence significative sur la résistance au poingonne-
ment. Dans "approche de la SIA et du Model Code cette tendance est moins perceptible ;
mais au niveau de calcul II dans la SIA et le Model Code, le résulat d’essai, pour le-
quel la contrainte normal est de traction, est nettement plus haut que ce que prévoit la
norme. Ceci n’est plus le cas au niveau III. En effet ce résultat est relatif a un essai de
dalle carrée précontrainte dans une direction seulement et chargée non pas sur son pour-
tour mais sur deux lignes de méme direction que celle de la précontrainte [Regan'®®3].
Il en résulte donc que le niveau III qui permet de rendre compte du champ de moment
réel qui sollicite la dalle semble étre une bonne voie pour I'estimation de la résistance
au poingonnement et qu’il apporte clairement une meilleure prise en considération des
phénomenes réels qui peuvent affecter ’élément de structure considéré.
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Figure 5.27: Prédictions de la résistance au poingonnement pour les
essais tirés de la littérature en fonction de la quantité d’effort normal
introduit selon les différentes normes - Eurocode 2 (2004) (a), ACI 318
(2011) (b), SIA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique,
niveau II (c), STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique,
niveau IIT (d), SIA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne,
niveau II (e) et SIA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne,
niveau III (f)

5.2.5 Influence de I'intensité de la composante de force
verticale

La figure 5.28 montre le rapport de la charge de rupture obtenue lors de l'essai sur
la charge de rupture prévue par les différentes normes en fonction du rapport entre
la composante verticale du cable au niveau de la section de controle et de la charge de
rupture lors de I’essai. La norme européenne calcule la composante des charges verticales
au niveau d’un périmetre de controle situé a 2d du bord de la colonne. Sur la figure 5.28
(a), il apparait que ce rapport Vr/Viporme diminue quand V,/Vr augmente. Et c’est
justement pour les grandes valeurs de ce dernier rapport que 'Eurocode surestime les
valeurs des chares obtenues lors des essais. Il semble donc clair une fois encore que la
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définition de ce périmetre de contrdle a 2d n’est pas optimal. Pour ce qui est de la norme
américaine, les résultats sont trop dispersés pour cerner une quelconque tendance. Mais
pour l'approche similaire de la norme SIA et du Model Code qui consiste & considérer
la section de controle a une distance de 0.5d du bord de la colonne, les résultats ne sont
que peu dispersés et aucune tendance n’est distinctement décelable. Cela signifie donc
que le choix d’une section de contréle a 0.5d semble une fois encore raisonnable.
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Figure 5.28: Prédictions de la résistance au poingonnement pour les

essais tirés de la littérature en fonction de la composante de force verticale

selon les différentes normes - Eurocode 2 (2004) (a), ACI 318 (2011) (b),

STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau II (c),

STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation caractéristique, niveau III (d),

STA 262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau II (e) et STA
262 (2012) et MC (2010) - formulation moyenne, niveau III (f)

5.2.6 Influence de I’étendue des cables sur la longueur de la
dalle

La figure 5.29 met en évidence un dernier aspect de la précontrainte, a savoir I’étendue
des cables sur la longueur de la dalle. Cet aspect n’a pas fait I'objet d’une campagne
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expérimentale dans le cadre ce travail, les résultats et conclusions donnés ici se basent
donc sur les essais de la littérature mentionnés plus haut. Pour la norme européenne
et la norme américaine, il semble que les résultats d’essais sont globalement plus haut
que les prédictions de la norme lorsque la précontrainte ne se développe que sur peu
de distance au dessus de la colonne et que les résultats s’améliorent lorsque les cables
s’étendent sur toute la longueur de la dalle. Ceci n’est pas vrai ni pour la STA ni pour le
Model Code. En considérant la répartition réelle des moments mg (voir équation (5.4))
au dessus de la colonne, les prévisions sont bonnes quelle que soit I’étendue des cables
le long de la dalle.
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Figure 5.29: Prédictions de la résistance au poinconnement pour les es-
sais tirés de la littérature en fonction du rapport de I’étendue des cables
sur la longueur totale de la dalle selon les différentes normes - Eurocode
2 (2004) (a), ACI 318 (2011) (b), SIA 262 (2012) et MC (2010) - for-
mulation caractéristique, niveau II (c), STA 262 (2012) et MC (2010) -
formulation caractéristique, niveau IIT (d), SIA 262 (2012) et MC (2010)
- formulation moyenne, niveau II (e) et STA 262 (2012) et MC (2010) -
formulation moyenne, niveau III (f)
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6 Critére de rupture

La théorie de la fissure critique proposée par Muttoni dans [Muttoni2008a] permet de for-
muler des critéres de rupture a ’effort tranchant et au poinconnement pour des éléments
structurels soumis a des efforts de cisaillement. Ces criteres semi-empiriques s’appuient
sur des analyses mécaniques théoriques pour la détermination de parametres physiques
et leur formulation mathématique est vérifiée sur la base des résultats d’essais.

Guidotti dans [GuidottiQOlO], formule ces critéres de rupture de maniére théorique et ses
résultats d’essais permettent de valider la formulation du critére de rupture.

En s’appuyant sur les bases développées par Guidotti, le but de cette section est d’étendre
la validité de la théorie de la fissure critique pour des éléments qui, en plus d’étre
soumis a un effort de cisaillement, seraient également sollicités par un effort normal,
comme peuvent I’étre des dalles précontraintes par exemple. Pour cela, les mécanismes de
transmission des efforts seront analysés et la cinématique au niveau de la fissure critique
sera adaptée et généralisée afin de tenir compte de la présence d’un effort normal, en plus
de l'effort de cisaillement, de sorte & pouvoir également formuler le critéere de maniere
théorique.

6.1 Transmission de I’effort tranchant

Dans le cas des dalles sujettes au risque de poingonnement, leur résistance est condition-
née par leur état de fissuration. La théorie de la fissure critique désigne une fissure comme
étant critique; c’est elle qui conditionne la résistance finale de I’élément. Ainsi afin de
déterminer la résistance au poinconnement d’une dalle, il est nécessaire de connaitre les
différents mécanismes qui permettent la transmission de 'effort tranchant le long de la
fissure critique. Certains d’entre eux ont déja été identifiés [Fenwick!9%®] et [Kanil?%%]
notamment dans les années soixante :

— engrénement des granulats le long de la fissure critique
résistance résiduelle a la traction le long de la fissure critique
flexion dans les zones non fissurées

— effet goujon des barres d’armature

Selon la cinématique adoptée par Guidotti dans [GuidottiQOlO], ces sont les deux premiers

mécanismes qui sont majoritaires dans la transmission des efforts le long de la fissure
critique. Toutefois ’analyse de I’état des dalles apreés rupture, visibles a la figure 6.8,
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montre deux zones comme il le sera développé plus loin. Sur la partie haute, I’engréne-
ment des granulats peut avoir lieu de fagon active. Mais sur la partie basse, le béton
semble subir un écrasement. L’engrenement et la résistance a la traction résiduelle ne
semblent donc pas étre les deux seuls mécanismes vecteurs de 'effort tranchant sur la
colonne. En effet la fissure critique conditionne également 1’état de déformation dans la
zone comprimée au voisinage de la colonne qui peut également transmettre une part de
Ieffort tranchant a celle-ci.

La charge d’effort tranchant se transmet donc selon un premier mécanisme & travers
une bielle inclinée dans la partie inférieure de la dalle en reprenant aussi la zone com-
primée (figure 6.1 (a)) et selon un second mécanisme le long de la fissure critique par
engrénement des granulats et grace a une résistance résiduelle a la traction (figure 6.1

(b))-

(a) (b)

Figure 6.1: Mécanismes de transmission de l’effort tranchant - a travers
une bielle inclinée (a) et par engrénement des granulats et résistance
résiduelle & la traction le long de la fissure critique (b)

6.2 Cinématique développée

L’analyse de la cinématique de la dalle au cours de son chargement compléte les obser-
vations faites par Guidotti dans [Guidotti?®'%] sur la base des essais PF21 & PF23 sur
lesquels des mesures a l'intérieur de la dalle ont été réalisées. Le descriptif de ces essais
ainsi que les résultats obtenus sont donnés dans [Clément?*?]. La géométrie ainsi que la
cinématique de la fissure critique y seront donc décrites selon le chargement de la dalle.
Les résultats d’essais en laboratoire notamment permettront de justifier ces nouvelles
géométrie et cinématique.

6.2.1 Cinématique de la dalle

Au fur et a mesure du chargement de la dalle, celle-ci se fissure au niveau de la face
supérieure tendue des suites de la flexion, figure 6.2 (b). A partir d’une certaine valeur
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de charge, il a déja été montré dans [Guandalinizooz], que le mouvement de la dalle au

dela de ce qui deviendra la fissure critique, peut étre assimilé & un mouvement de corps
rigide autour d’un point C, figure 6.2 (c). C’est seulement trés peu avant la rupture que
se formera la fissure de rupture, figure 6.2 (¢), comme il le sera montré a travers les
figures 6.3 et 6.4 .

(a) % V=V,=0 |
[ — |
(b) v Vo< V=Vi<Vp |
\ [/ 7
[ T —— ]
(c) v Vi< V=V, < Vg |

Fissure critique

Figure 6.2: Evolution schématique de la fissuration dans les dalles jus-
qu’a la rupture

La campagne d’essais effectués sur les spécimens PF21 a PF23 dont les résultats sont
donnés en détails dans [Clément?*?] permet de visualiser 'évolution de la fissuration a
Iintérieur de la dalle. En s’appuyant sur les figures 6.3 et 6.4, il est possible de constater
que la fissuration se concentre dans une fissure principale inclinée a 45° environ, dite
fissure critique.
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Figure 6.3: Evolution de la fissuration selon les axes Est-Ouest et Nord-

Sud de la dalle PF21 - En gris : état de fissuration final, en pointillé

noir : fissure ouverte (supposée) en traint continu noir : fissure ouverte
(mesurée)
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Figure 6.4: Evolution de la fissuration selon les axes Est-Ouest et Nord-
Sud de la dalle PF22 - En gris : état de fissuration final, en pointillé noir :
fissure ouverte (supposée) en traint coninu noir : fissure ouverte (mesurée)

C’est le long de cette fissure critique que la dalle va se déplacer. Cette fissure critique est
a distinguer de la fissure de rupture, qui n’apparait qu’a la toute fin de ’essai, comme
le justifient les figures 6.3 et 6.4 et le désignent les figures 6.2 et 6.5. En conséquence,
puisque cette fissure n’est pas présente pendant le chargement de la dalle, elle n’est pas
responsable des mécanismes de transmission des efforts qui sont alors conduits au travers
de la fissure critique.
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(a) (b)

Fissure critique Fissure critique

Fissure de rupture E Fissure de rupture E

= =

Figure 6.5: Distinction entre les fissures critiques et de rupture pour les
coupes de dalle PF21 EO (a) et PF22 EO (b)

Une partie de la transmission des efforts se fait au travers de la fissure critique qui
s’ouvre autour d’un centre de rotation C, au fur et a mesure du chargement de la
dalle. Les mesures réalisées sur les dalles PF21 a PF23 ont permis de mettre en évidence
I’évolution de la position du centre de rotation C selon les différents paliers de chargement
de la dalle, comme le représente la figure 6.6 pour la dalle PF21. Les mémes graphiques

pour les dalles PF22 et PF23 sont données dans le rapport d’essais [Clément?°'2] duquel
les mémes conclusions peuvent étre tirées.
(a) (b)
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Figure 6.6: Evolution de la position du centre de rotation de la dalle
PF21 dans la direction EO (a) et NS (b)

Deux régimes semblent se distinguer. Pendant le régime I, se forment les fissures de
flexion (6.2 (b)) puis s’ouvre la fissure critique (6.2 (c)), le long de laquelle la partie de
dalle externe se déplace comme un corps rigide autour du point C. La figure 6.6 permet
donc de justifier la position radiale du point C proche de la colonne et légitime ainsi la
cinématique de rotation autour de ce point. Toutefois, a partir de 75 & 80% de la charge
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de rupture, la position du centre de rotation varie considérablement et se déplace des
lors dans le sens inverse. Une explication a cette observation sera donnée plus loin.

Jusqu’a 75-80% de la charge de rupture, il semble approprié donc de considérer que le
mouvement de la partie de dalle qui s’éloigne du futur cone de poingonnement par le biais
de la fissure et qui est assimilé a une rotation autour du point C, peut se décomposer
en un déplacement ug perpendiculaire au plan de la fissure et une translation §, comme
le suggere la figure 6.7 (c) et qui avait déja été relevé par Guidotti [Guidotti®**1?]. La
partie de dalle qui se meut comme un corps rigide s’est donc déplacée selon différentes
combinaisons [ug; 0], ce qui équivaut a une rotation autour d’un point C, présent a
Iintérieur de la dalle, qui se déplace en fonction du chargement comme le montre la
figure 6.2. En effet, la fissure se propage depuis 'extrados de la dalle, figure 6.2 (b) vers
I'intrados de celle-ci, figure 6.2 (c) et (d).

Figure 6.7: Cinématique de 'ouverture de la fissure d’une dalle sujette
au poingonnement : cinématique générale (a) ; Détail au niveau des levres
de la fissure avec cinématique du corps rigide faisant passer I en I’ (b) et
cinématique décomposée en une ouverture et une translation équivalente

(c)

6.2.2 Géomeétrie de la fissure critique

Sur la figure 6.8, sont représentées les coupes au centre des dalles selon ’axe faible apres
rupture. Les dalles PC5 & PC10 sont les dalles testées par Clément [Clément®"'9?] dans
lesquelles un effort normal sans cable de précontrainte a été introduit (o = 1.25, 2.50 et
5.00 MPa avec des taux d’armature p = 0.75 et 1.50%). Les dalles PC11 & PC13 sont les
dalles testées par Clément [Clément?°!?’] dans lesquelles Ieffort normal a été introduit
grace a des cables de précontraintes (o = 0, 1.25 et 2.50 MPa avec un taux d’armature
p = 0.75%). Les dalles PG19 et PG20 sont des dalles de référence testées par Guidotti
[Guidotti??!?] avec des taux d’armature p = 0.75 et 1.50% mais sans effort normal.
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Figure 6.8: Coupe au centre des dalles testées par Guidotti
[Guidotti®**?] et Clément [Clément?*'?] selon I’axe faible apres rupture

Il peut étre remarqué que la fissure de rupture ne présente pas systématiquement un
angle constant depuis la face supérieure jusqu’a la face inférieure comme il ’est montré
sur cette figure par la délimitation représentée en pointillé et déja relevé au chapitre
[3]. I semble en effet que la partie inférieure de la dalle ait subi plutét un écrasement
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du béton comprimé alors que la partie supérieure au dela de la zone pointillée apparait
seulement au moment de la rupture comme le montre les figure 6.3 et 6.4.

Si cet écrasement du béton est présent, il provient de la rupture d’une zone qui n’est plus
suffisament résistante pour faire passer toute la force jusqu’a 'appui. Ceci est également
vrai dans le cas des dalles soumises & un effort normal. La résistance de cette zone est
explicité par la suite au paragraphe 6.4.

6.2.3 Paramétres et cinématique de la fissure critique

Cette partie décrit comment les deux levres de la fissures se meuvent I'une par rapport a
I'autre au cours du chargement de la dalle. En d’autres termes, ce sont les intensités des
vecteurs déplacements ug et § représentés a la figure 6.7 qui seront quantifiés ici. Cette
cinématique se définit comme la suite de celle proposée par Guidotti [Guidotti2010] et les
principes de base sont donc conservés. Mais il est montré ici que I'ouverture de la fissure
critique qui meéne un point I au point I’ (figure 6.7) par le biais des vecteurs déplacement
de mesure algébrique ug et § respectivement, se compose d’une rotation v ;.5 et d’'une
ouverture t, comme l'illustre la figure 6.9. Ceci permettra de justifier la résistance de
I’élément comme étant la contribution des efforts transmis le long de la fissure par
engrenements des granulats et résistance résiduelle a la traction et la contribution de la
bielle comprimée dans la zone proche de la colonne.

:

Ty

Figure 6.9: Cinématique de la fisure critique au niveau de l'interface
entre les deux lévres : schématisation globale sur une tranche de dalle
(a) et détails de la cinématique au front des levres (b)

Pour ce qui est de la contribution de I'engrenement des granulats le long de la fissure
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critique, la figure 6.10 qui représente les intensités des déplacements u et v du corps
rigide au dela de la fissure le justifie en montrant sa présence sur les dalles PF21 et
PF22. Le rapport d’essais relatif aux dalles PF21 & PF23 [Clément?°!?] donne ces mémes
graphiques pour chaque direction EO et NS des trois dalles et les mémes conclusions
qualitatives peuvent étre tirées.

(a) (b)
\ \
| |
oo a o o a o6 o | ge o s o o o s.s o o
lo %7 E s Z—. u
| % icvb0oao ‘ %
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[ Point 2 —— 1 [ Point 2 —— 7]
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Figure 6.10: Représentation des composantes d’ouverture de la fissure
u et v pour différents paliers de charge pour les dalles PF21 dans la
direction EO (a) et PF22 dans la direction NS (b)

La figure 6.11 justifie la présence d’une ouverture ¢ avec une intensité croissante pendant
tout le chargement de la dalle, mais qui s’accentue notablement au voisinage de 80% de
la charge de rupture environ.
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Figure 6.11: Représentation de la part d’ouverture ¢ par rapport a
Vouverture totale Ay ; de la fissure critique pour les dalles PF21 (a) et
PF22 (b)

Ceci signifie donc qu’a un tel niveau de charge, des déformations d’effort tranchant
non négligeables commencent & apparaitre. Ces déformations d’effort tranchant seront a
prendre en compte pour la définition de la résistance de la zone comprimée a proximité
de la colonne qui sera décrite plus loin au paragraphe 6.4.

Tenant notamment compte de ces observations expérimentales, les parameétres de la
cinématique de la fissure critique vont des lors étre développés.

1. Vecteurs déplacements

Grace aux mesures internes faites dans les dalles PF21 a PF23 et dont les résultats
complets sont disponibles dans [Clément2012], il est possible de quantifier la rota-
tion 9 ;55 imputable au mouvement de la fissure critique par rapport a la rotation
totale Yo7 de la dalle. Ceci est représenté a la figure 6.12 pour les dalles PF21

et PF22.
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Figure 6.12: Représentation de la rotation ;55 au niveau de la fissure
critique par rapport a la rotation totale ¥ror selon le niveau de charge-
ment des dalles PF21 (a) et PF22 (b) - avec ¥1o7,inq. étant la rotation
totale mesurée grace aux inclinometres et ¢ro7,. étant la rotation totale
mesurée grace points en surface inférieure de la dalle, voir [ClémentQOm]

Guidotti [Guidotti2ow] proposait que la rotation du corps rigide le long de la fissure
critique selon 'axe s visible a la figure 6.9 est une portion de la rotation totale
Yror de la dalle qui dépend du nombre n.,. de fissures présentes avant la fissure
critique. L’ouverture initiale ug de la fissure en fonction de la valeur de s sur I'axe
de cette fissure peut donc s’exprimer selon la relation (6.1) :

Yror (6.1)

ug(s) = o
cr

Le nombre de fissures n., s’estime selon la relation 6.2 et a partir de la distance
minimale qui sépare deux fissure s, estimée selon le Model Code 2010 [FIB2°!],

S
Ney = Tio” (6.2)

La grandeur ¢¥por/ne. est représentée a la figure 6.12 et semble étre une rela-
tivement bonne approximation de l'ouverture de la fissure critique au cours du
chargement de la dalle.

Les vecteurs déplacements u et v représentant respectivement 'ouverture et le
glissement en un point le long de la fissure sont représentés sur la figure 6.9 (c) et
peuvent étre décrit par les relations suivantes :

u=1ug+ 6 sinvy

v =4 cosvy
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L’angle v conduit une droite qui est I'asymptote de la trajectoire des granulats
quand ils se déplacent dans un mouvement de frottement les uns contre les autres.
La valeur de cet angle dépend de 'effort normal appliqué.

. Angle de glissement ~

L’angle de glissement v a été mis en évidence lors des essais de push-off de Mattock
[Mattock®™] dans les années 70. Selon lui, cet angle est directement conditionné
par les granulats qui glissent les uns contre les autres. Dans le cas de grains de
sable parfaitement circulaires qui s’organisent selon 'arrangement décrit a la figure
6.13, 'angle v entre la direction du mouvement des grains de sable et le plan de
la fissure est de 30°.

direction du

mouvement
fissure

grains de sable

Figure 6.13: Arrangement granulaire de grains de sable parfaitement
circulaires et orientation de la fissure par rapport a une direction de
mouvement imposée

Les essais réalisés par Walraven [Walraven!¥®] montrent une justesse relative de

cet angle idéal de 30°. Les échantillons de ces essais de push-off dont la géométrie
est montrée a la figure 6.14, sont réalisés sur un béton pré-fissuré dans le sens
de l'introduction de la charge de push-off et garnis d’étriers recouvrant la fissure,
(figure 6.14 (a) et (b)), ou précontraints dans la direction perpendiculaire a celle
d’introduction de la charge, (figure 6.14 (c)).

La figure 6.15 représente les courbes ouverture de la fissure u - glissement v pour
différentes situations impliquant la résistance a la compression du béton, le nombre
d’étriers utilisés ainsi que leur inclinaison. Il ressort de ces essais que ces parameétres
ne semblent pas jouer un role majeur sur la valeur de ’angle «y. La droite asymptote
portée par l'angle v = 30° décrit certes une tendance, mais ce qui est mis en
scene par Walraven, de par 'utilisation de béton et la présence d’étriers, ne peut
étre directement comparé aux grains de sable parfaitement sphériques sur lesquels
s’appuyaient Mattock. La droite asymptote d’'une pente découlant d’un angle v =
25° semble mieux décrire les résultats d’essais de Walraven comme le montre la
figure 6.15.
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Figure 6.14: Echantillons des essais de push-off réalisés par Walraven
[Walraven'®%] et [Walraven'9%!] : avec étriers droits (a), avec étriers in-
clinés d’un angle 3 (b) et précontraints dans la direction perpendiculaire
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Figure 6.15: Courbes ouverture de la fissure u - glissement v dans dif-
férents configurations variants la résistance a la compression du béton,
la quantité et I'inclinaison des étriers pour les essais de Walraven décrits
dans [Walraven'?%] et [Walraven'?%]

Mansur dans [Mansur

2008]

a également réalisé des tests similaires sur des échan-

tillons en béton dont la géométrie est représentée a la figure 6.16. La résistance a
la compression du béton ainsi que la quantité d’armature empéchant 'ouverture
de la fissure sont les parametres variés dans ces essais.
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Figure 6.16: Echantillons des essais de push-off réalisés par Mansur
[Mansur?°®®] - Dimensions en [mm]

Le tableau 6.1 récapitule la valeur de la résistance a la compression du béton ainsi
que la quantité d’armature présente pour les essais desquels il a été possible de
tirer I'angle ~v. Les résultats de ces essais montrent eux aussi une influence modérée
de la résistance du béton ou de la quantité d’armature sur la valeur de l'angle ~.
En revanche, cet angle v ne semble pas pouvoir étre assimilé a une valeur constante
de 30°.

Essais  f. [MPa] pf, [MPa] ~[]

B1-4 106.4 2.67 19.4
B2-4 95.2 2.67 20.9
B3-4 84.9 2.67 19.9
B4-4 105.0 4.02 23.4
B4-5 105.0 3.36 25.3
B4-6 105.0 2.67 20.1
Moyenne 21.2
COov 0.087

2008]

Tableau 6.1: Parameétres des essais de Mansur [Mansur et valeur

de l'angle ~ associé

Si la résistance a la compression du béton ou la quantité d’armature recouvrant la
fissure ne semblent pas modifier significativement la valeur de I'angle ~y, qui ne peut
toutefois étre admise constamment égale a 30°, une précontrainte perpendiculaire
a la direction de la fissure parait elle influencer significativement la valeur de cet
angle ~y. Les essais de Walraven présentés a la figure 6.14 (c), sont également des
essais de push-off mais retenus par des barres dans le sens opposés a l'ouverture
de la fissure. La figure 6.17 représente la contrainte équivalente dans le béton
en fonction de l'ouverture de la fissure pour trois niveaux d’ouverture initiale de
fissure. Ce dispositif équivaut donc & une précontrainte de 1’échantillon, variable
selon 'ouverture de la fissure imposée initialement.
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Figure 6.17: Courbes contrainte normale de compression dans le béton
o - ouverture de la fissure u relatives aux essais de Walraven décrits dans
1
[Walraven?®]

La figure 6.18 représente quant a elle les courbes ouverture u - glissement v pour
les essais de push-off précontraints. L’angle « de 30°, n’est plus valable pour ces
essais ou cette fois il varie entre 13.4 et 15.2° selon une ouverture initiale de fis-
sure comprise respectivement entre 0 et 0.4 mm, représentant différents niveaux de

contraintes normales de compression développées dans le béton comme le montre
la figure 6.17.
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Figure 6.18: Courbes ouverture de la fissure u - glissement v pour les
essais précontraints de Walraven décrits dans [Walraven'?®’]

A partir de la figure 6.17, deux valeurs d’ouverture de fissure ont été choisies. La
contrainte o associée pour les différents échantillons a été sélectionnée et mise en
relation avec l'angle ~. Il en découle la figure 6.19 sur laquelle il est possible de
constater que 'effort normal réduit significativement la valeur de ’angle ~.

D’apres ce qui précede, 'angle v semble donc étre influencé par la contrainte
normale qui retient I’ouverture de la fissure. Pour de grandes valeurs de contrainte
et sur la base des essais a disposition, cet angle semble étre voisin de la valeur
Yo = 13.5°. Les bornes des valeurs de v sont donc données par le jeu de limites
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proposées en (6.4) :

Jim 5 =9 et lim v =2-7 (6.4)
Ceci permet de retrouver la valeur de v suggérée dans le modele de Guidotti fixée
ay = 27° et effectivement comprise entre 25 et 30° qui semblent les valeurs limites
de cet angle comme il I’a été évoqué plus haut.

Ainsi, sur la base de ces considérations il est possible de déterminer une loi em-
pirique décrivant la relation entre la valeur de I'angle v et la contrainte normale
présente selon la relation (6.5).

Y= |1+ o (6.5)
1+ 800—
fe
30 | ‘
] u = 0.6mm b
25 |5 u=08mm =
\ Moyenne ---5-- A
20 Calcul selon (6.4) —
— 15
<10 - ]
5+ B
0 I \ \ \ |
0 2 4 6 8
o [MPa]

Figure 6.19: Courbes contraintes o - angle de glissement v de la fissure
pour différentes ouvertures initiales de la fissure

Dans le cas des dalles précontraintes donc potentiellement soumises a un effort
normal N comme l'illustre la figure 6.20 (a), 'effort normal aurait également une
influence sur 'angle de glissement «. Dans le cas du poingonnement, la fissure le
long de laquelle se mobilise I’engréenement donne lieu a deux levres qui se meuvent
I’une par rapport a l'autre dans une direction différente de celle de la droite qui
porte la fissure. Il en résulte donc que selon 'ouverture de cette fissure, ’angle de
glissement serait variable. En d’autres termes, l'angle de glissement ne serait pas
constant sur toute la longueur de la fissure. Comme le propose en effet la figure 6.20
(b), langle ~ étant influencé par U'effort normal, est plus faible au voisinage de la
face inférieure de la dalle étant donné que 'effort normal y est vraisemblablement
plus important. Mais pour étre en accord avec I’hypothese de corps rigide, 'angle
de glissement doit étre admis constant sur toute I’étendue de la fissure avec une
valeur moyenne 7,0y e€n considérant que tout ’effort normal est présent dans une
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section A — A au milieu de la fissure de longueur £ ;.
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Figure 6.20: Région d’appui direct au voisinage de la colonne lorsque la
dalle est chargée par une charge verticale V' et un effort normal N (a),
allure du profil de I'angle de glissement sur la hauteur de la dalle (b)

6.3 Transmission des efforts le long de la fissure

La résistance finale de I’élément de structure considéré est la somme de ce qui se passe
dans la partie supérieure de la dalle sous forme d’engrenement des granulats et de trac-
tion résiduelle et dans la partie inférieure de celle-ci sous forme d’écrasement de la base
comprimée. Dans cette section sont développés les mécanismes de transmission des ef-
forts le long de la fissure critique comme le schématise la figure 6.21.

one d'engrénement,
et de résistance
résiduelle a la traction

Figure 6.21: Zone d’engrenement des granulats le long de la fissure
critique

6.3.1 Engrénement des granulats

Ici est développée comment la charge peut se transférer d’une levre a l'autre de la
fissure critique sur la base de I'’engréenement des granulats. Plusieurs mécanismes ont
déja été étudiés afin d’estimer la valeur des contraintes de cisaillement et des contraintes
normales qui peuvent se développer le long d’une fissure lorsque les deux levres de celle-
ci se déplacent I'une par rapport a 'autre. Walraven [Walravenlggo] propose un modele
mathématique pour le calcul de ces contraintes, Ulaga [Ulaga2003] reprend les travaux
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de Walraven en y modifiant la cinématique et plus récemment, Guidotti [Guidott12010]
combine les cinématiques de Walraven et Ulaga. C’est la base de la cinématique de
Guidotti qui sera utilisée dans ce qui suit.

Comme il I'a déja été expliqué plus haut, la cinématique de la dalle peut étre assimilée a
une rotation de corps rigide autour d’un point C. Cette rotation peut se décomposer en
une ouverture initiale uy et un déplacement 0 le long d’un axe orienté de ~ par rapport
au plan de la fissure, comme le rappelle la figure 6.22.

,

Figure 6.22: Déplacement d’une levre de la fissure par rapport a 'autre
des vecteurs ug et § au niveau d’un granulat

Le modele d’engrenement utilisé se base sur ’approche statistique de Walraven décrit
dans [Walraven!?®?], [Walraven!'?®!] qui consiste & prévoir le nombre de granulats inter-
ceptés le long de la fissure considérée et sur la cinématique de Guidotti [Guidotti??19]
dont un rappel des différentes phases est donné a la figure 6.23. Le modeéle complet est
explicité en détails dans [Guidott12010], les principaux points sont en revanche rappelés
ici. Apres que la fissure s’est formée, un déplacment initial ug du corps rigide est imposé,
6.23 (b). Ensuite, le corps en mouvement se meut 6.23 (c), jusqu'a ce que le granulat
entre en contact avec la levre supérieure de la fissure 6.23 (d). S’en suit la pénétration
du granulat dans la matrice cimentaire de la lévre supérieure 6.23 (e) jusqu’a atteindre
un état de contact maximal entre le granulat et la dite levre 6.23 (f). A la suite de quoi,
la surface de contact entre le granulat et cette levre diminue 6.23 (g) jusqu’au dernier
point de contact 6.23 (h) pour ensuite ne plus étre en contact du tout 6.23 (i).
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(a) (b) (c)

Base fixe

Corps en
mouvement

Premier
contact

(&) (h) (i)

Dernier
contact

Figure 6.23: Déplacement d’un granulat de référence au voisinage de
la fissure - Etat initial avant formation de la fissure (a), ouverture de
la fissure (b), déplacement selon I'angle v (c), premier point de contact
du granulat avec la levre supérieure de la fissure (d), déplacement dans
la phase de contact croissant (e), phase de contact maximal entre le
granulat et la levre supérieure(f), déplacement dans la phase de contact
décroissant (g), dernier point de contact (h) et déplacement dans la
phase de d’éloignement du granulat par rapport a la lévre supérieure -
Adapté de [Guidotti®'?]

Les contraintes qui peuvent transiter le long de la fissure dépendent des surfaces de
contact projetées a, et a, entre les granulats et la levre supérieure. Ces surfaces s’ex-
priment de manieres différentes selon les phases d’ouverture de la fissure :
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— Phase de non contact (0 < § < dyim)

a([ = ay = 0 (66)

— Phase de contact croissant (0 < 0 < Omaz)

1 U
p = = |V — ———=1/D? — (u2 +0v2)+ /D% -4 e—}-uQ}
=5 |0 TV - ) D e ) o
a :7/0 \/D2—’U,2—1)2—g—€ '
Y ovuZ + 02 2
— Phase de contact décroissant (0pmaz < 6 < dsup)
1 D
ay = 5\/D2 —4(e+u)? — Esiny
(6.8)
D
ay = 5 cosy — (e +u)
— Phase d’éloignement (0 > d4y)
ay =a, =0 (6.9)

Il est ensuite possible de déterminer les surfaces moyennes de contact en intégrant le
produit de la densité de probabilité de I’enfoncement e du granulat par rapport au plan
de la fissure et de la surface de contact projetée associée.

ay = /p(e)a:c de

ay = /ep(e)ay de (6.10)

ou p(e) est la densité de probabilité de I'enfoncement du granulat par rapport a 'axe de
la fissure et s’exprime selon la relation (6.11) :

R 11
Pe=1 (6.11)

Puis, il s’agit de déterminer les projections sur les axes x et y de la surface totale par
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unité de longueur de la fissure, soient A, et Zy qui s’expriment alors selon (6.12) :

Zx:/}upmxﬂ)
D

y= [ n(Dya, dD (6.12)

|

ou n(D) est le nombre de granulats coupés par un cercle de diametre D.

Enfin les contraintes totales o. et 7. peuvent étre déterminées selon le jeu d’équation
(6.13) :

Oc = —Opy (Zw — uZy) <0
Te = Opu (;ﬂx - Zy) (6.13)

ou les surfaces a, et a, sont représentées a la figure 6.24 (a) et les contraintes Opu et Tpu
a la figure 6.24 (b) et dont les expressions de la contrainte de plastification de la matrice
cimentaire op, et du coefficient de frottement p sont rappelées dans la relation (6.14)
initialement évoquée par Walraven [Walraven!%1].

Opu = 6.39 - for 5% en [MPa)
=04 (6.14)

Figure 6.24: Zone de contact entre un granulat et la matrice cimentaire
- surfaces de contact projetées sur z et y (a) et définition des contraintes
de compression et de cisaillement découlant de ce contact (b)
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6.3.2 Résistance a la traction

Pour la transmission de ’effort tranchant, non seulement la résistance a la traction du
béton intervient dans une part non négligeable qu’il convient de considérer, mais son
comportement adoucissant au dela de la phase fissurée permet aussi la reprise d’une
part d’effort tranchant. Ceci a déja été explicité dans [Guidotti?*1%], mais les principaux
points sont rappelés ici.

Le comportement d’un élément de béton soumis & une force de traction 6.25 (a) suit une
loi adoucissante dans une représentation du comportement est donnée a la figure 6.25

(b).

Al

G

£ € U u

Figure 6.25: Modele de résistance a la traction d’un tirant - Eprouvette

soumise a une force de traction (a), courbe contrainte o - déplacement A¢

correspondante autour de la fissure (b), loi adoptée pour la modélisation

du comportement du béton tendu dans la phase non-fissurée (c) et dans
la phase d’ouverture de la fissure (d)

La loi adoptée dans le modele pour tenir compte de cette résistance résiduelle a la trac-
tion se distingue en deux parties. Un comportement linéaire jusqu’a ce que la contrainte
atteigne la valeur de f., visible a la figure 6.25 (c) et un comportement adoucis-
sant représenté a la figure 6.25 (d) et dont lexpression de la résistance a la trac-
tion résiduelle est donnée par la relation (6.15), développée initialement par Hordijk
[Hordijk'%*t, Hordijk!'%%?] :

Oct = fct
c

u 3 u
—co2ufuc 3 —c
<1 + <c1u ) > e 2 w (1 +c1 )e 2] (6.15)
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ou cj et ¢y sont des constantes du modele valant respectivement 3.00 et 6.93.

La grandeur u. représentant la valeur de 'ouverture de la fissure pour laquelle il n’est
plus possible de transmettre aucun effort, est donnée par la relation (6.16) :

Gr

Ue = 5.14 -
¢ fct

(6.16)

ou Gf correspond a I’énergie de fissuration qui peut étre déterminée selon les recom-
mandation du Model Code 2010 [FIB?°!1]

Gp =173 fun % en [N/m] (6.17)

6.4 Transmission des efforts dans la base comprimée

Si une partie des efforts se développe le long de la fissure critique comme il I'a été
montré au paragraphe précédent, une autre partie de ces efforts est transmise dans la
base comprimée de la dalle comme lillustre la figure 6.26. Cette section s’attelle a la
présentation du mécanisme de transmission des efforts au sein de ladite base comprimée.

Zone d'écrasement

Figure 6.26: Zone d’écrasement de la dalle dans la partie comprimée
vectrice d’une part des efforts

Pour la détermination de la hauteur de la base comprimée hg et par 1a, la charge qu’elle
peut véhiculer, la méthode se base sur les travaux de Braestrup et Nielsen [Braestrup1976],
[Nielsenlggg] relatifs a ’étude du phénomene de poin¢connement par le biais de la théorie
de la plasticité. Celui-ci expliquait que la charge de poingonnement V' peut étre trouvée
par le théoreme de la borne supérieure en égalisant le travail di a cette charge a I’énergie
dissipée le long d’une surface de rupture décrite par une chainette dont la géométrie est
donnée a la figure 6.27. En outre, il était supposé que le mécanisme de rupture consistait
en le poinconnement d’une zone délimitée par un céne de révolution, le reste de la dalle
demeurant un corps rigide, comme le montre la figure 6.27 et que la surface de rupture
se trouvait dans un état plan de déformation. Ces hypotheses ici sont conservées.
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Vs —~h-hy
V1 —~hyT—

Figure 6.27: Géométrie de la surface de rupture selon Braestrup et

Nielsen [Braestrup'?™], [Nielsen'%??] et distinction des deux parties de la

surface de rupture amenant a la détermination de deux composantes V;
et V5 de la résistance totale Vg =V + V4

Toutefois, pour satisfaire aux conditions aux limites proches de la zone d’appui, cette
courbe ne peut pas étre compleétement déterminée par la chainette. Ainsi sur une hauteur
hg, montrée a la figure 6.27, la géométrie de la surface de rupture est décrite par une
droite et sur le reste de la hauteur h — hg, ’expression de la chalnette reste valable. Il en
résulte donc que ’expression de la charge totale de poinconnement Vg, décrite en détail
dans [Nielsen'®®], doit aussi étre décomposée en deux parties V; sur une hauteur hg et
V5 sur une hauteur h — hg correspondant aux deux courbes représentatives de la surface
de rupture, comme le montre la figure 6.27.

Sur la base des observations expérimentales, il est raisonnable d’admettre comme hy-
pothese que cette hauteur hg vérifie la relation (6.18), comme il I'est représenté sur les
figures 6.8 et 6.28. En effet, en négligeant la composante horizontale de 'effort tranchant
dans cette zone proche de la colonne, il apparait que ’effort normal tend a se transmettre
sur cette hauteur hg, calculée sur la base d’'un mécanisme de flexion comme représenté
a la figure 4.4 (a). La figure 6.20 permet également de le visualiser.

N+ Asfs

o (6.18)

ho = SL‘pl =
ou :
—N  effort normal de compression
Ay section d’armature tendue
fs limite d’écoulement de I'acier des armatures tendues
fe résistance moyenne du béton a la compression mesurée sur cylindre

b largeur de la section
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h -——0

Figure 6.28: Géométrie d’une coupe de dalle avec effort normal, arma-
tures tendues et comprimées et position du centre de rotation C

Il est ensuite possible d’exprimer la charge qui peut étre transmise sur la hauteur hg
comme le propose Braestrup dans [Braestrup!%7%] selon I'expression (6.19) :

ho (2-reccos¢p+ hosing) (1 —sin¢)
Vi= ch,maa:? : cos2 (]5

(6.19)

Dans cette zone, cette base comprimée n’est pas intégre. La résistance a la compression
doit étre réduite en fonction de I’état de déformation de 1’élément. Ces déformations,
dénommeées dans ce qui suit €1, selon la direction perpendiculaire & la bielle ont été
observées expérimentalement. En effet, la figure 6.6 montre 1’évolution de la position du
centre de rotation de la dalle. Si dans le régime II, le centre de rotation se déplace de
cette maniere, cela peut justement étre expliqué par les déformations d’efforts tranchants
qui se manifestent. Celles-ci sont d’ailleurs quantifiées a la figure 6.11. Ramos dans
[Ramos?®%] a lui aussi observé ces déformations d’efforts tranchants comme le rappelle
la figure 2.21 au chapitre [2]. Ainsi la dalle pour accepter ces déformations d’efforts
tranchants et pour respecter la compatibilité des déformations dans la zone comprimée,
doit alors subir des déformations €1 qui la fragilise et réduisent sa résistance, comme le
schématise la figure 6.29.
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(a) (b)

Zone affaiblie
par t

Déformation &;
consécutive a t

Figure 6.29: Déformations d’effort tranchant dans la zone comprimée

Kanellopoulos dans [Kanellopoulos'?®®] a identifié dans une poutre fléchie sujette & I’ou-

verture localisée d’une fissure comme l'illustre la figure 6.30 au sein de laquelle regne un
état plan de déformation, trois zones a 1’état de déformation différent.

— La zone 1 est sujette aux déformations dans les deux directions principales 1 et 3. Une
compression (e3) et une déformation (1) dans ’axe perpendiculaire a ’axe longitudi-
nal de la poutre.

— La zone 2 correspond a une ligne de discontinuité ou se concentrent les déformations.

— La zone 3 n’est sujette qu’a une déformation dans ’axe longitudinal de la poutre.

(a) (b)
¢t /2 A

Zone 1  Zone 2 Zone 3

| e
|

Figure 6.30: Etat de déformation dans une zone de poutre ouverte par
une fissure concentrée (a) et cercle de Mohr correspondant au niveau de
la zone de discontinuité (b) - Adaptée de [Kanellopoulos™*®°]

Géométriquement, il est possible de relier z a a par le biais de la relation (6.20) suivante :

tan(a) = %Tx (6.20)
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Ensuite, d’apres la représentation du cercle de Mohr (figure 6.30 (b)), il est possible
d’écrire algébriquement :

BD — = tan(a)? (6.21)

[ADF_AD BD _ o
~ BD DC ¢

1986]

Puis, comme le développe Kanellopoulos dans [Kanellopoulos , Pouverture de la fis-

sure A est liée a la déformation €; selon l'expression (6.22) :

4
Ay = %51 (6.22)

Enfin, étant donné le rapport de e3/¢; admis & 1/4 comme le rappelle par exemple
Nielsen dans [Nielsen'?%] et selon les relations (6.20) et (6.21), la relation (6.22) devient
alors :

Atp =g (6.23)

Dans une dalle, la bielle de compression qui transmet une partie de la charge a la colonne
est analogue a la zone comprimée de la poutre de la figure 6.30, comme le montre la figure
6.31. La dalle tourne comme un corps rigide autour du point C (figure 6.31 (a)), comme
il ’a déja été montré plus haut. La fissure s’ouvre autour de ce centre de rotation C de
la quantité Ay et ouverture de cette fissure conduit a I’état de déformation montré a la
figure 6.31 (b) ou il est possible de mettre en évidence les trois zones de comportement
déformationnels différents (figure 6.31 (c)), de la méme maniére que pour la poutre
soumise a une fissure concentrée.
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Figure 6.31: Ouverture de la fissure critique & proximité de la bielle

comprimée - Ouverture de Ay de la fissure critique (a) autour du centre

de rotation C, état de déformation de la dalle sujette au poingonnement

analogue a la poutre de la figure 6.30 (b) et identification des trois zones
aux états de déformations différents (c)

Il est ensuite possible de réduire la résistance a la compression de cette derniere bielle en
fonction de I'état de déformation €1 qui 'affecte. En admettant une réduction de résis-
tance de la bielle selon les travaux de Vecchio et Collins [Vecchio!¥®] pour des éléments
membranaires, celle-ci s’exprime alors selon la relation (6.24) dont une représentation
est donnée a la figure 6.32 :

fc,mam = fc
0.8—-10.34¢1/e.

(6.24)

Or d’apres la figure 6.11 et des mémes observations faites sur les autres dalles de la série
PF21 a PF23 dont les résultats sont disponibles dans [Clément%w], il semble que proche
de la colonne, toutes les déformations observées ne soient imputables & une rotation pure
mais également a cette composante d’ouverture verticale préalablement nommée ¢. Il a en
effet été observé que la rotation qui affecte cette zone correspond en général a environ
50% de la rotation totale de la dalle. Un facteur k (en accord avec d’autres travaux
théoriques comme [Tassinari?*!!] ou [Fernandez Ruiz?°*?]) pour réduire la rotation totale
a la rotation effectivement en relation avec la bielle inclinée admis a une valeur de 0.5
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semble donc donner de bons résulats comme le montre plus loin le tableau 6.3. La relation
(6.24) devient alors :

_ Jfe
Jemar = G034 T 0z (6.25)

1.2

f(i,'”L(l.’L‘/.fC [_]

*51/50 -]

Figure 6.32: Représentation de la loi reliant la résistance maximale &
la compression en focntion de la déformation e; selon la relation (6.24)
proposée par [Vecchio'?®9]

La résistance de la base comprimée est alors déterminée par la relation (6.19) pour
laquelle, la résistance a la compression du béton fe paq est donnée par la relation (6.25).

6.5 Critére de résistance

6.5.1 Détermination du critére

D’apres ce qui vient d’étre décrit plus haut, la résistance de I’élément considéré est donc
la combinaison de la résistance qui peut étre activée par engrenement des granulats, par
résistance a la traction résiduelle et par ce qui peut encore étre transmis par la base
comprimée.

La procédure pour obtenir la partie du critére de rupture relatif a ’engrenement le long
de la fissure et & la résistance a la traction résiduelle est déja décrite dans [GuidottiZ?!].
Il s’agit de déterminer la force maximale qui peut étre transmise le long de la fissure
pour une valeur de 1; donnée. Pour cela, il est nécessaire de déterminer les contraintes
de cisaillement 7., découlant de I’engrenement des granulats et les contraintes normales
a la fissure 0.4 et 0.y découlant de I'engrénement des granulats et de la résistance a la
traction résiduelle respectivement, comme le montre la figure 6.33, selon ce qu’il a été
explicité plus haut dans le paragraphe (6.3.1).
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R,i,fiss

Figure 6.33: Cone de poingonnement sur lequel est calculé la résistance

provenant de I’engrénement des granulats et de la résistance a la traction

résiduelle le long de la fissure - Contraintes normales et tangentielles (a)
et composantes colinéaire et normale & la fissure résultantes (b)

A partir de 13, il est possible de déterminer les résultantes N et T des contraintes normales
et tangentielles, visibles a la figure 6.33 (b) selon les relations présentées en (6.26) :

(6.26)

Puis, il est possible d’en déduire la composante verticale de la résultante des contraintes
normales et tangentielles selon (6.27) :

VR, tiss = Vo = T'sin(a) + N cos(a) (6.27)

Ici, il est toutefois a remarquer que ce critére se définit sur une fissure inclinée d’un angle
a égal a 45° et sur une longueur ¢ qui part du centre de rotation C jusqu’a I'extrados
de la dalle, comme le montre la figure 6.33 (a).

Pour obtenir la part de résistance provenant de la bielle comprimée, la procédure est
décrite plus haut et la résistance s’exprime selon la relation (6.19).

La résistance totale est donc la somme de ces deux contributions, comme 'indique la
relation (6.28) et le schématise la figure 6.34 :

VRtot = Vi + V2 (6.28)
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E— Total
————— Fissure
———————————— Base
\
— N
i VR,L‘,LOL S
- Vo, B ~D
> Tl
V17L ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

Vi

Figure 6.34: Représentation du critéere de rupture total formé par la

résistance qui peut étre mobilisée le long de la fissure par engrénement

et par traction résiduelle d’une part et par la résistance de la base com-
primée d’autre part

6.5.2 Prise en compte de I'effort normal

Des lors, pour les deux parties qui composent le critere de rupture, il est possible de
prendre en compte 'influence de ’effort normal.

Concernant la partie du critére qui s’établit le long de la fissure, celui-ci influence la lon-
gueur £ sur laquelle les forces sont transmises par le biais de la hauteur hg proportionnelle
a Deffort normal comme 'indique la relation (6.18). L’effort normal joue également un
role sur la valeur de l'angle «y selon la relation (6.5). Il en découle la relation reliant la
charge V' a la rotation 1) visible a la figure 6.35 (a).

Concernant la partie du criteére établie sur la base comprimée, sa résistance a été exprimée
plus haut selon la relation (6.19) qui dépend de la rotation de la dalle par le fait que la
résistance de la bielle comprimée dépend elle méme de I’état de déformation de la zone
proche de la colonne comme il I’a été montré au travers des relations (6.22) et (6.24).
L’effort normal influence lui la hauteur de cette zone comprimée, hg étant proportionnelle
a leffort normal comme explicité plus haut. La figure 6.35 (a) montre I'influence de
Ieffort normal sur la relation reliant la charge qui peut étre transmise le long de la
fissure critique a la rotation d’une dalle de référence avec un taux d’aramture de 0.75%,
une résistance a la compression du béton de 30 MPa, une hauteur de dalle de 250 mm
et une colonne carrée de 260 mm de coté. La relation reliant la charge V' imputable a
Ieffort transmissible dans la zone comprimée & la rotation 1 est quant a elle visible a la
figure 6.35 (b). La figure 6.35 (c) représente la somme des deux contributions.
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(a)
2000 \ ‘
| o = 0.0 MPa |
o =0.5MPa
1500 |- E— o = 1.0 MPa—
] S o =2.5MPa |
A _— o = 5.0 MPa
21000 | -
oy | i
(b)
2000 : :
| o = 0.0 MPa |
o = 0.5 MPa
1500 | E— o = 1.0 MPa-
| — o =2.5MPa |
2 o = 5.0 MPa
21000 |
g . —
500 | o
0
(c)
2000 — : :
| o =0.0 MPa |
o =0.5MPa
1500 S o = 1.0 MPa-
| S 0 =25MPa |
= S o =5.0MPa
<1000 | S -
~ T
500 - .
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Figure 6.35: Représentation des deux contributions au critere de rup-

ture tenant compte de 'effort normal - Relation entre la charge V' trans-

mise le long de la fissure par engrénement et résistance résiduelle a la

traction et la rotation ¢ (a), relation entre la charge V transmise dans

la base comprimée et la rotation 1 (b) et composition des deux contri-
butions (c)

Il est donc désormais possible d’établir un critére de rupture composé de la résistance
provenant de ce qui peut étre mobilisé le long de la fissure a savoir la résistance par
engrenement et par traction résiduelle du béton et de ce qui peut étre mobilisé sur la
base comprimée au voisinage de la colonne, comme lillustre la figure 6.34 et la figure
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6.35 (c) avec la prise en compte de I'influence de I'effort normal. Le tableau 6.2 donne
les résultats des prévisions de résistance selon ce modele avec la distinction des parts V;
et Vo pour les dalles de références PG19 et PG20 d’une épaisseur de 250 mm, les dalles
avec effort normal des séries PC et les dalles de référence de 400 mm d’épaisseur PF21
a PF23.

Vi Vo
Dalle VmOd Vl V2 Vmod Vmod
[kN] [kN] [kN}] %]  [%]
PG19 847 141 706 16.6 83.4
PG20 1148 221 927 19.2 80.8

PC5 1064 157 907 14.7 85.3
PC6 1348 290 1058  21.5 78.5
PC7 1348 254 1094 18.8 81.2
PC8 1531 3556 1176  23.1 76.9
PCY 1086 117 969 10.7 89.3
PC10 1376 232 1144 16.8 83.2

PC11 946 173 773 18.2 81.8
PC12 1142 215 927 18.8 81.2
PC13 1168 238 930 20.4 79.6

PF21 1789 310 1479 173 82.7
PF22 2398 695 1703 29.0 71.0
PF23 2423 265 2158 10.9 89.1

Tableau 6.2: Charge de rupture calculée selon le modele V,,,q et parts

des composantes d’effort au niveau de la base comprimée (V1) et le long

de la fissure critique (V3) pour les dalles des séries PC [Clément?*'??]

et [Clément?*%?], les dalles de 250 mm d’épaisseur [Guidotti**??] et les
dalles de 400 mm d’épaisseur [Clément?*?]

Le tableau 6.3 compare les résultats d’essais Vg des séries avec effort normal (PC5 a
PC10 et PC11 a PC13), des essais de référence avec une épaisseur des dalles de 250 mm
(PG19 et PG20) et de la série avec une épaisseur des dalles de 400 mm (PF21 & PF23)
avec les prévisions données par la théorie de la fissure critique (Vpre) [Muttoni??%%]
et celles tenant compte des modifications qui lui sont apportées et explicitées dans ce
chapitre (Vinoq). Sur ce panel d’essais les prévisions donnent une moyenne de 0.99 avec
un coefficient de variation de 0.07.
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Vr Vr
Dalle Ve Vrrc  Vinod Vere Vo

[kN]  [kN]  [kN] - [l
PG19 860 845 847 1.02 1.02
PG20 1094 1058 1148 1.04 0.96
PC5 1141 877 1064 1.31 1.08
PC6 1205 972 1348 1.24 0.9
PC7 1370 1003 1348  1.37 1.02
PC8 1494 1095 1531 1.37 0.98
PC9 1105 918 1092 1.21 1.02
PC10 1259 993 1376  1.27 0.92
PC11 919 831 946 1.11 0.98
PC12 1129 945 1142 1.2 0.99
PC13 1058 940 1168  1.13 0.91
PF21 1838 1658 1789 1.11 1.03
PF22 2007 1850 2398 1.09 0.84
PF23 2685 2130 2423 1.27 1.11
Moyenne 1.20 0.99
Ccov 0.10 0.07

Tableau 6.3: Comparaison des résultats d’essais avec précontrainte des
séries PC [Clément?*1%?] et [Clément?°'%?], des essais de références sur
dalles de 250 mm d’épaisseur [Guidotti***] et des essais de références sur
dalles de 400 mm d’épaisseur [Clément?*'?] avec la théorie de la fissure

critique établie par Muttoni [Mutton

:2008

] et les modifications apportées

a celle-ci selon les indications mentionnées plus haut
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6. CRITERE DE RUPTURE

6.6 Généralisation du critére de rupture

6.6.1 Cas de dalles précontraintes

Il a déja été évoqué plus haut que le critere initialement proposé par Muttoni dans
[Muttoni?®®®] ne tient pas compte de l'influence de I’effort normal qui peut étre induit
par une précontrainte par exemple. Sur la base du critere de Muttoni et du modele
développé plus haut tenant compte de ’effort normal pour le calcul de la résistance au
poinconnement, est développé ici un critere simplifié qui tient compte de I'effort normal
dans sa formulation.

En se référant aux résultats d’essais de la littérature présentés au chapitre [2] et aux
essais de la série de dalles PC5 a PC10 dont les résulats sont présentés a la figure
3.13 du chapitre [3], il a été montré qu’une augmentation d’effort normal conduit a
une augmentation de la résistance au poingonnement pour une rotation comparable. En
outre, il a été montré que la résistance au poingonnement se développe au travers de
deux mécanismes vecteurs des efforts. Le premier transmet une partie de la charge par
une bielle inclinée et le second par engrenement et résistance résiduelle a la traction
le long de la fissure critique. L’effort normal augmente ’engrénement des granulats en
réduisant angle de glissement 7 explicité plus haut dans la formule (6.5) et augmente
la taille de la hauteur de la zone comprimée donc potentiellement la charge qui peut étre
transmise par la bielle inclinée. Il est donc possible de modifier ’expression du critere
de rupture en s’attelant a modifier le terme lié au fait que pour une méme rotation
les déformations sont moins importantes (réduction de 1’angle de glissement) et que la
hauteur sur laquelle la bielle inclinée transmet les efforts est plus importante si un effort
normal est présent. De ces considérations, en résulte 'expression suivante formulée en
termes de valeurs moyennes :

1 3/4

N < 200) d
1+15- (o + —
L} dgo + d,

(6.29)

ou :
o contrainte normale appliquée, (compression négative), en [MPa]

E. module d’élasticité du béton, en [MPa)
les autres termes ayant la méme signification que dans le critere de rupture
initial

Ainsi, il est possible de représenter les essais par rapport aux critéres de rupture associés
(un pour chaque valeur d’effort normal), comme le propose la figure 6.36.

Sur cette figure, ne sont représentés que les deux critéres enveloppes. Il s’agit en effet
des critere tracés pour o = 0 et pour 0 = 8.9 MPa qui sont les deux valeurs extrémes des
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Figure 6.36: Résultats d’essais comparés avec les enveloppes des criteres

de rupture pour o =

0 et o =8.9 MPa

efforts normaux de compression introduits dans les essais tirés de la littérature. Le critere

pour un effort normal de traction relatif & un seul essai de Regan [Regan

1983]

, n’est pas

tracé ici pour des raisons de lecture du graphique. Toutefois, il est possible de considérer
dans ce critére des efforts normaux de traction pour l’estimation de la résistance au
poingonnement. Il peut ainsi étre remarqué qu’une majeure partie des essais se trouve
entre ces criteres limites. Une estimation de la résistance des dalles tirées de la littérature
a été réalisée sur la base de ce critere modifié croisé avec une loi charge rotation au niveau
ITI, comme le propose la formule 5.5 du chapitre [5]. Il en résulte les résultats présentés

dans le tableau 6.4 :

Chercheurs Date Nombre d’essais Moy‘e/g 14 Zaala oV
Kinnunen, Nylander et Ingvarson 1977 5 1.00 0.11
Pralong, Brandli et Thiirlimann 1979 4 1.16 0.06
Shehata 1982 6 1.08 0.14
Regan 1983 11 1.07 0.12
Kordina et Nolting 1984 6 1.02 0.06
Hassanzadeh 1998 6 1.09 0.14
Melges 2001 2 1.14 0.02
Ramos 2003 14 1.05 0.08
Silva 2005 16 1.17 0.07
Moreillon 2008 4 1.06 0.08
Clément 2011 9 1.08 0.08
Total 83 1.08 0.10

Tableau 6.4: Essais tirés de la littérature avec une résistance calculée
selon le critére de rupture modifié selon l’expression (6.29)
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6. CRITERE DE RUPTURE

6.6.2 Extension au cas de dalles avec colonnes superposées
fortement sollicitées

Il s’agit ici de dalles dont les dimensions sont identiques a celles testées dans le cadre
de ce travail (3000 x 3000 x 250 mm) testées au poingonnement mais pour lesquelles la
colonne regoit un effort normal N qui s’ajoute a la charge d’effort tranchant V' comme le
schématise la figure 6.37 et comme il I’est explicité plus en détails dans [GuidottiZ?109],

+V/8 #V/ 8

Figure 6.37: Principe de chargement des essais sur dalles avec co-
lonnes fortement sollicitées par un effort normal testées par Guidotti
[Guidotti?’*0%)

La contrainte qui agit sur la colonne des suites de la présence de 'effort normal vertical
peut s’exprimer par la relation (6.30) :

N
Ocov = A76 (630)
ou :

A, surface sur laquelle agit 'effort normal N

Figure 6.38: Représentation des contraintes horizontales nées au voi-
sinage de la colonne des suites de la présence de l'effort normal qu’elle
recoit
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En admettant que le béton se comporte comme un matériau de Mohr-Coulomb pour
lequel 'angle de frottement interne est admis a 37°, il est alors possible d’exprimer la
contrainte o, illustrée a la figure 6.38, et qui se développe horizontalement dans le
béton dile a la présence de l'effort normal N selon la relation (6.31), comme il 'a déja
6té exprimé dans [GuidottiZ00%],

1
i (Gew — fo) (6.31)

Oc,h =

D’apres ce qui précede, il a été remarqué que l’effort normal influence notamment la
transmission des efforts le long des levres de la fissure critique en réduisant l’angle
de glissement . Il a été admis plus haut que sur une section placée au milieu de la
fissure critique (voir figure 6.20), il était possible de calculer la charge transmise le long
de la fissure en admettant un angle de glissement constant. Cette section se trouve
appoximativement a d/2 du bord de la colonne. Pour le cas des dalles avec colonnes
sollicitées par un effort normal, il est alors possible de calculer la contrainte présente au
niveau de cette section critique placée a d/2 du bord de la colonne, comme lillustre la
figure 6.39 et 'exprime la relation (6.32) :

(a) (b)

ETrE
S //’:/

~
=

did

JE

Figure 6.39: Equilibre des contraintes horizontales o 5 au bord de la co-

lonne consécutive a un effort normal N sur la colonne avec les contraintes

horizontales o, ,, qui se développent sur un périmetre situé a 0.5d du bord
d’une colonne carrée (a) ou ronde (b)

Ocou — Uc,hd (6.32)
14—
&

d hauteur statique de la dalle
¢ cOté ou diametre de la colonne

Il est ensuite possible d’estimer la résistance au poin¢connement des dalles avec colonnes
soumises a un effort normal dont les caractéristiques principales sont rappelées dans le
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tableau 6.5 et extraites de [Guidotti??1%?], ce & I’aide de I'expression (6.29) et en ayant
estimé la contrainte o au niveau de la section critique placée a 0.5d du bord de la colonne.

P d fc N Ocw Vr
Dalle on 1m)  [MPa] [kN]  [MPa] [kN]
PG11 0.77 208 31.5 0 0 763

PG12 0.81 198 345 3868  57.2 957
PG13 0.82 195 33.9 6611 978 1027
PG20 1.56 201 51.7 0 0 1094
PG21 1.61 195 473 4227 625 1105
PG22 1.57 200 48.4 7275 107.6 1428

Tableau 6.5: Caractéristiques principales des essais de poingonnement
avec colonnes soumise & un effort normal, tirées de [Guidotti***%?]

Les résultats sont donnés dans le tableau 6.6.

Vr
Dalle VR ‘/calc chalc
(kN] [kN]  []
PG11 763 723 1.06
PG12 957 840 1.14
PG13 1027 1125 091

PG20 1094 1043 1.05
PG21 1105 1086  1.02
PG22 1428 1518 0.94
Moyenne 1.02
(610)% 0.08

Tableau 6.6: Résultats d’essais des dalles avec colonnes sollicitées par
un effort normal comparés aux prédiction du critére de rupture simplifié
selon ’expression (6.29)

Pour cette série d’essai aussi, les résultats fournis par I’expression simplifiée du critere de
rupture sont assez bons en ne proposant de surcroit qu'une faible dispersion des résulats
avec un coefficient de variation de 0.08. Il semble donc que ce critére modifié améliore
sensiblement le critére initial en rendant possible la prise en compte de I'effort normal
dans le calcul de la résistance au poingonnement.
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7 Conclusion

Le travail de recherche mené au cours de cette thése a permis la compréhension dis-
sociée des différents effets de la précontrainte sur la résistance au poingconnement ainsi
qu'une amélioration générale de la compréhension de ce phénomene du point de vue des
mécanismes de transmission des efforts qui le gouverne.

En séparant les différents effets de la précontrainte lors de différentes campagnes expé-
rimentales, les résultats obtenus lors des essais ont permis de valider et de quantifier
I'influence des différents effets de la précontrainte sur la résistance au poinconnement.
C’est aussi grace a une derniere campagne d’essais réalisés sur des dalles de référence non
précontrainte qu’il a été possible de valider les mécanismes de transmission des efforts
dans le cas des dalles élancées et axisymétriques. Gréace a cela, il a été possible de formu-
ler une loi charge-rotation ainsi qu’un critére de rupture qui permettent de déterminer
la rupture par poingonnement d’un élément en tenant compte de tous les effets de la
précontrainte. Ainsi, la prise en compte de tous les effets de la précontrainte selon les
études menées dans la cadre de ce travail a également été intégrée a la nouvelle norme
suisse SIA 262 (2012) ainsi qu’au Model Code (2010). La théorie de la fissure critique a
pu étre validée et élargie pour le cas des éléments précontraints.

7.1 Conclusions de cette recherche

7.1.1 Résultats d’essais

Sur la base des quatre séries d’essais différentes dont les spécimens ont des dimensions,
des quantités d’armatures et des propriétés des matériaux comparables (sauf pour les
essais PF21 - PF23), il est possible de formuler les conclusions suivantes :

1. Un moment de flexion dii & la précontrainte agissant dans le sens inverse par
rapport au charges habituelles auxquelles est soumise la dalle tend a augmenter
la résistance poingonnement. Ce méme moment tend en revanche a diminuer les
déformations a la rupture.

2. Un effort normal de compression dii a la précontrainte tend également a faire
augmenter la résistance au poingonnement. Les déformations a la rupture sont
toutefois similaires a celles d’éléments qui ne seraient soumis a aucun effort normal
de compression.

3. Les cables de précontraintes peuvent introduire en plus du moment de flexion et
de l'effort normal une composante verticale au niveau de la colonne qui s’oppose
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aux charges verticales. Le tracé et la disposition des cables a une grande influence
sur la charge de rupture.

Avant de poingonner, une dalle transmet les charges a la colonne qui la supporte
par le biais de deux mécanismes différents qui se superposent. Le premier permet
le transfert des efforts le long d’une fissure critique et le second au travers d’une
bielle inclinée dans la zone inférieure comprimée de la dalle.

7.1.2 Comportement de la dalle et critére de rupture

Afin de pouvoir évaluer la charge de rupture au poin¢connement d’une dalle précontrainte,
les contributions suivantes ont été apportées :

1. Une loi charge rotation dite quadrilinéaire basée sur les travaux de Mutttoni

[Muttoni?*®®] permet de prendre en compte linfluence du moment et de Ieffort
normal de compression dans le comportement de 1’élément considéré.

. Un modele développé pour la dérivation théorique d’un critere de rupture s’ap-

puyant sur les travaux de Guidotti [Guidottimlo] permet de tenir compte de 'ef-

fort normal de compression dans sa formulation. En outre, formulé de maniere
théorique, il intégre les mécanismes de transmission des charges observés lors des
essais : transmission par engrénement des granulats et résistance résiduelle a la
traction le long de la fissure critique et au travers d’une bielle inclinée dans la
partie comprimée de la dalle. Le tout reste en accord avec la théorie de la fissure
critique stipulant que la résistance de ’élément est lié a sa capacité de déformation.

. Un critére de rupture simplifié pour la prise en compte de 'effort normal a été

proposé sur la base du critére de Muttoni et des résultats du modele. Ce critére
de rupture simplifié s’accorde également bien avec les dalles dont les colonnes sont
sujettes & un effort normal.

7.1.3 Aspects normatifs

La travail mené au cours de cette recherche a également permis une avancée sur un plan
normatif :

1. Une formulation pour la norme SIA 262 (2012) et pour le Model Code (2010) a été
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proposée pour tenir compte des tous les effets de la précontraintes sur la résistance
au poinconnement.

Un panel de 96 essais tirés de la littérature mettant en scene des dalles précon-
traintes majoritairement avec cables a été rassemblé et comparé vis a vis des prin-
cipales normes en vigueur dont la norme SIA 262 (2012) et le Model Code (2010),
mais aussi la norme européenne, Eurocode 2 (2004) et américaine, ACI 318 (2011).
Il apparait que la nouvelle formulation intégrée dans la STA 262 (2012) et le Model
Code (2010) conduit aux résultats les moins dispersés, les plus fiables et les plus
cohérents avec les observations expérimentales.



Travaux futurs

7.2 Travaux futurs

Par suite des observations et conclusions tirées de ce travail, de nouveaux champs a
investiguer se sont révélés. Voici donc les principales pistes possibles a suivre :

1.

Compréhension plus détaillée de la zone comprimée proche de la colonne au travers
de mesures expérimentales plus fines d’abord, puis au travers d’une modélisation
numérique par éléments finis raffinée au sein de cette zone ou par les champs de
contraintes en trois dimensions pour mieux corréler la résistance de la bielle inclinée
a la rotation de la dalle.

Estimation de la répartition de 'effort normal sur la hauteur de la dalle en tenant
compte de son état de fissuration.

Extension des mécanismes de transmission des efforts pour le cas de dalles moins
élancées comme peuvent le représenter les dalles de fondations par exemple.

. Définition avec précision pour n’importe quel type de dalles de la part des mé-

canismes de transmission des charges (transfert le long de la fissure et au travers
d’une bielle inclinée dans la zone comprimée) pour aboutir comme cela peut étre
le cas pour les poutres régies par une rupture par effort tranchant, a différents
régimes de transmission des charges en fonction de I’élancement des spécimens.

Définition d’une loi charge-rotation non linéaire pour décrire le comportement de
la dalle en prenant en compte 'influence de la torsion.

Etablissement d’une méthode directe intégrant la loi charge-rotation et le critere de
rupture dans une seule formulation en vue d’un calcul plus directe de la résistance
au poinconnement.
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A Dimensions et paramétres des
spécimens de la littérature

Afin de pouvoir comparer facilement les différents essais entre eux, quelques parametres
représentatifs ont été choisis.

1. Colonne

Selon les essais la colonne peut étre circulaire ou carrée. La dimension ¢ ou ¢ donne
le diametre de la colonne circulaire ou la longueur du c6té de la colonne carrée res-
pectivement.

2. Armature passive

La hauteur statique ds et le taux d’armature passive ps associé sont donnés. La
hauteur statique d est calculée comme suit :

ds,:r + ds,y

ds =
2

(A1)

ou d, . et ds, représentent les hauteurs statiques dans les directions x et y respec-
tivement.

Le taux d’armature est calculé selon ’expression suivante :

Ps = \/Ps,x " Ps,y (A2>

ou ps . et psy représentent les taux d’armature dans les directions x et y, calculés
selon la relation A.3.

As,i

si = 71 A.
Ps. bs'ds,i ( 3)

N

ou

— Ajs,; représente la quantité d’armature en [mm?] disposée dans la direction i,

— bs représente la largeur en [mm]| de la bande d’appui sur laquelle 'armature est
disposée. Elle se calcule selon I'expression (A.4) :

bs =15 \/Tsz Ty (A.4)
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194

ou rsy et 7y, visibles sur le figure A.1, représentent les rayons de moments
nuls selon les directions x et y que l'on peut approximer a 0.22¢, et 0.22¢,
respectivement.

s =il
i
i
|
/ cable de f |
‘ Y précontrainte |
110 —
510 = —
i Ty =i
i = — R R
ki s | 1
i I i
o= ==
i T
‘ armature i
! f passive I ;
Jﬂu LIML AL DL L UL
H _llllllllllll_; Eﬂﬁﬂﬂ

o

Figure A.1: Dimensions de la bande d’appui

— d; représente la hauteur statique en [mm] dans la direction 4

. Cables de précontrainte

De maniere analogue a I’armature passive la hauteur statique d, ainsi que le taux
d’armature de précontrainte p, sont donnés. La hauteur statique d, est calculée
comme suit :
dpa + dpy

d, = 5 (A.5)
ou dp , et dp, représentent les hauteurs statiques dans les directions x et y respec-
tivement.
Pour la précontrainte, le taux de précontrainte est également calculé sur une largeur
correspondant a celle de la bande d’appui.

Pp = /Ppz " Ppy (A.6)

ol pp. et p,, représentent les taux de précontrainte dans les directions = et y,
calculés selon la relation (A.7).

(A7)

L’étendue ¢, sur laquelle se trouve les cables de précontrainte est également une
donnée géométrique variable selon les essais. Pour ce parametre géométrique, il



a été convenu de différencier les essais les uns des autres au travers du rapport
entre cette étendue £, et la longueur ¢ du coté sur lequel sont présents les cables
de précontrainte comme l'illustre la figure A.2 pour deux configurations de cébles
différentes (a) et (b).

(a) (b)
0 i
7

—4
—e
(\
=

Figure A.2: Définition de I’étendue sur laquelle sont placés les cables
de précontraintes

4. Parameétres de la précontrainte

— La contrainte o, représente la somme des forces introduites dans la dalle par les
cables de précontraintes ou par un autre dispositif divisée par la surface de la
dalle sur laquelle se déploient ces forces. Cette surface correspond a la largeur
de la dalle d’essai multipliée par sa hauteur. Si la précontrainte n’est introduite
que dans une seule direction, la valeur donnée est celle de la contrainte relative
a la direction afférente. Si la contrainte est appliquée dans les deux direction
de la dalle, la valeur o}, correspond a la moyenne des contraintes dans les deux
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directions.
S N, si la précontrainte n’est disposée que
Aii dans une direction suivant le coté de
dalle,L; longeur ¢; de la dalle
op = (A.8)

Zez Np,;r I ny Nl%y

Adalle t, Adalter,  si la précontrainte est disposée sui-

2 vant les deux directions de la dalle

— Le moment m,, représente le moment calculé au droit du bord de la colonne sur
une étendue égale a la distance bs. Pour chaque direction x et y, il correspond
au produit de la composante horizontale Hy, I'effort IV,, dans les cables présents
sur la distance bs par I'exenctricité e, ou e, du cable au droit de la colonne par
rapport au centre de gravité de la section.

mp = Np - e (A.9)

L’effort normal IV, dans le cable et I’excentricité correspondante sont montrés
sur la figure A.3.

Figure A.3: Identification des parameétres au droit de la colonne pour
le calcul de m,,

— La composante verticale Vi est la somme des composantes verticales des forces
présentes dans tous les cibles qui sont présents a I'intérieur d’une surface dont
le périmeétre est situé a 0.5 d du bord de la colonne, voir figure A.4.
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0.5d

Figure A.4: Identification des parameétres au voisinage de la colonne
pour le calcul de V,, (a), périmetre & 0.5 d pour une colonne carrée (b)
et pour une colonne circulaire (c)
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A.1 Essais de Grow et Vanderbilt (1967)
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|

i
914 ¢
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N

Figure A.5: Schéma des spécimens de la série G testés par Grow et
Vanderbilt - 1967 [Grow'?%"]
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Essais de Grow et Vanderbilt (1967)
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A.2 Essais de Kinnunen, Nylander et Ingvarson
(1977)
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Figure A.6: Schéma des spécimens testés par Kinnunen, Nylander et
Ingvarson - 1977 [Nylander'®""]
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Essais de Kinnunen, Nylander et Ingvarson (1977)
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ANNEXE A

A.3 Essais de Pralong, Brandli et Thiirlimann (1979)
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Figure A.7: Schéma des spécimens de la série P testés par Pralong,
Briindli et Thiirlimann - 1979 [Pralong®™]

202



Essais de Pralong, Brandli et Thiirlimann (1979)
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ANNEXE A

A.4 Essais de Shehata (1982)
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Figure A.8: Schéma des spécimens de la série SP testés par Shehata -
1982 [Shehata'?®?]
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Essais de Shehata (1982)
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ANNEXE A

A.5 Essais de Regan (1983)
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Figure A.9: Schéma des spécimens de la‘ série DT testés par Regan -
1983 [Regan'®®?]
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Figure A.10: Schéma des spécimens de la série BD testés par Regan -
1983 [Regan'®®?]
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Essais de Regan (1983)
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ANNEXE A

Tableau A.6: Parameétres des spécimens de la série BD testés par Regan
- 1983 [Regan'“®]
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Essais de Kordina et Nolting (1984)

A.6 Essais de Kordina et Nolting (1984)
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Figure A.11: Schéma des spécimens de la série V testés par Kordina et
Nolting - 1984 [Kordina'?%%]
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Essais de Hassanzadeh (1998)

A.7 Essais de Hassanzadeh (1998)
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Figure A.12: Schéma des spécimens de la série A testés par Hassanzadeh
- 1998 [Hassanzadeh'?%%]
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Figure A.13: Schéma des spécimens de la série B testés par Hassanzadeh
- 1998 [Hassanzadeh?%®]
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Essais de Hassanzadeh (1998)
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ANNEXE A

A.8 Essais de Melges (2001)
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Figure A.14: Schéma des spécimens de la série M testés par Melges -
2001 [Melges?*']
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Essais de Melges (2001)
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Tableau A.9: Parameétres des spécimens de la série M testés par Melges

- 2001 [Melges®*%!]
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ANNEXE A

A.9 Essais de Ramos (2003)
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Figure A.15: Schéma des spécimens de la série AR sans cables testés
par Ramos - 2003 [Ramos®*%?]

200
X
L
150

2300
|
i

‘ [ 1 ]
== ‘ —=
| 2300 | o
T Yo
o e} — o
o;) Y IT

Figure A.16: Schéma des spécimens de la série AR avec cables testés
par Ramos - 2003 [Ramos®*%?]
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Essais de Ramos (2003)
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ANNEXE A

A.10 Essais de Silva (2005)
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Figure A.17: Schéma des spécimens des séries A, B, C et D testés par
Silva - 2005 [Silva?®"?]
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Essais de Silva (2005)
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ANNEXE A

A.11 Essais de Moreillon (2008)
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Figure A.18: Schéma des spécimens de la série B1 testés par Moreillon
- 2008 [Moreillon®*%%]
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Essais de Moreillon (2008)
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ANNEXE A

222

Chercheurs Date de la campagne Nombre d’essais
Grow et Vanderbilt 1967 9
Kinnunen, Nylander et Ingvarson 1977 )
Pralong, Brandli et Thiirlimann 1979 4
Shehata 1982 6
Regan 1983 11
Kordina et Nolting 1984 6
Hassanzadeh 1998 6
Melges 2001 2
Ramos 2003 14
Silva 2005 16
Moreillon 2008 4
Clément 2011 13
Total 96

Tableau A.13: Liste des essais tirés de la littérature



ThlbaUIt CLEMENT Chemin du Couchant, 46 27 ans

1007 Lausanne, Suisse Francais
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2008 - 2012 Doctorat
Laboratoire de Construction en béton - Prof. A. Muttoni

Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (Suisse)

2006-2007 Echange Master Génie Civil - Spécialisation Structures

Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (Suisse)

2004-2007 Master (Diplome d'ingénieur)
Ecole des Mines - Alés (France)
Meilleur travail de fin d'étude (19/20)
Meilleure moyenne de spécialisation (18.5/20)

2002-2004 Classe Préparatoire aux Grandes Ecoles (PCSI - PC)
Lycée Condorcet - Belfort (France)

Expérience

2008 - aujourd'hui Assistant /Doctorant - Laboratoire de Construction en Béton

Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (Suisse)

Theése sur l'influence de la précontrainte sur la résistance au
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Assistanat pour les cours de structures en béton, projets de
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Proposition de réaffectation des sites de carrieres

Conférences et publications

2012 Structural Concrete, 2012 (a paraitre)

Prestress influence on the punching strength of concrete flat slabs
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Langues
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Anglais 840 TOEIC
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