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Dédiée a 1a mémoire de mon pere






PREFACE

Ce travail de doctorat termine une longue recherche théorique et expérimen-
tale. I1 a permis d'aboutir & un concept nouveau de dimensionnement d'élé-
ments en béton armé comprimé et fléchi qui se répercute favorablement sur
1'ensemble d'une structure d projeter. En effet, grace d la notion de défor-
mation imposée plutdt que de moment de flexion & reprendre, beaucoup d'élé-
ments de structure peuvent &tre mieux exploités et permettent une conception
plus économique. C'est ainsi que les joints de dilatation des batiments peu-
vent étre d'avantage espacés, que des pieux encastrés dans une fondation et
subissant des efforts horizontaux et verticaux peuvent &tre mieux exploités,
que des colonnes trés fortement armées peuvent améliorer grandement 1'ex-
ploitation d'un batiment. I1 en va de méme pour des piles de ponts encas-
trées, sans appareil d'articulation ni de dilatation.

S. Dal Busco a développé, 3 partir de bases théoriques fondées, des méthodes
de calcul simples et performantes, dans lesquelles les différents paramétres
apparaissent de maniére transparente, ce qui aide beaucoup 1'ingénieur con-
cepteur. Autant pour la vérification de 1'aptitude au service que de la sé-
curité vis-3d-vis de la ruine, ces méthodes sont adaptées & toutes les normes
aux états limites et 3 toutes les qualités des matériaux.

Nous espérons que la pratique saura reconnaitre 1'utilité et 1'avantage de
1'application de ces méthodes qui devraient permettre 1'élaboration de

structures mieux adaptées aux qualités requises pour un bon comportement et
pour une résistance appropriée.

Professeur Renaud Favre

Lausanne, le 29 mars 1988
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NOTATIONS

Facteur

Aire totale de 1a section de béton

Aire délimitée par 1'axe des étriers

Aire totale armature longitudinale

Aire armature longitudinale tendue

Aire armature longitudinale comprimée

Aire de la section d'un étrier

Largeur totale de la section

Largeur section délimitée par les étriers
Entr'axe des barres longitudinales

Enrobage de béeton

Hauteur totale de la section

Hauteur section délimitée par les éetriers
Hauteur de 1a section des porteurs horizontaux
Hauteur statique, diametre section circulaire
Distance entre nappe d'armature et fibre exterieure
Diamétre section délimitée par les étriers
Moment d'inertie section de béton

Rayon de giration section de béeton

Module de deformation

Rigidité moyenne

Module de déformation du béton

Module d'élasticité de 1'acier

------

Module d'écrouissage de 1'acier
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Mé, mé Part de moment due‘au béton frette
fc Valeur de valcul de la résistance du béeton non-frette
fc Valeur de calcul de 1a résistance du béton frette
fek Valeur caractéristique de la résistance du béton
fowm Résistance moyenne du béton (sur cubes)
few,min Résistance minimale du béton (sur cubes)
fet Valeur de calcul de la résistance du béton & la traction
fy Valeur de calcul de la limite d'écoulement de 1'acier
fyk Valeur caractéristique de 1a limite d'ecoulement
fst Résistance & la traction de 1'armature
fyh Valeur de calcul de la limite d'écoulement de 1'armature
transversale
fsh Contrainte dans 1'armature transversale
Fg Effort intérieur di @ 1'armature
Fe Effort intérieur du au béton non-fretté
Fe Effort intérieur du au béton fretté
G Poids propre, charges permanentes
g Poids propre, charges permanentes par m! ou m2
Q Charge utile non-permanente
q Charge utile non-permanente par m! ou mé
H, H' Efforts horizontaux
Kg = ;% Facteur d'augmentation de résistance
M Moment fléchissant, résistance flexionnelle
M Moment virtuel
My Moment du ler ordre
M2 Moment du 2éme ordre
M M M2
m = o m = M my = o Moments sous forme non-dimensionnelle

Mo = b“h2-f.  Moments de référence section rectangulaire
= L ~p=
Mo = E—wf3-fc Moments de reférence section circulaire

Mg, mg Part de moment due a 1'armature longitudinale

Mc, me Part de moment due au béton d'enrobage
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Résistance flexionnelle maximale

Resistance flexionnelle section frettée

Valeur de calcul de la résistance flexionnelle
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Moment fléchissant a 1'etat d'utilisation

Effort normal
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Effort normal de référence section rectangulaire

Effort normal de référence section circulaire

Valeur de calcul de la résistance a 1'effort normal
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w, w/h Déformation horizontale
o Excentricité initiale accidentelle
Ug, Uc, U, Up Travail de déformation
Vn Volume armature transversale par m!
Ve Volume du béton fretté par m!
25, Z¢, 2 Bras de levier intérieurs
z Distance entre la section critique et le point d'inflexion
de 1a deformée
z Pente de 1a branche descendante o.-¢¢
x, x' Position de 1'axe neutre
a = %E Rapport de modules
a' Rapport de modules
A Deplacement en téte de colonne
AT Déplacement du a la température
Acs Déplacement du au retrait
Ap Déplacement du a la précontrainte
€sup> Cinf Déformations relatives des fibres extrémes
€ Déformation relative
€ =-:—i Vitesse de déformation
€¢ Déformation relative du béton
€g Déformation relative de 1'acier
€¢1s €¢25 €¢3s €005 €co Déformations relatives béton (Diagramme O.-gc)
€cs A Retrait specifique
Ecu Déformation relative maximale du béton
€sy Deformation relative de 1'acier au debut de 1'écoulement
€y Déformation relative au début de 1'é&crouissage
g e tor Allongement uniforme de 1'armature
p = Aé Taux g‘armature longitudinale par rapport a la section
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Ptot = ASAtOt Taux d'armature longitudinale par rapport a la section
c totale
Vh
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Aep = Eﬁ; Elancement

?1ong Diamétre barre d'armature longitudinale

) Diametre etrier

8 Angle de rotation

Oser Angle de rotation & 1'etat d'utilisation

® adm Angle de rotation admissible

8fo Angle de rotation de base

0¢ Angle de rotation di a 1a flexion des porteurs horizontaux

8, Angle de rotation du a des déplacements

ws=p --;% Degré mécanique d'armature

wT Coefficient de dilatation thermique
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P Coefficient de fluage
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1. INTRODUCTION

1.1 Présentation du probléme

La conception moderne et économique d'un batiment implique que chacun des
éléments constituant sa structure reprenne uniquement les efforts qu'il
est Te mieux & méme de supporter.

Dans la plupart des cas, la stabilité latérale du bitiment et la reprise
des charges horizontales, provenant du vent ou des séismes, est assurée
par les porteurs horizontaux (sommiers, dalles) qui les transmettent aux
éléments trés rigides que sont les noyaux et les refends (fig. 1.1).
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Fig. 1.1 Reprise et transmission des efforts horizontaux et verticaux

Si ces éléments de contreventement sont judicieusement disposés et dimen-
sionnés, les colonnes d'un tel batiment n'ont pour réle essentiel que de
transmettre les charges verticales aux fondations. Pour des raisons de
facilité d'exécution et d'économie, les colonnes sont en général liées
monolithiquement aux dalles ou aux sommiers, plutét que d'étre munies
d'articulations.

La flexion des porteurs horizontaux, due aux charges verticales, et
1'effet des variations de leur longueur par suite du retrait ou de 1la
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température font en sorte que les colonnes sont également soumises a des
déformations imposées (fig. 1.2).

Al

RARRARAR AR AXRAXRARAR! -

HHH&HH;HHHHH%

a) effet des charges b) effet des variations de longueur

Fig. 1.2 Etats de deformations d'une structure contreventée

En 1'absence de contreventement (noyaux, refends), la stabilité horizon-
tale est assurée par 1'effet de cadre entre les planchers et les colonnes
(fig. 1.3).

Dans ce cas relativement rare, il faut prendre en compte les moments de
flexion dus aux charges extérieures dans le dimensionnement des colonnes,
avec si nécessaire les effets du second ordre.

Connaissant M et N, on détermine aisément 1'armature nécessaire, le plus
souvent a 1'aide de diagrammes d'interaction définissant la résistance des
sections.

\_ sous-sol rigide

Fig. 1.3 Sollicitations des colonnes en 1'absence de contreventement
et diagramme d'interaction MR-NR
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On procéde cependant souvent de l1a méme maniére si la structure est
contreventée, en attribuant aux colonnes certains moments de flexion
engendrés dans le systéme hyperstatique en forme de cadre par les états de
déformation représentés a la figure 1.2.

La détermination de tels moments est hasardeuse car les facteurs d'incer-
titude sont fort nombreux. Parmi ceux-ci, on compte le rapport de rigidité
colonne-plancher, la largeur de participation de celui-ci, la prise en
compte ou non de la fissuration, les effets différés du béton (retrait,
fluage et relaxation), ainsi que la disposition de 1a charge utile. En
procédant dans ce cas a un dimensionnement au moyen d'abaques Mp-Np, on
aboutit en plus a un résultat peu économique, car on tient compte d'un
moment de flexion qui ne provient pas de forces extérieures et qui n'est
donc pas nécessaire a 1'équilibre global de la structure.

Ce fait est illustré par 1'exemple suivant: en admettant que les extrémi-
tés des colonnes sont articulées, elles ne sont sollicitées que par un
effort normal et 1a structure reste parfaitement stable.

Dans le cas des batiments contreventés, on ne tient donc actuellement pas
compte des sollicitations réelles des colonnes pour procéder & leur dimen-
sionnement. Des études basées sur la théorie de plasticité ([1.4], [1.6]),
de méme que des recherches expérimentales récentes ([1.1], [1.2]) montrent
que des colonnes, sollicitées par un effort normal et des déformations
imposées aux extrémités, font preuve d'une grande ductilité.

Moyennant des dispositions constructives adéquates, notamment en ce qui
concerne 1'armature transversale, les colonnes peuvent transmettre un
effort normal trés élevé, malgré les déformations qui leur sont imposees,
pour autant que ces derniéres ne dépassent pas certaines limites.

1.2 Capacité de déformation

La capacité de déformation d'une colonne en béton armé est illustrée au
mieux par 1'exemple suivant provenant de 1'@tude expérimentale [1.2].
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Soit un élément articulé a une de ses extrémité et encastré a 1'autre ou
une déformation angulaire & est imposée (fig. 1.4). L'effort normal
agissant sur la colonne est constant. Ce type de sollicitation correspond
au cas de déformation B défini au § 1.3 (fig. 1.6).

Les figures 1.4a a 1.4d représentent la répartition des moments et des
courbures le long de 1‘@lément, qui passe ainsi par quatre états de
déformation caractéristiques au fur et a mesure que © augmente de zéro a

1a rupture.
N = const.
‘ a) b) c)
deformee
A_ LA
o 1
cas B M, Mo }'(Mp) M,

Fig. 1.4 Diagramme des moments et des courbures pour quatre états de
déeformation caractéristiques (théorie du premier ordre)

Ces differents états sont également mentionnés a la figure 1.5 représen-
tant le moment dans la section la plus sollicitée en fonction de 1la
courbure mesurée dans la méme section.

Cette courbure augmente d'abord lineairement dans le stade I (non-fissure)
avec un changement de pente aprés le début de la fissuration (M,), puis de
fagon non-linéaire lorsque la zone comprimée du béton et certaines barres
d'armature se plastifient pour atteindre la valeur % (Mp) correspondant a
la résistance flexionnelle maximale Mp.

Dans un calcul habituel, on admet qu'il y a ruine lorsque Mp, respective-
ment %-(Mp), est atteint. En augmentant la courbure au-dela de ce point,
le béton situé a 1'extérieur des étriers éclate et le moment M, ¢, expri-
mant la résistance de la section frettée par les étriers, est obtenu.

La -difference entre Mp et Mp ¢ depend du rapport entre 1'enrobage et 1la
hauteur de la section frettée h' ainsi que de 1'importance de 1'armature
de frettage.



240 x 240 mm

moment M 8 #16 mm, étriers E6mm s =50 mm
‘ 1= 3000 mm
My © N = 1085 kN = const,
] Mot
|
TT Mser+——-(b)
stade 1
M —
etat L) l(d)
d’ utilisation M, : |
stade 1 } }
‘ courbure 1/r
t { P
Ur{Mg, ) 1/r(M,) 1r

max

Fig. 1.5 Relation moment-courbure d'une section en béton arme,
sous effort normal constant

Le point (b) dans la figure 1.5 représente la sollicitation a 1'état-
limite d'utilisation. La courbure maximale ﬁiax (point d)) qu'il est
possible d'atteindre avant que la colonne ne soit plus en mesure de
transmettre 1'effort normal N, peut étre considérable. Elle témoigne ainsi
de la trés grande capacité d'une colonne en béton armé de s'adapter a des
déformations imposées en formant une zone de longueur %p, ou de grandes

courbures sont concentrées, appelée rotule plastique (fig. 1.4d).

1.3 But et concept de 1'étude

La présente étude constitue une synthése des recherches menées sur les
colonnes de batiment depuis plusieurs années a 1'IBAP, tant sur le plan
expérimental ([1.1], [1.2], [1.3]) que théorique ([1.4]1, [1.5]).

Son but est 1a mise sur pied d'une méthode de dimensionnement des colonnes
d'un batiment contreventé, qui tienne compte des aspects évoqués aux § 1.1
et 1.2 et qui soit d'une application aussi aisée que possible.

Ce travail fait appel a un certain nombre d'éléments contenus dans 1'étude
de Thiirlimann [1.4], en ce qui concerne la capacité de déformation des
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colonnes a 1'état limite ultime, et & celle de Najdanovic [1.5] pour ce
qui est de leur vérification a 1‘'état-limite d'utilisation.

La méthode de dimensionnement qui introduit le moment de flexion M se
révélant peu satisfaisante pour les motifs évoqués précédemment, on adopte
un concept dans lequel des angles de rotation & sont associés a un effort

normal N.

Dans un batiment comme celui représenté a la figure 1.2, quatre cas de dé-
formation fondamentaux sont susceptibles de se produire (fig. 1.6). Le
probléme est ainsi abordé, non seulement sous 1'aspect de la résistance,
mais également sous celui de 1a capacité de déformation.

N N ‘N ’N
//
=== z e ==
A B C D 1
ey <o Py T
tN 'N (N fN

Fig. 1.6 Cas de déformation fondamentaux

Les déformations imposées résultant de variations de longueur des porteurs
horizontaux (fig. 1.2b) peuvent &tre ramenées a 1'un des cas de déforma-
tion fondamentaux de la figure 1.6, au moyen de la transformation suivante:

A=1-0 =1-0
t— |—

S
& 1
fi"_t

a) cas de deformation B b) cas de deformation D

Fig. 1.7 Relation entre déplacement A et rotation 6 imposés
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Pour de petits angles de rotation 6, on peut admettre que le diagramme des
moments engendré est le méme (fig. 1.8).

a) b}

x b

Fig. 1.8 Rotation 6 et déplacement A imposés, diagramme des moments

Les déformations imposées a une colonne peuvent donc étre ramenées a 1'un
des 4 cas fondamentaux illustrés a la figure 1.6, quelle que soit leur
nature.

Le cas de deformation B est le seul qui puisse survenir sur une colonne
encastrée a une extrémité et articulée a 1'autre. Bien qu'il soit démontré
dans ce travail que les colonnes peuvent dans la plupart des cas étre en-
castrées a leurs deux extrémités, le cas de déformation B est quand méme
traité, d'une part, parce qu'il est utilisé dans de nombreux essais en la-
boratoire (voir § 4.2) et, d'autre part, parce qu'il ne peut pas étre a
priori exclu, la disposition d'une rotule étant dans quelques rares cas
tout de méme nécessaire.

Les cas de deformation A, C et D sont tous susceptibles de se produire sur
des colonnes bi-encastrées. Le cas C concerne en général un élément situé
a 1'étage le plus bas, tandis que les cas A et D se rapportent a une
colonne des étages supérieurs.
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Le cas de déformation A résultant d'une disposition alternée de la charge
utile, i1 ne peut en aucun cas avoir lieu sur une colonne de bord.

L'analyse d'une structure doit toujours aboutir a un choix de dimensions
telles qu'elle posséde une sécurité suffisante vis-a-vis de la ruine et
qu'elle se comporte de fagon satisfaisante a 1'état d'utilisation.

La vérification de ces deux volets se nomme le calcul aux etats-limites.
I1 est mis en application dans le Code-Modéle CEB [1.7] et dans le projet
de nouvelle norme SIA 162 [1.8].

En ce qui concerne le calcul d'une colonne, i1 faut vérifier que celle-ci:

a) puisse transmettre 1'effort normal N avec une sécurité suffisante
Torsqu'elle se trouve soumise a une déformation angulaire 6pay;

b) ne se fissure pas au-dela de certaines ouvertures acceptables et ne
subisse aucun @&clatement du béton d'enrobage, situé en dehors des
étriers, sous les sollicitations de service Ngor et 6gep-

Le présent travail contient les indications pour procéder a la vérifica-
tion de ces deux conditions.

Les lois de comportement des matériaux sont fondamentalement différentes
selon que 1'on considere 1'état-limite ultime (theorie de plasticité) ou
d'utilisation (comportement &lastique de 1'acier, prise en compte des
effets difféerées et de la fissuration du béton). C'est pour cette raison
que les deux volets sont traités séparément dans ce travail, dont une
description du contenu est donnée au § 1.4.

1.4 Description de 1'étude

La premiére partie de ce travail (chapitres 2 a 6) traite le comportement
des colonnes a 1'@tat ultime.

Le chapitre 2 est consacré aux matériaux. L'influence de différents para-
métres sur la relation contrainte-déformation du béton y est mise en évi-
dence, en particulier 1'effet d'une armature transversale (frette) qui
provoque un état de contraintes tri-axial. Cette influence est quantifiée
au moyen de modéles semi-empiriques et des lois Oc-c. pour le béton fretté
sont etablies.
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Au chapitre 3, on analyse le comportement des sections sollicitées en
flexion composée, en tenant compte de 1'influence de 1'armature transver-
sale au moyen d'un programme de calcul établi a cet effet. Une comparai-
son avec des résultats expérimentaux est apportée afin de tester la
validite du modéle.

La seconde partie du chapitre 3 est consacrée a 1'étude de 1'interaction
entre la résistance des sections et leur ductilité. On &tablit des

diagrammes effort normal N - courbure maximale _1_ et on met en évidence

max
1'influence de paramétres comme 1'espacement des etriers, leur diamétre ou
Teur forme, ainsi que les caractéristiques de 1'armature ou du béton.
Finalement, ces diagrammes sont donnés sous forme d'abaques pour des

sections-type et peuvent étre utilisés pour de nombreux cas de la pratique.

Au chapitre 4, on passe de 1'analyse du comportement des sections a celui
de 1'élement linéaire que constitue 1a colonne. Sur la base d'observations
expéerimentales, on détermine la répartition des courbures, et grace a
1'integration de celles-ci, on peut calculer les angles de rotation a
1'etat ultime Opax.

Des comparaisons sont réalisées entre des résultats expérimentaux, ceux

livrés par un programme de calcul et ceux provenant d'un calcul simplifié.

Le chapitre 5 traite de problémes de sécurité et contient les principes de
la vérification des colonnes a la rupture. Une méthode générale de
dimensionnement de 1'armature transversale y est présentée ainsi que le
procédé applicable dans les cas courants des colonnes de batiment. Au
chapitre 6 on trouve le résumé des travaux expérimentaux (séries A, B et
C) effectués dans le cadre de cette recherche.

La fin de ce travail s'occupe de la verification de 1'état d'utilisation.
Elle comprend quelques rappel théoriques et expéerimentaux, ainsi que
1'établissement d'abaques (chapitre 7).

Finalement, 1'application pratique d'une méthode de dimensionnement
simplifiée est montrée au moyen d'exemples concrets (chapitre 8).

Des indications permettant d‘'estimer les angles imposés aux colonnes par
suite de la flexion ou de la variation de longueur des porteurs horizon-
taux sont egalement contenues dans ce chapitre.
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2. COMPORTEMENT CONTRAINTE - DEFORMATION RELATIVE DES MATERIAUX

2.1 Béton non armé

2.1.1 Comportement uni-axial

La relation contrainte-déformation relative du béton est influencée par
les facteurs suivants: type et durée d'application des charges, vitesse de
chargement, empéchement de 1a déformation transversale et gradient de
déformation relative.

De nombreuses études théoriques et expérimentales ont été entreprises sur
ce sujet, dont une synthése a été présentée par Hognestad [2.43] et
Haberstock [2.6] pour les travaux datant d'avant 1950 et par Eibl et
Ivanyi [2.1] pour les études plus récentes.

La recherche expérimentale sur le comportement oc-€. du béton s'est effec-
tuée aussi bien par des essais de compression centrée qu'excentrée. La
figure 2.1 montre des exemples de courbes obtenues lors de tels essais
[2.7] sur prismes pour différentes classes de béton.

‘ G Compression ‘ G, Compression
centree excentree

/ zan
1 S
; €. [%o] "‘—_"5,. €. [%o]

- -
1 2 3 4 1 2 3 4

Figure 2.1 Diagramme oc-€c pour différentes classes de béton
(compression centrée et excentrée) d'aprés [2.7]

L'influence de la vitesse de chargement est mise en évidence par Riisch
[2.4] en se basant sur 1'étude expérimentale de Rasch [2.2], La figure 2.2
montre les courbes oc-e. obtenues lors d'essais en compression centrée sur
des prismes identiques, pour différentes vitesses éc de la déformation
relative.
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I1 faut relever ici que ces essais sont dirigés par la déformation
spécifique €. dont la vitesse est maintenue constante. Ceci permet de
déterminer la branche descendante de ces courbes, aprés que la résistance

maximale soit atteinte.

cc
f
c
JO T I T T T
1.0 Le=1%e par 10p iourg
’%
20,
0.75 1g oy, -
< N
0.50 Resistance °o‘9 e"’e
sur cylindre : ¢ 2,
o2sff e 2N < S
ge : 56 jours
£ [%o]
| I I O I :
.
0 1 2 3 4 5 6 7

Figure 2.2 Diagrammes o.-€c pour différentes vitesses de déformation €.
(compression centrée)

Les courbes démontrent clairement 1'influence du facteur temps sur le com-
portement du béton. Plus la déformation relative e; est augmentée lente-
ment, plus la contrainte maximale diminue. L'effet du fluage cause par
contre une diminution trés nette de 1a pente de la branche descendante.

11 est clair qu'il existe, en plus de la résistance et du temps, des
facteurs secondaires influengant la courbe Oc-€., comme le dosage et 1la
qualité du ciment, la granulométrie et 1le module d'élasticité des
aggrégats ainsi que la température et 1'humidité relative ambiantes. Le
tracé des courbes de la figure 2.2 est donc susceptible de varier dans
certaines limites, wmais 1leur allure est toujours caractérisée par
1'influence prédominante du facteur temps.

L'effet de 1a durée d'application de la charge a également été étudié par
Riisch [2.4]. Les relations entre la contrainte et la déformation relative,
obtenues expérimentalement sur des prismes soumis a une compression
centrée pour différentes durées d'application de la charge, sont indiquées
a la figure 2.3.
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L
0751 —j
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Resistance I

sur cylindre : -

fo = 35 N/mm? m
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Figure 2.3 Influence de 1'intensité et de 1a durée d'application
de la charge

On constate sur un grand nombre d'essais que la résistance f. d'une
éprouvette soumise a une charge centrée de longue durée atteint au moins
75% de celle obtenue lors d'un essai de courte durée.

On remarque a la figure 2.1 que 1'allure des courbes o.-c. est dépendante
de la présence d'un gradient de déformation relative, c'est-a-dire d'une
courbure. Ceci peut étre expliqué par le fait que, dans une section
travaillant en flexion, chacune de ses fibres est déformée a une vitesse
différente. En admettant que la section reste plane, la vitesse de
déformation de chaque fibre est proportionnelle & 1la distance qui 1la
sépare de 1'axe neutre. Chaque fibre suit, en quelque sorte, une loi op-e¢
différente.

2.1.2 Comportement multi-axial

L'entrave & la déformation transversale a une importance considérable sur
1a relation contrainte-déformation du béton. L'étude du béton sollicité de
maniére bi- ou tri-axiale a préoccupé les chercheurs dés 1928 [2.8]. Le
probléme a surtout été abordé par des essais sur cylindres ([2.8], [2.9],
[2.10], [2.11] et [2.12]). La figure 2.4, reproduite de [2.12], montre
1'effet de la compression transversale sur 1le comportement contrainte-
déformation longitudinale d'un cylindre de béton d'une longueur de 250 mm
et d'un diamétre de 100 mm.
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6q =138 {N/mm?)
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Fig. 2.4 Diagrammes o -ccobtenus sur cylindres soumis d une compression
tri-axiale (d'aprés [2.12])

Dans ce type d'essai, 1'éprouvette est sollicitée transversalement par une
pression hydrostatique alors que la contrainte axiale 03 est provoquée par
un vérin hydraulique.

L'augmentation de la compression transversale provoque un accroissement de
la résistance et de la déformabilité du béton dans le sens longitudinal.

L'état de contrainte tri-axial, améliorant les caractéristiques de résis-
tance et de ductilité du béton, peut étre obtenu dans une structure en
disposant une armature transversale adéquate, dite armature de frettage ou
frette. Dans le cas des colonnes en béton, cette armature est constituée
d'étriers de forme adaptée a celle de la section, et souvent d'une spirale
continue dans le cas de colonnes circulaires. Le comportement du béton
fretté de cette maniére est traité aux paragraphes 2.2.1 a 2.2.4.

2.2 Effet de )'armature transversale sur la résistance et la ductilité du
beton

2.2.1 Etudes expérimentales

L'effet d'une armature transversale de frettage a été remarqué et mis en
évidence des le début du sieécle par Considere [2.13]. I1 a exécuté des
essais d'écrasement de piliers frettés et constaté une augmentation de
Teur capacité portante due a cette armature.
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De nombreux essais du méme type, portant parfois sur un grand nombre de
specimens [2.14], [2.15] et [2.16] ont eu lieu par la suite et ont conduit
a des développements théoriques.

Dans ces premiers développements, le comportement d'un pilier en béton
armé fretté est traité dans son ensemble, par la détermination de sa
charge de rupture et de la part prise par la frette a son augmentation.

Dans une seconde phase, relativement récente, les recherches se sont diri-
gées vers 1'étude de lois constitutives oc-ec propres au béton fretté par
une armature transversale.

Elles consistent en général en des essais sur des trongons courts de
colonnes, sollicités de fagon centrée ou excentrée, les paramétres
principaux étant les taux d'armature longitudinale et transversale, ainsi
que la disposition constructive de cette derniere.

Les résultats de ces @études expérimentales, rapportés aux références
[2.17] & [2.28] montrent des modifications trés sensibles des caractéris-
tiques du béton.

Des courbes Oc-€. obtenues en écrasant, en compression centrée, des
prismes de section 450 x 450 mm¢ d'une longueur de 1200 mm sont
représentées a la figure 2.5. Les essais sont dirigés par la déformation
longitudinale et les valeurs de e, déterminées par des mesures sur une
longueur de 400 mm.

450
' ‘ 450

Courbe (1) sans étriers
{ S Courbe (2) @ 10, espacement s = 98 mm
¢ Courbe (3) @10, " s = 72 mm
S\ rupture étrier Courbe (4) 812, s =8 mm
= . - Courbe (5) 0 12, . s = 64 mm
] |z,
- 20 %o ‘40 °/oo

Fig. 2.5 Relations oc-ec expérimentales en fonction
de 1'armature transversale (d'aprés [2.27])
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Par rapport au béton non fretté (courbe (@ dans la figure 2.5), le béton
confiné par 1'armature transversale se distingue dans son comportement de

1a maniere suivante:

1) augmentation de 1la ductilité grace a un fort accroissement de 1la
deformation spécifique a la rupture €., dont la grandeur peut atteindre
20 a 50 9/00 selon 1'importance de la frette, au moment de la rupture
de celle-ci;

2) augmentation de la résistance maximale a la compression jusqu'a des
valeurs supérieures de 80% a celles obtenues sur cylindres non frettes;

3) modification de 1'allure générale de la relation oc-e. par 1'appari-
tion, aprés le dépassement de la contrainte maximale, d'une branche
descendante dont la pente est également fonction de 1'importance de 1la
frette et du mode de sollicitation.

2.2.2 Principes d'action de 1'armature transversale

L'effet de 1'ammature de frettage sur le comportement du béton s'explique
de la maniere suivante.

Lorsqu'elle est soumise & une compression uni-axiale, une éprouvette de béton
de forme quelconque, se raccourcit dans le sens longitudinal et se dilate

dans le sens transversal (Figure 2.6).
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Fig. 2.6 Deformation transversale du beton sollicité par un effort
uni-axial
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Si une armature de frettage est présente, des efforts de traction s'y
developpent et des forces de déviation apparaissent, agissant sur le noyau
qu'elle délimite. Dans le cas ol 1'éprouvette n'a pas d'armature longitu-
dinale, la pression exercée par la frette se répartit comme indiqué a la
figure 2.7b pour un étrier carré, respectivement 2.7d pour un rond.

Tﬂ . /%

b)

Fig. 2.7 Sollicitations exercées par l1a frette (e = 0)

Dans le cas ou une armature longitudinale est disposée, les efforts de
déviation sont tout d'abord transmis aux appuis linéaires formés par cette
armature (Fig. 2.8a et 2.8c) puis au béton qui se trouve ainsi solliciteé
transversalement par des charges quasi-concentrées, a 1'emplacement de
chaque barre (Fig. 2.8b et 2.8d). Ce phénoméne est trés marqué pour des
sections carrées ou rectangulaires.

i N\

I

-l
’é\ﬂ; /g)
T

Fig. 2.8 Sollicitations exercées par la frette (P# 0)
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L'effort de compression longitudinal, associé aux sollicitations exercées
par la frette, provoque un état de contraintes tri-axial dans le béton.
Les propriétés d'un béton sollicité de la sorte sont abordées au para-
graphe 2.1.2.

La figure 2.4 montre les courbes O;-€. obtenues sur des éprouvettes ou la
pression transversale est appliquée de maniére trés uniforme au moyen d'un
dispositif hydraulique; 1'analogie existant entre ces courbes et celles
obtenues sur les prismes frettés de la figure 2.5 est évidente.

L'efficacité d'une armature transversale résulte de 1'interaction des deux
facteurs que sont 1'intensité de 1la pression exercée et la répartition
Plus ou moins uniforme de celle-ci. Le premier facteur dépend directement
de la quantité d'armature transversale, exprimée par le rapport entre le
volume de celle-ci et celui du noyau de béton fretté, ainsi que de la
grandeur de sa limite d'élasticité fy.
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Fig. 2.9 Influence de la configuration d'armature transversale
sur son efficacité
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La répartition de la pression exercée est quant a elle étroitement liée au
type de section (rectangulaire ou circulaire), & la disposition des barres
longitudinales, au pas de la spirale, respectivement a 1'espacement des
étriers ainsi qu'a 1a forme de ceux-ci.

A la figure 2.9, on remarque 1'influence de la configuration de 1'armature

transversale sur son efficacité, c'est-a-dire sur son aptitude a engendrer

une pression transversale uniforme. Le phénoméne décrit a la figure2.8 a
pour effet que la surface du béton, bénéficiant de 1'état de contraintes

tri-axial, est inférieure a 1'aire géométriquement délimitée par les

étriers.

Dans le sens longitudinal, 1'efficacité de la frette est conditionnée par
1'espacement des étriers, respectivement par le pas de la spirale. Un
effet d'arc, par analogie a ce qui se passe dans le sens transversal,
délimite la région dans laquelle le béton peut étre considére comme
fretté. Dans une section située entre deux étriers, 1'effet de ceux-ci
peut étre réduit dans de grandes proportions (Fig. 2.10).
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! \_ étriers

Fig. 2.10 Vue tridimensionnelle du volume de béton effectivement fretté
([2.34])
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2.2.3 Influence de la vitesse de déformation

L'influence de la vitesse £ sur le comportement 0.-€. du béton non-fretté
est abordée au paragraphe 2.1.1.

En ce qui concerne le béton armé transversalement, ce paramétre est étudié
dans quelques essais en compression centrée [2.28], sur des éprouvettes de
dimensions 152 x 152 x 610 mm, n'ayant pas d'armature longitudinale.

Le diamétre des étriers est de 6 mm et leur espacement varie de 25 a 100
mm. A la figure 2.11, on représente les courbes obtenues pour différentes
valeurs de €., sur des éprouvettes ol 1'espacement des étriers est égal a
25 mm.

% G, ..x  E.[% parseconde)
i
— f =250 N/mm?
30 33 yh Y m
0033
20

10 —

Sc [%o]

oy
-

1 2 3 4 5 6 7 8

Fig. 2.11 Courbes o¢-e¢ pour différentes vitesses de déformation &
(béton fretté, ¢ 6 mm, s = 25 mm)

Comme dans le cas du béton non-fretté (fig. 2.2), on remarque une augmen-
tation sensible de la résistance maximale si 1'éprouvette est sollicitée
rapidement.

Pour juger 1'influence de €. sur la forme des courbes Oc-€c , on présente
celles-ci a la figure 2.12, dans leur forme non-dimensionnelle, pour deux
espacements d'étriers différents.
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Fig. 2.12 Courbes oc-ec pour des espacements d'étriers et
des vitesses de déformation £, différentes

La variation de €. ne semble pas avoir un effet significatif sur 1‘'allure
des courbes Og-e., sauf dans le cas ou les étriers sont relativement
espacés; la ductilité y est améliorée si la déformation e, est augmentée
lentement.

Lorsque les étriers sont trés rapprochés, on ne remarque que peu de diffé-
rence entre un essai de trés courte durée et un autre beaucoup plus lent.

2.2.4 Gradient de déformation relative

L'effet d'un gradient de déformation est étudié au moyen d'essais sur des
éprouvettes en béton fretté de différentes dimensions, sollicitées par un
effort normal excentré ([2.27], [2.40]).

En comparant les résultats avec ceux obtenus en chargeant des éléments
analogues en compression centrée, on constate que la résistance du béton
est peu sensible au mode de sollicitation.

Dans le cas de 1la compression excentrée, la courbe O.-e. démontre
cependant un caractére nettement plus ductile. Ceci s'explique a 1'aide
des figures 2.10 et 2.13 par des considérations géométriques.
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Au paragraphe 2.2.2, on constate que 1'aire du béton effectivement fretté
dépend de la disposition des barres d'armature longitudinales et de la
forme des étriers. Dans la figure 2.13, la grandeur ky exprime le rapport
entre la surface comprimée effectivement frettée et 1'aire comprimée du
noyau. Dans le cas de la compression excentrée, ce rapport dépend de la
position de 1'axe neutre x' et de la disposition de 1'armature. La valeur
du rapport ky est représentée en fonction du rapport x'/h' pour différents
types de section.

K & t‘L'.ll y _aire hachuree
10 __-I_ «,/7/'7/4' , x b'.xt
hw !é%%%
i /swwai I
08 e \‘[
/”,f"/‘
7 {//_"\ @
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06 /// : ! | @
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04 ;
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. //) ' I x'
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1 | l i -
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Fig. 2.13 Influence de la position de 1'axe neutre
(d'apres la référence ([2.35])

Ce diagramme permet de porter un jugement qualitatif sur 1'efficacité de
1'armature transversale dans le cas ou toute la section qu'elle délimite
n'est pas comprimée (x'/h' <1,0).

Le phénoméne est d'autant plus marqué si 1'armature transversale n'est
formée que d'un seul étrier périphérique; le comportement d'une section
ainsi sollicitée n'est cependant pas trop affecté, car 1'effort normal y
est bas et les contraintes dans le béton modérées.

Pour des valeurs de x'/h' supérieures a 0,5, lorsque les caractéristiques
du béton influencent le comportement de la section de fagon significative,
1'efficacité de 1'armature transversale est au moins égale & celle obtenue
en compression centrée, voire méme trés supérieure.



- 23 -

2.2.5 Déformation relative maximale du béton fretté

Un état de contrainte tri-axial est maintenu dans le béton aussi longtemps
que 1'armature de frettage agit.

Les courbes oOc-c. représentées a la figure 2.5 sont brusquement interrom-
pues lorsque la déformation spécifique e, est atteinte, a cause de 1la
rupture d'un étrier.

Cette rupture provient soit de 1'ouverture d'un étrier mal ancré, soit
réellement du dépassement de sa résistance a la traction.

La premiére éventualité doit absolument étre exclue par les dispositions
constructives appropriées indiquées au § 8.2; quant a la seconde, les
mécanismes qui la provoquent sont difficiles & cerner.

Des approches statistiques et empiriques ont été effectuées pour détermi-
ner 1a grandeur de ¢, et ont abouti aux équations proposées par Corley ([2.41]):

_ b . (o' fyn\ ®
€CU = 0,003 + 0,02' —Z- + (—]38—— (2.])
et Baker: ([2.42]):
d
€y = 050015-(1+150+ o+ (0,7-10p,) + 3] (2.2)
ou: b : largeur de la section en [mm]
Zz : distance entre la section considérée et le point d'inflexion
de la déformée en [mm] (voir figure 4.10)
Pp’ ¢ volume total de la frette et de 1'armature longitudinale en

compression divisé par le volume délimité par la frette
fyh : limite d'écoulement de la frette en [N/mm2]

pp : taux d'armature transversale, égale au volume de 1'armature
transversale divisé par celui du noyau de béton qu'elle
délimite

d : hauteur statique en [mm]

x' : position de 1'axe neutre en [mm] (voir figure 2.13)

Les déformations maximales ecy obtenues par ces équations sont, en
général, nettement inférieures a celles mesurées dans des essais.

A 1a réference [2.27], on propose une équation d'application trés aisée
qui fournit une bonne approximation de e¢y.
Ecu en [0/g0]
€cu =4 %90 *+ 0,03 - pp * fyh fyh en N/mm2 (2.3)
op en [%]
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La figure 2.14 montre que cette équation est moins conservatrice que les
formules (2.1) et (2.2) et que la présence d'un gradient de déformation
relative dans la section (compression excentrée) a une conséquence extré-
mement favorable sur ecy, dont la grandeur peut étre de 100% a 150% supé-
rieure au cas d'une compression centree.

€ compression compression
cu symboles
‘ centree excentree
(%1 A
80 (f = 0 N/mm2) essais de courte duree °
yn= %0 " £= 0.0167 par sec .
) |
essais de longue duyrée o o
- J £ = 0 0000033 par sec
60 '

£q. (2.3) £,,= 0004 +3-p, -t

40 - Ly

eq.(2.1} Cortey
20 f i

//&/L,
/=///’ﬂk/ compr. excentrée } eq.(22) Baker

N~ compr.centree
L

——

0 0.010 0.020 0.030 P,

Fig. 2.14 Comparaison des déformations relatives maximales
obtenues par les équations (2.1), (2.2) et (2.3)
avec les valeurs mesurées (référence [2.27])

L'équation (2.3) ne tient pas compte de cet effet favorable; en 1'appli-
quant pour le calcul de la déformabilité des colonnes, on se situe ainsi
du coté de la sécurite.

La déformation maximale c¢, peut, comme mentionné dans la référence [4.5],
étre estimée au moyen de considérations sur 1'énergie, si les relations
o-¢ des matériaux (béton non fretté, béton fretté, armature transversale
et longitudinale) sont connues. Soit 1a figure 2.15a illustrant une éprou-
vette munie d'une armature longitudinale, mais pas d'étriers, qui subit un
raccourcissement € croissant de O jusqu'a la valeur ecy = 39/00, corres-
pondant a 1a rupture du béton non frette.

Le travail de déformation effectué pour raccourcir 1'éprouvette de 1la
grandeur %-ec, est donné par:
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Ugot = Ue + Ug (2.4) ou Ug : travail de déformation du béton
€cu Ug : travail de déformation de 1'arma-
Ue = Ve ° j%’c - de (2.5) ture longitudinale
€cu €y’ déformation relative maximale du
Ug = Vg -.I og + de (2.6) béton non-frettéd (ccy = 3%0)
0

Vo et Vg étant les volumes respectifs du béton et de 1'armature longitudi-
s €cu Ecu .

nale. Les integrales Ofoc-de etofos-de representent les surfaces

hachurées delimitées par les relations o-c¢ des deux matériaux (fig.

2.15b et 2.15¢).

r:cud c ' ,
b) beton (non frette)

+ — L
« 2% SCU=3%°

\\ N

armature c)armature fong.
a) longitudinale
beton — g

‘cu

Fig. 2.15 Travail de déformation et diagrammes o-¢ des matériaux
(éprouvette non-frettée)

La figure 2.16a illustre une éprouvette semblable, mais munie d'une
armature transversale. Elle est soumise a une déformation relative
croissante dont le maximum €., est atteint lors de 1a rupture des étriers.

Le travail de déformation U'g,t effectué pour raccourcir 1'éprouvette
d'une longueur %-e., vaut dans ce cas:

Upor = Up + US (2.7) ou Ug: travail de déformation du béton fretté
£y s: travail de deformation de 1'armature
Ue = Ve :f o¢ - de (2.8) Tongitudinale
, ° €cu
Ug = Vg :f og + de (2.9)
° Ecu €cu

Les intégra]e%J dc-de et [ og-de correspondent aux aires hachurées détermi-
- 03 0 - . - - »

nées par les diagrammes o-¢ des matéeriaux représentés aux figures 2.16b et

2.16¢.
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a) ' b) beton
] i."cu" /
: 7 _——
{ o, * feu &
_J ] : \ bt - c) armature
| / YW armature ¢ longitudinale
longitudinale Y /
| / 7 i
frette béton + 1
feu st ts

Fig. 2.16 Travail de déformation et diagrammes o-e des matériaux
(éprouvette frettée)

En admettant que la différence des énergies Uiyt et Uigt, nécessaires pour
la rupture des éprouvettes frettées et non-frettées, est due a la présence
de 1'armature transversale, on peut écrire:

8U = Uot - Ugot = Uy (2.10) Up: travail de d§formation effectué par 1la
frette jusqu'a sa rupture

Up = Ug - Ue + Us - Ug (2.11)
e Vp: volume de 1'armature transversale
st présente dans 1'éprouvette
Up = Vh-J oghedegh  (2.12)

- t . o - p
L'intégrale Ogh'deg, constitue 1'aire de la surface hachurée représen-
tée a la figure 2.17. Elle est constante pour une qualité d'armature
donnée.

Ssh A

fSI
fyh

]

_

&

st "sh

st
Fig. 2.17 Calcul de 1'intégrale Josh-deg, (armature transversale)

0
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Pour une éprouvette de Tongueur unitaire, 1'équation (2.11) s'écrit:

€st £cu 3% Ecu 3%00
Py Ac:f Teh * desh = Ac-foé . de-AC-foC . ds+p~F\C-fos « de - p-AC:[oS' de
0 0 0 0 0
d'ou:
€cu €cu 3% 3%, €st
foé ede+p -fosode =f0c-de+ pofors . de+ph ’f"sh . desh (2.14)
0 ) 0 0 0
. As . e
ou: p = A : taux d'armature longitudinale
o
i .
oh =y~ ° taux d'armature transversale
c

Le terme de droite est formé de constantes dépendant des relations o-c des
matériaux (surfaces hachurées des figures 2.15b, 2.15¢ et 2.17) ainsi que
des taux d'armature p et pp, tandis que le terme de gauche contient 1'in-

connue ecy-

Au moyen d'un procédé numérique, il est possible de calculer la valeur de
la déformation spécifique maximale ecy.

En comparant 1'equation (2.14) a la formule approchée (2.3), on constate
que le taux d'armature longitudinale p n'apparait que dans la premiére.
L'application de 1'équation (2.14) n'est pas aisée et les valeurs de e,
qu'elle livre dépendent fortement du diagramme o-¢ de 1'armature transver-
sale et en particulier de la grandeur de 1'allongement a la rupture cg.

La formule (2.3) livre des valeurs de €., équivalente a celles obtenues au
moyen de 1‘'équation (2.14) si eg¢ vaut environ 40-50 ©/oo; ceci constitue
généralement la 1limite inférieure pour les aciers disponibles sur le
marché, y compris ceux écrouis a froid (§ 2.4).

L'utilisation de 1a formule (2.3) pour estimer la déformation relative
maximale €., du béton fretté semble donc appropriée, bien qu'elle démontre
un caractére nettement conservateur.

(2.13)
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2.3 Modélisation et représentation analytique du comportement oc-€c du
béton frette

2.3.1 Généralites

Les é&tudes expérimentales mentionnées au paragraphe 2.2.1 ont pour 1la
plupart d'entre elles, abouti & 1'établissement d'équations censées
décrire la courbe contrainte-déformation spécifique du matériau "béton
fretté" ([2.23), [2.31], [2.32], [2.33], [2.34], [2.36] et [2.40]).

Le nombre de paramétres pris en compte dans la majorité de ces études est
souvent 1limité et les lois constitutives idéalisées qui en résultent
livrent parfois des résultats contradictoires.

Le paramétre le plus important pour une armature circulaire est le taux
d'armature transversale qui exprime 1le rapport entre le volume de 1la
frette et celui du noyau de béton qu'elle délimite, par unité de longueur
de 1'élément considéré. Un rdle important est €galement joué par la limite
d'écoulement fyp de la frette et par la classe du béton utilisé. Pour un
taux d'armature transversale fp égal, une armature de forme circulaire
(étriers ou spirale) assure en général un frettage plus efficace que des
étriers quadratiques (voir § 2.2.2). Ce type d'armature exerce une
pression quasi-uniforme, son mécanisme est mieux compris et ne suscite pas
de controverses. La loiogg-g. donnant les meilleurs résultats pour les
sections circulaires est celle proposée par Shah et Fafitis [2.36]. Elle
est présentée au paragraphe 2.3.3.

Dans le cas de sections carrées ou rectangulaires, le nombre de paramétres
qui influencent le comportement du béton fretté sont beaucoup plus
nombreux.

Dans une étude comparative des différents modéles publiés [2.37], i1 appa-
rait que le modéle proposé par Sheikh et Uzumeri ([2.34], [2.38]) se
révéle étre le plus précis et le plus complet. I1 est en effet le seul 3
tenir compte, en plus des paramétres classiques comme la classe de béton,
la limite d'élasticité et le taux d'armature transversale, de la position
de 1'armature longitudinale dans la section et de la configuration des
étriers dont la grande importance est mise en évidence au paragraphe 2.2.2.
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Par "configuration", on définit ici la forme et le nombre d'étriers
présents dans une section (voir figure 2.9). Ce modéle montre une excel-
lente concordance avec les essais effectués par différents chercheurs
[2.37]. 11 est présenté en détail au paragraphe suivant.

2.3.2 Loi oc-ec idéalisée pour les sections carrées ou rectangulaires

La loi proposée par Sheikh et Uzumeri pour décrire le comportement
uniaxial O.-€. du béton fretté dans les piéces prismatiques est repré-
sentée schématiquement a l1a figure ci-apreés:

n =12
2y | parabole JZ__enrobage
¢! . ® /
c i g
¢ o : ® yarctg (Z fo) |
c ! Y l h =b'
0.3 —ff---b-mmm-- | 7 |
I i : X
| i l il !
801 802 £cu 8c b' i ?r%yt?e
-t ]

Fig. 2.18 Loi oc-g¢ idéalisée pour le béton fretté
par des étriers quadratiques ([2.34])

(a) fé =Kge f

c
2 2
_ b' n/Q"C _ s .2 X
(b) K -'|+115§EEE (O -gzgr) (- 5pr) vph fsh
avec Pgoo = feo(bvh' - Ag tot)  en [kN] (2.15)
(C) €c] = 94+ Kg o fo+ 107
p of

(d) fez | 1+ [22_9.[]-5° (%,)2]- h-Tsh

00 Vfe
() 7= —°

3pp - b
s
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avec:
fc :  résistance & la compression du béton non-fretté
f. : résistance & la compression du béton fretté (Kg-fc) [N/mm]
b', h': Tlargeur, resp. hauteur de la section frettée délimitée par
1'axe de 1'étrier périphérique [mm]
o : entr'axe des barres longitudinales [mm]
Ny nombre de barres longitudinales tenues latéralement
s :  espacement des étriers [mm]
Ph : zg}ﬂﬁg z;g:ﬁu;iet::nsversale = taux d'armature transversale
fsn : contrainte étriers = limite d'écoulement fyp [N/mn?]
€ : déformation spécifique correspondant & 1la contrainte
00 maximale du béton non fretté (& 0,0022)

As tot : aire totale de 1'armature Tongitudinale

La relation oc-c. compléte est formée de quatre zones distinctes. La
premiére est une parabole, jusqu'a € =€}, puis un segment de droite ho-
rizontal entre e¢] et €2 et ensuite une branche descendante rectiligne
dont la pente est donnée par le paramétre Z (équation 2.15e). Lorsque 1la
contrainte o. est égale a 0,3-f¢, la relation oc-e. devient une droite
horizontale.

La déformation relative maximale €.,, donnée par 1'équation (2.3) et
correspondant & 1a rupture du premier étrier, se situe généralement dans la
troisiéme ou quatriéme zone selon 1'importance de 1'armature transversale.

Le modéle décrit ci-dessus a été élaboré sur la base d'essais sur des
prismes frettés sollicités en compression centrée.

L'influence favorable d'un gradient de déformation (flexion composée),
mentionnée au § 2.2.4, se concrétise par une augmentation de la ductilité.
Sur le diagramme de la figure 2.18, cela équivaut a pro]ongef le segment
de droite horizontal, en accroissant e, et en maintenant la pente de la
branche descendante égale a Z.

Cet accroissement dépend de la position de 1'axe neutre dans la section
(voir fig. 2.13) et donc des sollicitations. 11 est par conséquent trés
difficile de quantifier cet effet favorable; on renonce donc a le prendre
en compte en se plagant ainsi du coté de la sécurité.
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2.3.3 Loi o - € idéalisée pour les sections circulaires

Le modéle de Sheikh et Uzumeri, décrit au paragraphe précédent, est établi
pour des sections frettées par des étriers quadratiques et ne peut donc
pas étre appliqué pour les sections circulaires.

Comme mentionné au paragraphe 2.3.1, le modéle le plus approprié pour ce
type de sections est celui proposé par Shah et Fafitis. Dans la référence
[2.36], Ta relation oc-e. qui en résulte est comparée a celle mesurée dans
des essais de provenance différentes ([2.18], [4.3]). La concordance est
bonne et justifie 1'utilisation du modéle.

M ——ce—
oy — -

co cu €. noyau fretté

Fig. 2.19 Loi 0.-g¢c pour le béton fretté par des étriers
ou une spirale circulaires

La relation oc-g. compléte est décrite par les deux équations suivantes:

A

Ve (1= (1=

pour €¢ £ €¢q ¢ oc = f¢ (1-( eco) ) (2.16)
1,15
e > o oc = fr-e("K(EcEc0) ) (2.17)
5 f.Yh :
avec: eco = 1,5-1075f + 0,015 - L2 « o + 0,002 (2.18)
C

K =i=1+(o 58+_—~‘°’5).-f1ﬂ.ph (2.19)

> fC ’ fC fc
PR (2.20)

fc

2,7 f - (-0,73« pp * fyh) (2.21)

x
1]
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d' : diamétre de la section frettee dé]imt}ée par 1'axe de 1'étrier [mm]
op : taux d'armature transversale (= Eégg—
s : espacement des étriers, respectivement pas de la spirale [mm]

fyh: limite d'écoulement de 1'armature transversale [N/mm2]

Comme pour les sections frettées par des étriers quadratiques, la deforma-
tion relative maximale €c, est admise égale a celle obtenue au moyen de
1'équation (2.3), et 1'effet favorable de 1a flexion composée n'est pas
pris en compte.

2.4 Acier d'armature

Les aciers d'armature sont essentiellement divisés en deux groupes:

- aciers a dureté naturelle,
- aciers écrouis a froid.

Les caractéristiques mécaniques de chacun d'entre eux sont rappelés
briévement ci-aprés.

2.4.1 Aciers a dureté naturelle

Le diagramme contrainte-déformation typique d'un acier a dureté naturelle
est représenté a la figure 2.20. I1 se caractérise généralement par un
palier d'écoulement trés marqué, suivi d'un écrouissage dés que la défor-
mation relative dépasse egy.

(1]
f s + A0'2 ?61

s >t —
fsy arc tg Ev/‘A }

arc t
\ gk, £,
-

I | T I
0| 001 002 003 004 005

& v &5

Fig. 2.20 Diagramme og-cg d'un acier a dureté naturelle



- 33 -

Es : module d'élasticité

Ey : module d'écrouissage

fsy : limite élastique, limite d'écoulement
fst : résistance a Ta traction

egy - allongement au début de 1'écrouissage
eg allongement uniforme

esy : Aallongement de rupture

L'allongement egy varie avec la qualité de 1'acier, mais son ordre de
grandeur est d'environ 20 9/00. L'allongement uniforme eg représente la
déformation relative maximale en dehors de la zone de rupture et corres-
pond ainsi a la résistance a la traction fgy.

Dans le domaine de 1'écrouissage, le diagramme 0c-€¢ peut €tre approxima-
tivement décrit par 1'équation suivante [1.3]:
ik

(fey < Oc € fet) O¢ = ft = —————nu (2.22)
sy S st 3 t A0]+-A02

avec AO] fst - fsy

Aoy = Egy * (eg-tgy)

2.4.2 Aciers écrouis a froid

Contrairement aux aciers a dureté naturelle, i1 n'y a pas de palier
d'écoulement pour ceux écrouis a froid.

A partir de la contrainte op, la relation gg-eg s'écarte de la droite
donnée par la loi de Hook. Afin de pouvoir déterminer une contrainte
limite pour le début des grandes déformations permanentes, on définit la
limite élastique fy par la contrainte op o, qui provoque une déformation
relative non-réversible de 2 ©/o0.
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Fot
G20
os - /x-—AGZ A61
¢, [
0.002
\K— arc tg E €
] I i ] ! T »
0.05

0 601 002 003 004

Fig. 2.21 Diagrammes og-cg d'un acier écroui a froid

Lorsque Og est comprise entre Op et fst, la relation og-eg peut étre
décrite par 1'équation (2.22) mais dans laquelle:

AO'] fst - Op
AUZ = Es°€5‘0p
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3. CAPACITE DE ROTATION DES SECTIONS FRETTEES

3.1 Relations moment-courbure
3.1.1 Introduction

Le calcul des déformations d'une colonne se fait sur la base de la rela-
tion propre a sa section, entre le moment, 1'effort normal et la courbure
(désignée ci-aprés relation moment-courbure, pour alléger 1'écriture).
Pour estimer par le calcul la déformabilité d'une colonne en béton arme,
il est nécessaire de connaitre cette relation dans son intégralité, en
particulier dans le domaine post-élastique et a 1'approche de la rupture.

La relation M--% dépend fortement du comportement contrainte-déformation
des matériaux constituant la section (béton d'enrobage, béton fretté et
armature longitudinale), et notamment de l1a déformation spécifique maxima-
le que peut atteindre chacun d'entre eux.

La définition de ce comportement au moyen de modéles plus ou moins sophis-
tiqués fait 1'objet du chapitre 2; elle peut se révéler extrémement ardue
a cause du grand nombre de paramétres a prendre en compte.

La procédure de determination de 1a relation moment-courbure est basée sur
1'hypotheése simplificatrice de la conservation des sections planes jusqu'a
la rupture. Au voisinage de cette derniére, cette hypothése est difficile
a vérifier, mais une comparaison du calcul avec des résultats expérimen-
taux est toutefois effectuée au § 3.1.4, afin de juger la précision
globale de 1a procédure.

3.1.2 Détermination de 1a relation moment-courbure

Soit 1a colonne en béton armé soumise a un effort normal N constant et a
une déformation angulaire imposée (fig. 1.4). Au fur et a mesure que la
courbure augmente dans la section la plus sollicitée A-A, 1'état de con-
trainte de celle-ci change, et le moment de flexion M également.

Pour analyser le comportement de cette section, on admet les hypothéses
suivantes:

- la résistance du béton a la traction est négligée,

- 1a section reste plane jusqu'a la rupture,

- le glissement relatif entre le béton et 1'acier est nul.
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D'autre part, on attribue a chacun des matériaux composant la section, a
savoir: béton d'enrobage, béton situé a 1'intérieur du périmétre delimiteé
par 1'axe des étriers et armature Tongitudinale, un comportement o-¢ qui
leur est propre (fig. 3.1).

En ce qui concerne le béton, il est primordial de différencier le premier
du second nommé, car leurs caractéristiques mécaniques sont fondamentale-
ment differentes dés que 1'armature transversale agit (voir chapitre 2).

Beton non-frette Béton frette Armature
(enrobage)

L [,

1
|

1

i

i
—— 1
2 %o SCU 3.5 %o £cu

= 3.5 %0
a) b) c)

Fig. 3.1 Exemples de diagrammes o-€ pour les différents matériaux
de la section

A la figure 3.2, on représente 1'état de déformation de la section lorsque
le béton d'enrobage atteint sa déformation relative de rupture ecy = 3,5 9/00

a 1'aréte comprimée.

Esup™ 3.5 %o ¢

-l

g

!

M
X F
' d ¢z, N
hlh - - [ - - - A_ —— %

zg zZ,
]
i K/ j ‘ £ — ‘ F.
[\
S

K

"

.
I
|

' €.
b - int Efforts
- b - Déformations Contraintes Intérieurs Extérieurs
relatives

Fig. 3.2 Deformations relatives, contraintes et efforts
dans Ya section totale(jegyp|< 3,5 9/00)
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Les conditions d'équilibre ZH = 0 et ZM = 0 permettent d'établir 1les
expressions pour N et M:

N=F.+F¢-Fg {3.1) (N positif: compression)
M= FC *2c t Fé ’ ZS‘: + Fs * Zg {3.2)
ou: Fe =[ ge - dA (3.3) effort dans le béton comprimé
C .
Fe = Ag + 0g (3.4) effort dans 1'armature comprimée
Fg = Ag + O (3.5) effort dans 1'armature tendue

Lorsque eqyp dépasse la déformation spécifique de rupture du béton non
fretté, 1'enrobage perd peu a peu sa résistance avec 1'augmentation de 1la
courbure. Dés ce moment, 1'armature transversale entre en action et
confére au béton qu'elle délimite un comportement 0-£ correspondant a la
figure 3.1b .

L'état de déformation et de contrainte de la section, lorsqu'une partie
de 1'enrobage a perdu sa résistance, sont illustrés a la figure 3.3.

0,
Equp > 3.5 %o

!
_ s F -l
| ' S
‘] X 3.5 % fe ¢ 5 M
din_ _H- g L;-

SN

int Efforts
Déformations Contraintes Intérieurs Extérieurs
relatives

Fig. 3.3 Deformations relatives, contraintes et efforts dans la section
(esup >> 3,5%00)



- 38 -

En appliquant les conditions d'équilibre, les expressions pour 1'effort
normal et le moment deviennent:

N=Fc+Fc+Fg-Fg (3.6) (N positif: compression)
M=F.-2zc+Fg - 2c+Fg - 25 +Fg - zg (3.7)
ou: F¢ =.’. Oc + dA (3.8) effort dans le béton d'enrobage
A¢
FL = Ge - dA (3.9) effort dans le béton fretté
AC
Fg = Ag * Og (3.10)  effort dans 1'armature comprimée
Fg = Ag - Og (3.11)  effort dans 1'armature tendue

La position de 1'axe neutre est donnée par la condition de compatibilité:

[
x = ——___.p (3.12)
€inf €sup

et 1a courbure s'obtient par 1a formule:

€ +e.
‘F=_§y_9__m_f_ (3.13)

h

Lorsque les diagrammes o-c¢ des matériaux sont relativement simples, il
n'est pas trop ardu, connaissant la valeur de 1'effort normal et celle de
la courbure, de calculer a la main la valeur du moment M. Toutefois, s'il
s'agit de décrire une relation moment-courbure dans son intégralité,
c'est-a-dire d'en calculer un grand nombre de points, et s'il faut tenir
compte de 1'effet des &étriers sur le béton ou de 1'écrouissage de 1'acier,
le volume de calcul devient considérable.

Dans le but d'etudier de fagon détaillée la capacité de rotation des
sections, en tenant compte des nombreux paramétres qui 1'influencent, un
programme d'ordinateur permettant d'accomplir cette tache est congu. Une
description en est donnée au § 3.1.3.
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Effort normal Np

On introduit ici une valeur de référence pour 1'effort normal, afin de
pouvoir procéder aisément a des comparaisons dans 1'étude des sections.

NR = (Ac - Ag tot) * fc * As,tot ° fy (3.14)
Ac : aire délimitée par 1'axe des étriers
As tot : aire de 1'armature longitudinale
fe : valeur de calcul de la résistance du béton
fy : valeur de calcul de la limite d'écoulement de 1'acier

I1 s'agit 1a de la résistance conventionnelle d'une section, sollicitee
par un effort normal centré, et pour laquelle on néglige la participation
de 1'enrobage.

Dans les calculs et les comparaisons des §§ 3.1.4 et 3.1.5, 1'effort
normal agissant dans la section est exprimé par le rapport %%-

Cette grandeur Np sert également de base au dimensionnement des colonnes
soumises aux déformations imposées.

La justification de négliger la contribution de 1'enrobage est apportée au
chapitre 5, consacré au dimensionnement et a la vérification de la sécuri-
té a la rupture.

3.1.3 Description du programme de calcul

Le programme [3.1] permet de déterminer 1a relation moment-courbure d'une
section sollicitée par un effort normal constant. Il est basé sur les
hypothéses générales et les principes énoncés au § 3.1.2.

La section a analyser peut étre de forme rectangulaire ou circulaire et
elle est divisée en différentes zones: zone d'enrobage, zone frettée et
armature (fig. 3.4).

Les barres d'armature sont considérées comme des points de matiére et le
programme tient compte de leur position effective dans la section. Aux
différentes zones de béton sont attribuées les lois o.-g. différenciées
indiquées a la figure 3.1. Pour le béton d'enrobage, on admet en général

le diagramme oc-ec de la norme SIA 162 [1.8] (fig. 3.1a), avec une perte
de résistance immédiate lorsque e¢c > ecy = 3,5 9/00.
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La relation og-c. du béton situé & 1'intérieur des étriers est déterminée
au moyen du modéle décrit au § 2.3.2 pour les sections carrées et 2.3.3
pour celles de forme circulaire, tandis que la deéformation specifique
maximale €y du béton fretté est donnée par 1'équation (2.3):

ecy en [9/00]
€cy = 4 9/00 + 0,03 - ppy - fyp fyn en [N/mm2]
ph en [%]

En ce qui concerne 1'armature, on admet que sa déformation maximale en
compression e, est atteinte lorsque la déformation spécifique dans le
béton adjacent vaut e¢y. Ceci se justifie par le fait que les barres d'ar-
mature fortement comprimées risquent de flamber lorsqu'elles ne sont plus
assurées par les etriers.

Pour 1'armature tendue, la déformation maximale ey, doit étre admise égale
a 1'allongement uniforme eg. Dans le programme, cette valeur a été fixee a
la valeur indicative eq = 50 9/00.

Pour le reste, 1'acier d'armature peut suivre une Toi og-e¢ quelconque
avec, si nécessaire, une prise en compte de 1'écrouissage, conformément
aux indications du § 2.4.1.

La section active de béton, comprend deux zones distinctes (enrobage et
noyau) et est divisée en n lamelles de largeur dg. Ceci permet de calculer
les valeurs de F. et F¢ au moyen d'une intégration numérique (équations
(3.8) et (3.9)).

Enrobage Section active Contraintes / Efforts

«(béton non-frett¢)  (béton) noyau
d
l

=~

\ -
% Fc' enroFbage

C

\\—~n lamelles

(béton fretté)

/

Fig. 3.4 Definition des zones de béton et division en lamelles
pour le programme de calcul
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Le schéma général du programme est représenté a 1'annexe A1l. Le processus
de calcul est dirigé par la courbure }. L'effort normal est tout d'abord
augmenté de zéro jusqu'a une valeur déterminée N,, en donnant aux déforma-
tions egyp et ejpf, initialement nulles, le méme accroissement Ac, de

fagon a ne pas avoir de courbure dans la section (fig. 3.5a).

—As +A¢
ssup+As esup+Aa ‘ ,

g, tAE £~ AE

a) b)

Fig. 3.5 Variation de 1'état de déformation durant le processus de calcul

Aprés chaque augmentation de Ac, 1'effort intérieur N est calculé au moyen
des équations (3.1) ou (3.6), puis comparé a N,. L'opération se répéte
ainsi jusqu'a 1'obtention de 1'égalité N = Nj.

Des lors, on augmente la courbure en accroissant eg,p d'une valeur Ae et
en diminuant ej,¢ d'autant (fig. 3.5b). Ensuite, le plan de déformation
subit des translations successives jusqu'a ce que 1'égalité N = Ny soit
atteinte (fig. 3.5¢c). Le moment intérieur M est alors calculé (équations
(3.2) ou (3.7)) pour former avec la courbure L présente dans la section,

r
le premier couple de points de la relation cherchée.

Les parts prises par les différents matériaux dans le moment intérieur M
sont définies par les équations suivantes:

Mc = Fc + Z¢ (3.15)  (béton d'enrobage)
e =Fe - 2¢ (3.16)  (béton fretté)

Mg = Fs « z¢ + Fg + 2zg (3.17) (armature)

M o= Mo + ME+ Mg (3.18) (moment total)

Elles peuvent étre mises en évidence par le programme afin de déceler
1'importance de chaque matériau dans la capacité de rotation de la section.
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3.1.4 Comparaison avec des résultats expérimentaux

Le programme décrit au § 3.1.3 est tout d'abord utilisé pour analyser le
comportement d'éléments testés lors de différentes études expérimentales.
Par la comparaison entre les relations moment-courbure mesurées sur des
éléments d'essai, fort différents les uns des autres, et celles livrées
par le programme de calcul, on cherche a évaluer la validité de cette pro-
cédure. Celle-ci est basée sur des hypothéses simplificatrices (sections
demeurant planes, etc...) et fait appel a la modélisation du comportement
o-¢ des matériaux. Les relations oc-ec qui en résultent pour les colonnes
testées sont représentées a la figure 3.6.

I1 n'est pas possible de différencier la responsabilité de 1'un ou de
1'autre de ces €léments dans une éventuelle imprécision de calcul.

Gc [N/mmzl ‘

70 —

€, [o/oo]

llllllllf]1|ll’“‘lﬂlrr=
10 20 30 40

Figure 3.6 Relations o.-g. calculées pour les colonnes d'essai

Dans 1'étude expérimentale effectuée dans le cadre de ce travail [1.2] et
qui fait 1'objet du chapitre 6, la relation moment-courbure moyenne sous
effort normal constant est mesurée pour les colonnes C3 et C6 dans la zone
la plus sollicitée.

Ces éléments sont de section identique, mais leur armature est différente,
car formée de 8 @ 16 mm pour la colonne C3 et 8 # 30 mm pour la C6; elles
sont bétonnées par centrifugation et comportent, en leur milieu, un
évidement cylindrique d'environ 90 mm de diamétre.
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Ces colonnes, d'une longueur égale a 3000 mm, sont soumises au cas de
déformation B (fig. 1.6), avec une augmentation graduelle de 1'angle
jusqu'a la rupture, ainsi qu'a un effort normal constant égal a 0,77-NR.
Aux figures 3.8a et 3.8b, on représente dans le méme diagramme la relation
mesurée dans la section la plus sollicitée de chaque colonne et celle
calculée au moyen du programme. Pour cette derniére, les parts respectives
de chaque matériau sont indiquées.

1

La courbure y est portée en abcisse dans sa forme non-dimensionnelle H'F

et le moment de flexion m = en ordonnée.

M
b"h,2 M fc

Dans la premiére phase de 1'essai C3, le comportement réel est bien décrit
par le calcul (fig. 3.8a). La diminution brutale du moment, lorsque la
courbure H-% = 0,005 est atteinte, correspond a 1'éclatement du béton
d'enrobage.

Ce phénoméne est bien appréhendé par le calcul si on admet que le béton
situé a 1'extérieur des étriers perd sa résistance lorsque la déformation
relative €, = 3,5 0/59 est dépassée (fig. 3.1a).

Le comportement de la section aprés 1'éclatement est également bien simulé
par le calcul, celui-ci fournissant une valeur inférieure d'environ 5% a
celle mesurée.

En continuant a augmenter la courbure, on remarque que le moment mesuré
reste constant jusqu'a une courbure valant htk = 0,015. A partir de 1&, la
résistance flexionnelle chute brusquement et la rupture a lieu sous une
courbure égale a la moitié de celle prévue par le calcul. La raison de
cette rupture "prématurée" est due a 1'ouverture d'un étrier incorrecte-
ment ancré comme 1'indique la figure 3.7a.

a) b)

Fig. 3.7 Ouverture d'un étrier de 1a colonne C3 et ancrage préconisé
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COLONNE C3
vewsen  Armature transversale .

Beton (enrobage)

J— Y M

- m =

r2

b-h"-f,
e -

Ne188mm

Béton (enrobage)

M

b-h’-f

4

COLONNE S5 "-310;-“ Nerzem  Armature transversale :
m N=1265 KN x Béton (enrobage)
05 — .
el ————
— T —— M
0.4 — // m=

[ L
r

c)

T T T T 1 1 T
001 002 003 004 005 006 007 008 009

T

Armature longitudinale:

Armature longitudinale: 8 @16 mm , fy= 572 N/mm?

g 6mm, s=50 mm , f . =520 N/mm?

f,= 50 N/mm?

—_———— —— m mesure
m calcule
msArmature

- m'cBéton trette

................. mcEnrobage

* Rupture théorique

® Rupture essai

Armature longitudinale: 8 #30 mm , fy=568 N/mm?
Armature transversale :

g8mm,s=50mm ,f, =520N/mm?

te= 50 N/mm?

—_— ___ m mesure
m calcule
msArmature
- m'cBéton frette

.................

mcEnrobage

® Fin de la mesure

* Rupture theorique

4928 mm , f =521 N/mm?
@8 mm, s=50mm , f . =417 N/mm?
f, = 23.8 N/mm?

m calcule

———— ——— m mesure
msArmature
— m’cBéton frette

................. m Enrobage

* Rupture théorique

® Rupture essai

Fig. 3.8 Comparaison relations M - ; calculées et mesurées
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La conséquence de cette ouverture est la disparition de 1'"effet de
frette", et donc la perte quasi-instantanée de la résistance et de la
ductilité du béton. Cette rupture illustre parfaitement 1'extréme impor-
tance de 1'ancrage des étriers, qui doit étre assuré par le béton fretté
lui-méme, car ce dernier ne risque pas d'éclater comme 1'enrobage. La
figure 3.7b montre un tel ancrage. D'autres indications a ce sujet sont
données au § 8.2.

L'analyse des parts prises par les différents matériaux a la résistance m
est trés explicite pour la colonne (3. Lorsque 1'enrobage éclate, la part
de 1'effort normal N qu'il reprend est transférée sur le noyau fretté et
sur 1'armature, ce qui, dans ce cas, a pour conséquence une plastification
de cette derniére.

L'essai de la colonne fortement armée C6 (fig. 3.8b) ne permet pas d'at-
teindre une grande courbure h"-% , @& cause d'une Tlimitation inhérente a

1'installation d'essai.

Bien que la section déterminante soit faiblement sollicitée, la perte de
résistance du béton d'enrobage peut étre mise en évidence; la chute du
moment m qu'elle provoque est correctement évaluée par le calcul et les
valeurs calculées sont inférieures a celles mesurées.

Les comparaisons effectuées aux figures 3.8c et 3.9a se rapportent a des
é1éments d'une étude expérimentale effectuée en Allemagne [4.7], [4.8].
Ces colonnes sont sollicitées de maniére analogue & celle des éléments C3
et C6, quoique 1'installation d'essai soit différente (voir § 4.2). Leur
longueur est de 1350 mm et 1'effort normal agissant sur chacune d'entre
elles est égal a 0,35-NR pour 1'élément S5 et 0,65-Np pour le spécimen S6.

En ce qui concerne la colonne S5 (fig. 3.8c), la concordance entre les
relations moment-courbure moyenne mesurée et calculée est excellente. Le
"saut" di a 1'éclatement de 1'enrobage n'apparait pas sur la courbe
mesurée, probablement parce qu'il est trés faible et difficile a déceler
par le dispositif de mesure utilisé. La courbure maximale obtenue a la
rupture vaut plus du double de celle calculée, ce qui est di au fait que
les étriers sont correctement ancrés et que les critéres de rupture
adoptés au § 3.1.3 ont un caractére conservateur.
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La concordance entre essai et calcul est également excellente pour 1la
colonne S6 (fig. 3.9a). Les remarques concernant 1'élément S5 sont aussi
valables dans ce cas, sauf en ce qui concerne la courbure maximale, qui
atteint 1a méme valeur dans le calcul et dans 1'essai.

La validité de la procédure est encore testée sur des éléments provenant
d'une troisiéme étude expérimentale, effectuée en Nouvelle-Zélande (4.4].
Ces colonnes, longues de 1200 mm, ont des sections plus grandes que celles
des éléments précédents. L'installation d'essai est analogue a celle
utilisée en Allemagne ([4.7]1, ([4.8]). L'effort normal est wmaintenu
constant durant tout 1'essai, mais 1'imposition de la déformation a lieu
de maniére cyclique (voir § 4.2). Les comparaisons entre le calcul et les
valeurs expérimentales sont illustrées aux figures 3.9b et 3.9c. La courbe
"mesurée"” représente en fait 1'enveloppe de celles résultant de différents
cycles de deformation.

Dans les deux cas (unit 2 et unit 3), 1'essai est arrété avant la rupture.
I1 n'est donc pas possible d'effectuer une comparaison des courbures
maximales mesurées et calculées. Pour les deux colonnes, la simulation par
le calcul est qualitativement bonne. Les valeurs calculées sont dans les
deux cas inférieures d'environ 10 a 15% a celles mesurées.

En conclusion, les comparaisons effectuées sur six essais dont les carac-
téristiques sont trés différentes (dimensions, armature transversale et
longitudinale, materiaux, sollicitations, etc...) montrent que la procé-
dure choisie, associée aux modéles admis pour le comportement des
matériaux, livre des résultats dont la précision est bonne, surtout en ce
qui concerne 1'aspect qualitatif.

Sur le plan des valeurs numériques, les résultats du calcul sont toujours
inférieurs ou égaux a ceux des essais pour autant que certaines disposi-
tions constructives soient prises, comme 1'ancrage correct des étriers.

Les résultats sont donc du cG6té de la sécurité. En conséquence, la
procédure et les modéles de comportement des wmatériaux peuvent &tre
utiliseés pour 1'@tude des sections et de leur capacité de rotation.
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“f_ Armature longitudinale: 8 @20 mm , fy=456 N/mm?
COLONNE s6 he300m vmm  Armature transversale: @8 mm,s=50 mm , f , =417 N/mm?
m | a Béton (enrobage) : f. =256 N/mm?2
0.4 — M -  —____ m mesuré
m =

b-n3.f _  m calcule
[+
msArmature
____m'cBéton frette

................. m, Enrobage

i ® Rupture essai
T
001 002 003 004 * Rupture theéorique
i I i i o1 = 2
UNIT 2 . B Armature longitudinale: 12 @24 mm , f, =380 N/mm
m »-ssome vewo  Armature transversale: gi12mm ,s=75mm , f , =316 N/mm?2
' Béton (enrobage) : f.=35.2 N/mm

—_—————__ m mesure
o f —_—  _ m calcule
—— — — m! Beéton fretté

m, Armature

................. m_Enrobage

® Fin de la mesure

0.01 0.02 003 004 0.05 0.06 007 o008 * Rupture theorique

; T Armature longitudinale: 12 24 mm , f =380 N/mm’
UNIT 3 ne 550 mm waasomm  Armature transversale: g10mm , s=75 mm , fyh= 297 N/mm2
™ § 1 B L2 Béton (enrobage) : f.=182 N/mm?
———r - M -——— . M mesureé
—tf ms —
b-h'z-lc —— —— m calculé
_— m'cBéton frette
________ msArmature
................. mcEnrobage
O
r ® Fin de la mesure
| | I I [ o
002 003 0.04 005 006 * Rthure theonque

Fig. 3.9 Comparaison relations M - ; calculées et mesurées
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3.1.5 Influence de différents paramétres sur la relation moment-courbure

Le programme de calcul permet d'étudier en détail 1'influence des nombreux
paramétres que sont: 1'effort normal, la forme de la section, 1'espace-
ment, le diamétre et la forme des étriers, ainsi que les caractéristiques

mécaniques des matériaux.

Pour procéder a cette étude, on choisit quatre sections dont la géométrie
est la suivante:

400(350| |f 1
A . .lnldg Z

Fig. 3.10 Caractéristiques des sections utilisées dans le calcul comparatif

Ces sections sont également utilisées au § 3.2. L'armature transversale
est variable par le diametre des étriers et leur espacement.

Sauf indication particuliére, 1les caractéristiques des matériaux sont
celles illustrées a la figure 3.11.

Beton non-frette Beton frette Armature
{enrobage)
G A ] f' )
¢ ¢ ¢ s My _as0N/mm?
=30N/mm?
t . '
[ ) 1 |
] ] |
] [] 1
| HE | £
1 | (] [} S
| i - 9 O
1 T _ —J—
2%0 ¢€ 9
oo &., 3.5 %o su
= 35 %o
a) b) c)

Fig. 3.11 Diagrammes o-c des matériaux utilisés par le programme



- 49 -

La résistance du béton non-fretté est admise égale i fc = 30 N/mm et la
limite élastique de 1'armature longitudinale et transversale a fy = fyh =
460 N/mm?.

D'éventuelles modifications de ces valeurs sont indiquées sur 1les
différents diagrammes moment-courbure, comme le sont les courbes oc-€¢
pour le béton fretté, établies sur la base des modéles décrits aux § 2.3.2
et 2.3.3.

3.1.5.1 Influence de 1'effort normal, contribution des différents matériaux

L'allure de 1a relation moment-courbure d'une section donnée est tres
sensible a 1'intensité de 1'effort normal de compression.

Aux figures 3.12a a 3.12c, on représente les diagrammes M'-%:obtenus pour
trois sections différentes, en faisant varier le niveau d'effort norma1-£%.
Sur les deux sections possédant une armature transversale peu importante
(fig. 3.12a et 3.12c), 1'effet de Tla perte de résistance du béton
d'enrobage est trés visible. La chute de moment M qui en résulte est
d'autant plus impoq$ante que 1'effort normal est élevé, environ 10% si
—N—= i — =

Ng 0,2 et 40% si NR 1,0.

Le phénoméne est trés différent pour la section dont 1'armature transver-
sale est plus importante (fig. 3.12b). La perte de résistance du béton
d'enrobage ne provogue une chute du moment que si 1'effort normal est bas
(ﬁ% = 0,2 ¢+ 0,4). Avec un rapport %— plus élevé, on constate en revanche
que le moment continue a augmenter lorsque la courbure {% croit. Ceci
provient du fait que la perte de résistance du béton d'enrobage est dans
ce cas largement compensée par la forte augmentation de celle du béton
situé a 1'intérieur des étriers, grace a 1'action de ces derniers.

r]a que peut atteindre la section est trés dépendan-
max

te du niveau d'effort normal ﬁl.
R

La courbure maximale

Des deux critéres choisis pour définir 1'épuisement de 1la capacité de
rotation (§ 3.1.3), la déformation spécifique maximale ecy du béton fretté
est déterminante si le rapport TR est élevé, tandis que la deformation
maximale de 1'armature tendue egy, €gale a 1'allongement uniforme eg =

50 0/00, est le critére limitant lorsque ﬁ% est bas.
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@ - 0.8
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Fig. 3.12 Influence de 1'effort normal sur la relation M - ;
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Les figures 3.13a a 3.13c montrent la contribution des différents maté-
riaux dans 1'évolution du moment en fonction de la courbure.

Les sections sont toutes sollicitées par un effort normal constant défini
par %L = 0,8. Dans chacune des figures, on trouve le diagramme O.-£. du

béton situé a 1'intérieur des étriers.

Les sections des figures 3.13a et 3.13c, de forme carrée et circulaire
mais dont les étriers ont le méme diamétre et espacement, révélent des
relations M - } semblables.

Dans les deux cas, la perte de résistance du béton d'enrobage conduit a
une chute du moment, car 1'armature transversale n'est pas suffisamment
importante pour permettre un fort transfert de contraintes vers le béton
frette.

Dans la section carrée (fig. 3.13a), la part de résistance flexionnelle
imputable au béton fretté atteint son maximum Jlorsque 1'enrobage voit la
sienne chuter brusquement et décroit lentement si la courbure augmente.
Cette diminution est cependant compensée par 1'armature, dont 1la nappe
comprimée se plastifie au moment de 1'éclatement de 1'enrobage, mais dont
la contribution augmente jusqu'a la plastification de la nappe tendue.

Le béton fretté de la colonne circulaire (fig. 3.13c) ne voit sa résistan-
ce diminuer que lentement; ceci a pour conséquence que sa contribution a
la résistance flexionnelle reste quasiment constante. La plastification
progressive de 1'armature fait croitre sa propre contribution avec, pour
répercussion, une augmentation du moment total avec la courbure.

La section dotée d'une frette plus importante (fig. 3.13b) montre un
comportement sensiblement différent, car la résistance du béton fretté f,
est censée augmenter de 40% par rapport a celle du béton d'enrobage.
Lorsque celui-ci perd sa résistance (ecy = 3,5 9/p¢), le béton situé a
1'intérieur des étriers est loin d'atteindre sa résistance maximale et
1'augmentation de la courbure, donc de €., provoque un accroissement de la
résistance totale et 1'éclatement du béton d'enrobage correspond dans ce
cas a un maximum relatif de la relation moment-courbure.
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Fig. 3.13 Contribution des différents matériaux ( be%on d'enrobage, béton
fretté et armature) dans la relation M -
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3.1.5.2 Influence de la configuration, du diamétre et de 1'espacement des
étriers

La figure 3.14 illustre 1'influence exercée par 1la configuration des
étriers.

Les trois sections présentées ont des étriers d'un diamétre @ 10 mm dont
1'espacement est varié de fagon a obtenir un taux d'armature transversale
identique pp = 2,22%; le niveau d'effort normal est défini par ﬁ%= 1,0.
L'allure des courbes M- ;- obtenues impose les mémes remarques qu'au §
3.1.5.1 en ce qui concerne 1'augmentation de la résistance du béton fretté
et sa conséquence sur la relation moment-courbure.

8 @20
400x400 b J D —— Fi1omm.s= 42mm. p, *222%
8 @20
@‘ (€) J— - $10 mm,s= 70mm, p, = 222 %
12016
\ @ ______ 10 mm,s= 75 mm, p = 222 %
&
M [kNm]
N o0
Ng
———m === —1
P T 42
,;"“-'
,"/
L |
~C 66 ac e 12¢ T 20 30 -
COURBLRE 1105 mm "} 10 £, [3%0]

Fig. 3.14 Influence de la configuration d'étriers sur la relation M-%;
Pour la section (D , munie d'un seul étrier périphérique, la perte de
résistance du béton d'enrobage correspond au maximum absolu de la résis-
tance flexionnelle M, tandis que dans le cas des autres sections, 1la
présence d'étriers supplémentaires permet de compenser cette perte
(section @ ) et méme trés largement (section @ ).
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La déformation spécifique maximale €, du béton fretté est censée étre la
méme pour les trois configurations d'étriers, cette grandeur dépendant de
oh (équation (2.3)). La résistance du béton f. est toutefois nettement
accrue si des étriers secondaires sont disposés et cela a pour conséquence

que la courbure maxima]e-—l-— se voit 1égérement augmentée.

max

Les figures 3.15 et 3.16 montrent 1'effet de 1'espacement des étriers
d'une section donnée, respectivement 1'influence d'une variation de leur
diamétre.

12016

g8mm,. s=150mm ., p,= 0.71%

E{'\
i ® vee- B BMM. s= 50mMm . p,= 2.14 %

€]

400 x400

o

k] . [1] 8 100 20 140 160 180 200

COURBURE (107 mm™ "] 0 2 0 g [%]

Fig. 3.15 Effet de 1'espacement des étriers (pp variable)

12016 @ —_ @ 6mm, s= 50mMm, P, =1.20%

4ooxaooE @ ........... -- 10 mm, s= 139 mm, p, = 1.20 %
vz

Q@ —————— @12 mm 5= 200mm. p, = 1.20 %

- ——

t
® e, [%]

20 0¥ 6 8 iy

COURBURE (10™%-mm ™

Fig. 3.16 Effet du diamétre et de 1'espacement des étriers (pp constant)
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En ce qui concerne la colonne circulaire (fig. 3.17), 1'influence de 1'es-

pacementrq des étriers est 1illustrée pour les deux niveaux d'effort
N N _
normal NR - 0,4 et NR - 0,8.

On remarque que la perte de résistance du béton d'enrobage n'est pas
compensée par le béton fretté, méme lorsque les étriers sont peu espacés

(s = 50 mm); ce serait le cas pour une colonne de plus grandes dimensions.

120186
—_  _5=50mm, P, =102%
M [kNm) @445 @8 mm
________ s=100 mm , p =051 %
1
»x0
R , N
300 ,\”—ﬁ """" 3 b $ — =04
Ng
50 .“ N

200 RERE ! Np
150
100

50

20 0 60 80 100 120
COURBURE (15" % mm 11

Fig. 3.17 Effet de 1'espacement des étriers,
respectivement de la spirale (rp variable)

L'effet favorable des étriers faiblement espacés est d'autant plus visible
que 1'effort normal est élevé.

3.1.5.3 Influence des caractéristiques de 1'armature

Les diagrammes M-% présentés aux paragraphes 3.1.5.1 et 3.1.5.2 sont
calculés en admettant un comportement élastique-plastique de 1'armature
longitudinale (fig. 3.11).

A la figure 3.18, on met en évidence 1'influence de 1a prise en compte de
1'écrouissage des barres a dureté naturelle. On remarque que cela entraine
une augmentation de la résistance flexionnelle, mais seulement lorsque la
courbure atteint une valeur é&levée. Lorsque 1'effort normal est grand,
1'écrouissage n'a un effet bénéfique marqué que si 1'armature transversale
est suffisamment importante pour permettre a €., d'atteindre une valeur
supérieure a €5y = 20 9/00.
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Fig. 3.18 Effet de 1'écrouissage de 1'armature longitudinale

En ce qui concerne 1'armature transversale, la prise en compte d'un
écrouissage n'a pas de sens, car la déformation plastique qui le précede
provoque une forte dilatation transversale et par conséquent une
dégradation de 1'effet de frette.

Le paramétre déterminant, en ce qui concerne 1'armature transversale, est
donc 1a limite d'écoulement fyp.

L'effet d'une variation de celle-ci est indiqué a la figure 3.19. Si le
passage de la nuance S500 a S550 n'a pas une grande influence sur la

résistance flexionnelle M, la courbure maximale 7;-- est quant a elle
- ] max
légerement augmentee.
Armature
8 920 transversale (= 460 N/mm?
[N "
M [kNm) 400 x 400 g8 mm .s=100mm . p, = 1.58% 2
A \A _______ t,n= 520 N/mm

[

[N/mmz]

20 0 60 80 100 120 %0 160 80 200 220

COURBURE (1G & mm™"}

Fig. 3.19 Influence de la limite d'écoulement fyp
de 1'armature transversale
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3.2 Interaction entre 1'effort normal et la courbure maximale

3.2.1 Principes

L'influence de 1'effort normal sur la relation entre le moment et la
courbure d'une section donnée est mise en évidence au § 3.1.5.1. Elle se
traduit, d'une part, par une variation des moments Mp, résistance flexion-
nelle maximale, et M,, résistance flexionnelle a 1'épuisement de la capa-
cité de rotation et, d'autre part, par celle de la courbure maximale Vgax .
Cette courbure représente la capacité de rotation de la section; elle est
atteinte lorsque 1'un ou 1'autre des critéres signifiant son épuisement

est verifie.

Ces critéres, énoncés au § 3.1.3, sont rappelés ici:

ecy en [o/00]
4 %/o0 + 0,03-pp-fyn | on en [%]
fyn en [N/mm2]

Compression: - béton fretté: ey

Traction : - armature ! egy = €g = 50 9/00

D'autre part, on admet que 1'armature comprimée perd sa résistance lorsque
la déformation spécifique du béton adjacent atteint ecy.

En calculant, pour une section donnée, les relations M--% pour différents
rapports iﬁi compris entre 0 et 1,0, on obtient 1la courbure maximale

et 1a résistance flexionnelle M, qui correspondent & chacun d'entre eux.

Les résultats peuvent étre représentés sous la forme d'un diagramme comme
celui de la figure 3.20.

s . , 1 .
La courbure est indiquée dans sa forme non-dimensionnelle h'-: Tmax et il

en est de méme pour la résistance flexionnelle:

My
my = -————— (3.19)
b'eh'? . fe

Une telle figure est trés explicite et permet de juger la capacité de
rotation des sections en fonction de 1'armature transversale et du niveau
de 1'effort normal.
Le critére ¢;, est déterminant pour des efforts normaux élevés. Si
1'armature transversale est peu importante, il peut également 1'étre pour

des rapports L bas.
NR
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“ / de I'armature
7 &% %
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+ + + + + +
O 0.02 0.0+ 0.06 0.08 030 0.12 D.lk 10 20 30
€, %o

1
COURSURE  hl+ =
’ max

. . N . 1
Fig. 3.20 Diagramme NR h'- Toax my

En ce qui concerne le moment M, présent dans la section lorsque la cour-
bure est atteinte, sa variation en fonction du rapport-%% est semblable a
celle d'un abaque M-N habituel basé sur des critéres de rupture conven-
tionnels.

Selon la section considérée, il peut exister un niveau d'effort normal
"optimal" sous lequel on atteint, soit le maximum de 1la capacité de
rotation, soit celui de la résistance flexionnelle, soit des deux a la
fois. Cette propriété est analysée au § 3.2.2, en passant en revue les
différents paramétres pouvant influencer 1'allure de ces diagrammes.

3.2.2 Influence de différents paramétres sur les interactions
effort normal-courbure et effort normal -moment

Les sections utilisées dans cette étude paramétrique sont, sauf indication
particuliere, celles représentées a la figure 3.10. Elles ont cependant
toutes le méme taux d'armature longitudinale ¢ = 2,05% et les caractéris-
tiques des matériaux sont celles illustrées a la figure 3.11.
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Fig. 3.21 Influence de 1'espacement des étriers
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3.2.2.1 Espacement des éetriers

Les figures 3.21a & 3.21c montrent dans quelles proportions sont modifiées
les caractéristiques de ductilité et de résistance de trois sections
différentes, lorsque 1'espacement des étriers est varie.

On remarque que le critére d'allongement de 1'armature tendue (cg, =€g =
50 /00, voir figure 3.20) n'est déterminant, pour les sections carrées
(figures 3.21a et 3.21b), que Torsque le rapport ﬁ% est peu éleve, alors
que quand la section est fortement comprimée, la capacite de rotation de

la section est limitée par le critére de raccourcissement du béton frette
€

cu-
La capacité de rotation maximale est obtenue lorsque les deux criteres
sont atteints simultanément, sous un niveau “optimal“ d'effort normal dont
la valeur augmente avec la quantité d'armature transversale. I1 est inte-
ressant de remarquer, pour les deux sections carrées, que 1'augmentation
de ductilité obtenue en réduisant 1'espacement de 150 a 100 mm n'est pas
trés importante si on la compare a celle resultant du passage de s = 100
mm a s = 50 mm. Ceci est également valable pour la section circulaire
(fig. 3.21c) pour 1laquelle on constate cependant que 1le critéere de
raccourcissement du béton fretté est déterminant quel que soit 1le
rapport ﬁ% .

Sur la partie gauche des diagrammes, on peut relever la valeur de la ré-
sistance flexionnelle m, développée par la section lorsque la capacité de
rotation est épuisée (%-= fmax )+ La réduction de 1'espacement des étriers
n'est pas sans conséquences favorables. A la figure 3.21b, on voit que my
double de valeur si 1'espacement des étriers est ramené de s = 150 mm a s

= 50 mm (NlR= 1,0).

3.2.2.2 Diamétre des étriers

L'influence du diametre des éetriers sur la résistance et la ductilitée des
sections, lorsque leur espacement est maintenu constant, est illustrée aux
figures 3.22a a 3.22c. Le diagramme o.-c. du béton situé a 1'intérieur des
étriers est montré pour chaque configuration de ceux-ci.

La figure 3.22a se rapporte a une section dont 1'armature transversale est
constituée d'étriers périphériques espacés de 100 mm. En augmentant leur
diametre de 6 a 12 mm, on obtient un accroissement de la courbure maximale
h'- de plus de 100% pour les rapports N elevés. La resistance my

. max . e NR .
n‘est quant a elle que peu sensible a cette variation.
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Fig. 3.22 Influence du diamétre des étriers
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Avec une telle configuration et un tel espacement d'étriers, 1'augmenta-
tion de leur diamétre ne permet cependant pas d'atteindre des capacités de
trés élevées. I1 en va autrement lorsque 1'espacement est

otation h'- %
r— rmax -~ - [ . 3 3 -
réduit, par exemple a 50 mm, et que des étriers secondaires sont utilises

(fig. 3.22b).

Le facteur d'accroissement de la courbure maximale, en fonction du diamé-
tre des étriers, y est du méme ordre de grandeur que dans la figure 3.22a.
Avec un diamétre ¢ 12 mm, le taux d'armature transversale pp = 4,55%
constitue cependant la limite supérieure de ce qui est possible du point
de vue constructif. Avec une armature transversale d'une telle importance,
le critére d'allongement de 1'armature tendue (egy = €9 = 50 ©/00) n'est
déterminant lorsque ﬁ% est inférieur a 0,65.

La résistance flexionnelle my est sensiblement augmentée si des étriers de
fort diamétre sont utilisés; ceci revét une certaine importance en ce qui
concerne 1'élancement admissible des colonnes (§§ 4.5)

La section qui fait 1'objet de la figure 3.22¢c comprend 12 barres longitu-
dinales. Son armature transversale, formée d'un étrier périphérique et
d'un étrier secondaire hexagonal, a le méme espacement que celui de la
section a la figure 3.22a. L'amélioration par rapport a cette derniére est
cependant trés sensible, que ce soit pour la courbure h'-

ou la
"max

résistance flexionnelle my,.

3.2.2.3 Configuration des étriers

Les figures 3.23a a 3.23c permettent des comparaisons directes de sections
dont Yes configurations d'étriers sont différentes, mais dont 1'espacement
et le diamétre sont les mémes.

Les étriers des sections représentées a la figure 3.23a sont espacés de 50
mm et leur diamétre est de 8 mm. L'augmentation de la courbure maximale
h'- Tﬁéz-apportée par 1'adjonction d'étriers secondaires intérieurs est
trés sensible, comme 1'est 1‘'accroissement de la résistance my.

Le passage d'une section formée de 8 barres longitudinales, avec un étrier
intérieur carré, a celle comprenant 12 barres et un étrier intérieur de
forme hexagonale n'apporte cependant qu'une amélioration trés faible, tant
du point de vue de la ductilité que de celui de la résistance. S'agissant
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Fig. 3.23 Influence de 1a configuration des étriers
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ici de sections de dimensions relativement petites (h' = 350 mm), les
avantages de la configuration avec 12 barres n'apparaissent pas dans les
mémes proportions que dans le cas d'une section plus grande.

Si 1'espacement des étriers est augmenté a s = 100 mm (fig. 3.23b), les
remarques précédentes sont encore valables, alors que si le diamétre est
porté a 12 mm (fig. 3.23c), la différence de comportement entre 1la
deuxieme et la troisieme configuration est plus visible.

L'effet favorable engendré par un étrier secondaire intérieur est donc
évident; la forme de celui-ci nécessite d'étre adaptée au nombre de barres
longitudinales et donc aux dimensions de la section. La configuration ne
comportant qu'un seul étrier périphérique est a déconseiller dans les
zones ou une grande capacité de rotation est nécessaire pour la forma-
tion de rotules plastiques. Elle peut étre admise si la section est de
faibles dimensions (h' = 200 mm).

3.2.2.4 Caractéristiques mécaniques de 1'armature transversale

Par caractéristiques mécaniques, on entend avant tout la limite d'écoule-
ment fyp, qui est prise en compte dans les modéles de comportement décrits
aux § 2.3.2 et 2.3.3 ainsi que dans 1'équation (2.3) définissant la défor-
mation spécifique maximale e, du béton fretté. Les modifications appor-
tées au comportement des sections par 1'utilisation du type d'acier 5550
(fynh = 520 N/mmZ) & 1a place du type S500 (fyp = 460 N/mm2) sont illus-
trées aux figures 3.24a a 3.24c.

Si le taux d'armature transversale pp est faible (fig. 3.24a) ou moyen
(fig. 3.24b), 1'influence du type d'acier ne se fait sentir que trés modé-
rément. Pour un taux beaucoup plus élevé (pn = 3,2%, fig. 3.24c), le gain
en capacité de rotation h"7$%; est sensible sans étre toutefois trés im-
portant. La résistance my; n'est, quant a elle, que trés faiblement
influencée par les types d'aciers d'armature usuels.

Pour 1'établissement des abaques, présenté au § 3.2.4, on propose de

n'utiliser que 1'acier de type S500 (fyp = 460 N/mm2).
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3.2.2.5 Caractéristiques mécaniques de 1'armature longitudinale

Au § 3.1.5.3, on montre 1'effet de la prise en compte de 1'écrouissage
d'un acier a dureté naturelle dans le <calcul de 1la relation
moment-courbure. Cette influence, bénéfique puisqu'elle accroit légérement
la résistance flexionnelle et la courbure maximale, ne peut étre prise en
compte que Tlorsque 1'armature transversale est suffisamment importante
pour permettre des déformations relatives des barres comprimées au-dela
de €5y= 20 9/00.

Il est par conséquent préférable d'admettre, pour 1'armature longitudi-
nale, un comportement élastique - parfaitement plastique (fig. 3.11) .

I1 apparait par contre judicieux d'évaluer 1'influence de la limite
d'é%fsticité de 1'armature longitudinale sur les diagrammes ﬁ% - ?%EI

et W - M Ce parametre est d'autant plus important qu'il intervient
directement dans le calcul de Np (équation (3.14)). En choisissant trois
sections dont le taux d'armature longitudinale (o = 2,05%) est le méme (ce
paramétre est traité au § 3.2.2.6), mais dont les caractéristiques de
1'armature transversale sont différentes, on constate aux figures 3.25a a
3.25c que le passage du type d'acier S500 (fy, = 460 N/mmZ) & S550 (f, =
520 N/mm2) n'a quasiment aucun effet sur )a courbure maximale h'-;%ﬁ&. Ce
n'‘est pas le cas pour la résistance flexionnelle m,, bien que la différen-

ce soit relativement faible.

On a constaté précédemment que le critére d'allongement de 1'armature
tendue est déterminant lorsque le rapport ﬁ% n'est pas élevé, et le crite-
re utilisé dans le calcul de ces diagrammes est, conformément au § 3.1.3,
1'allongement uniforme €4 admis égal & 50 ©/oo.

Cette valeur, choisie de fagon arbitraire, constitue une limite inférieure
pour des aciers du type S500 écrouis a froid ou a dureté naturelle. Les
seconds nommés admettent en général des valeurs supérieures. A la figure
3.26, on peut constater 1'effet d'une variation de 1'allongement uniforme
eg entre 40 ©/oo et 130 9/o0.

La capacité de rotation est augmentée considérablement, pour les bas

niveaux d'effort normal, par 1'utilisation d'aciers trés ductiles.
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Fig. 3.25 Influence de la limite d'écoulement f de 1'armature longitudinale
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Fig. 3.26 Influence de 1'allongement uniforme egq

3.2.2.6 Taux d'armature longitudinale

Contrairement aux valeurs usuelles de la Timite d'élasticité f, de
1'armature longitudinale, 1la variation de son taux p, calculé ici par
rapport a la section frettée A;, n'est pas sans effets sur la courbure
maximale h'-;%;%,comme on peut le voir aux figures 3.27a a 3.27c.

Les sections présentées ont des caractéristiques différentes en ce qui

concerne 1'armature transversale mais démontrent le méme comportement face

a 1'augmentation de p. I1 en résulte une diminution de la courbure h'- P;ax
pour des rapports ﬁ%— élevés et un accroissement substantiel de 1la

résistance flexionnelle my. Des abaques de dimensionnement devraient tenir
compte de ce fait et introduire le taux p comme paramétre principal.

3.2.2.7 Résistance du béton

Comme le taux d'armature longitudinale p, 1la résistance f; du béton
intervient dans le calcul de NR. Les effets de sa variation sont évalués
aux figures 3.28a & 3.28¢ (fc = 20, 30, 40 N/mm2) en é&tudiant le compor-
tement de sections dont le taux d'armature longitudinal est différent,
comme le sont leurs configurations d'étriers. I1 s'agit donc d'exemples
représentatifs.

Il est intéressant de constater que la courbure maximale n'est pas sensi-
ble & un changement de fc.» mais que ce n'est évidemment pas le cas pour la

résistance m.
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Fig. 3.27 Influence du taux d'armature longitudinale p



- 70 -

Etriers: @ 8 mm.s= 50 mm. p,=202%

L
Na (p =202%) 2
fo = 20 N/mm
8 @20
1.00
2
mememeacwee [ = 30 N/mm
0.90 400 x 400 -- c
/ .60 \ ——e—m— 1, = 40 N/mm?
‘/ 0.70 \
| 0.60 c(:
' [N/mm’]
l 0.50
\\ 0.0
0.30
a)
0.20
0.10 /
-t +——— -t L +—————t——t -
0.¢5 0.40 0.35 0.30 0.25 0.20 0.4S 0.10 0.05 O 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10 0.12 O.i& 0.16 0.18
]
MOMENT m, coRBRE 0’ =
max
N Etriers: g 8 mm,s= 50 mm. p, =202 %
Ng (p =075%) . o N/mm?
——— =2 /mm
8@ 12 ¢

S t. = 30 N/mm?
AN

e —— t = 40 N/mm?

-ty + —t + + -~
0.45 0.40 0.35 0.30 0.25 0.20 0.15 0.10 0.05 O 0.02 0.0v 0.06 0.08 0.)0 0.12 0.1y 0.16 0.18 10 20 0 [% ]
1 (4
MOMENT m,, COURBURE  hls ——
rmn
N Etriers: ¢ B8 mm, s=150mm . p, =0.70 %
Ng

(p =320%)
f_= 20 N/mm?

1.00 8¢25
0.90 '0‘ ............. t.= 30 N/mm?
AN
0

40 N/mm?

4 4 i — + + + N -

S+ ——+ - —————t -
0.u5 0.40 0.35 0.30 0.25 0.20 0.15 0.:0 0.05 0.02 0.0. 006 0.08 0.0 0.12 0.1& 0.16 0.18 10 20 30
] 1 €. [%o]
MOMENT m,, COURBURE  h™»—
max

Fig. 3.28 Influence de la résistance du béton L
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3.2.3 Etablissement de lois oc-e. simplifiées pour le béton fretté

3.2.3.1 Sections carrées

Le modéle décrit au paragraphe 2.3.2 permet de déterminer avec une bonne
précision 1les diagrammes moment-effort normal-courbure des sections
carrées (voir § 3.1.4).

Le grand nombre de paramétres pris en compte dans ce modéle témoigne
cependant de la complexité du mécanisme de frettage. Son application
pratique est difficile car elle implique en fait la détermination d'une
Toi o¢-¢c différente pour chague section a analyser.

I1 est toutefois possible de procéder a un certain nombre de simplifica-
tions et, moyennant 1'introduction d'un concept de "classes de ductilité”,
d'élaborer des abaques permettant le traitement des cas courants de la
pratique. Le but final de la procédure de simplification est de déterminer
une famille de lois o.-ec caractéristiques décrivant le comportement du
béton fretté avec une précision suffisante, tout en étant du coté de la
sécurite.

Soit les équations originales du modéle (2.15a) a (2.15e); on se propose
d'y apporter les simplifications suivantes:

- équation (2.15b): n, étant le nombre de barres longitudinales considé-
rées comme “maintenues latéralementr et C la distance

entre celles-ci, on obtient C = ﬁﬁb-
2

ng+C* 2,9

5,5.h'2 Ny

d'ou:

En introduisant Poee = fe-(b' h'~ Ag tot) (en [KNI)
et b'=h' dans

L on trouve: b . _ .14
140Pgcc T 140Py..  f.+(1-P)

L'équation (2.15b) devient alors:

K =1 _LW '%ﬂ?)° (1-0,5-%f1 « Vo fyn  (3.20)
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Pour é)imgner 1'influence déja trés faible du taux d'armature longitudi-
nale p = ~%ﬁ%§§ sur la valeur de Kg, on adopte une valeur moyenne p = 3%

si bien que 1'équation (3.20) peut s'écrire:

s Ve © fyp (3.21)

- c11-2.1-0.5 337 . y
K =1+7,36- [(1 nR) (1-0,5 )7 fc
2 Op°f
- équation(2.15d): ez _ ., [2%2 « {1-5- Ci) 1 Zh Iyh
€00 h \/f—c'

Afin de rendre e, indépendant des dimensions de la section, autrement que

par le rapport %,, on remplace C par une valeur fixe représentant 1'espa-

cement maximal entre les barres d'armature longitudinales, a savoir:
Cmax = 150 mm

et 1'équation (2.15d) peut s'écrire:

€ 2 p.f
€2 ) 41,53 (1-5-(3) ] (3.22)
00 h Ve

Avec ces simplifications, i1 sera possible d'établir une famille de cing
]

courbes oOq-e. caractéristiques (fig. 3.31). En fixant pour chacune d'entre

elles une valeur e différente, on définit des classes de ductilite.

Les valeurs de €.p, choisies pour chaque classe, sont:

classe I I1 II] IV v

ec2 [0/00] | 3 4,5 6 8 10

Tableau 3.1

L'armature transversale résultant de la classe I correspond environ a
1'armature minimale prescrite dans les normes (SIA, CEB) et a la limite de
ce qui est possible du point de vue constructif (densité d'armature) pour
la classe V. Les classes II a IV permettent quant a elles de couvrir la
plage intermédiaire.
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Au moyen de 1'équation (3.22), on peut calculer pour chacune de ces
classes, independamment de la configuration des étriers, le taux d'arma-
ture transversale pp en fonction de 1'espacement des étriers %;.
Les courbes obtenues avec f; = 30 N/mm? et fyh = 460 N/mm? sont représen-
tees a la figure 3.29.

On peut constater que pp varie peu pour des valeurs §7 situees dans le
domaine le plus utilisé compris entre 0 et 0,30.

ph classe

A <

0.13
012 —
011 —

cos /I
ot - /)

0.06 — S/
0.05 — //// /
0.04 - _— // / 1
— - / A
0.03 — —— — ~ Ve
-_— e— — -
002 4 ——m—————— T .
001 — LI I T e
T T T | T -
0.1 0.2 0.3 0.4

s
espacement —-
)

S

Fig. 3.29 Variation du taux pp en fonction de 1'espacement des étriers
h hl

(fc = 30 N/mmZ, fyp = 460 N/mm?)

Pour chacune des classes de ductilité et pour chaque configuration
d'étriers, i# est possible de calculer le facteur d'augmentation de résis-
tance K¢ = ?E—- en fonction de 1'espacement des étriers (fig. 3.30) au
moyen de 1'équation (3.21). En raison de la maniére dont les classes de
ductilité ont été définies (en fixant €.2), le facteur Kg ne dépend que
peu de 1'espacement '%7 , mais beaucoup plus de la résistance du béton
non-fretté f..

Pour les autres configurations d'étriers, 1'allure des courbes est

analogue a celles représentées a la figure 3.30.
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Fig. 3.30 Variation de Kg en fonction de %. (configuration d'étriers @

s
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(figure 3.34))

La pente Z de la branche descendante du diagramme oc-¢c peut étre calculée

au moyen de la formule (2.15e).

Elle ne depend pas de 1a configuration d'étriers et elle atteint sa valeur

maximale pour toutes les classes considéreées lorsque f% est égal a 0,2.

L'équation (2.3) permet de déterminer de fagon approchée la déformation
relative maximale du béton fretté ey, au-dela de laquelle il perd sa

résistance par suite de la rupture d'un étrier.

En introduisant pour pp la valeur minimale relevée sur le graphique de la
figure 3.29, on obtient pour chaque classe de ductilité les déformations

maximales €cy suivantes (fyp = 460 N/mm2)

Classe I II II1 Iv v
Ph,min (2] 0,26 0,75 1,25 1,90 2,56
ecy [%/001} 7,5 14,5 21,5 30 39

Tableau 3.2 Déformation relative maximale €¢, pour chaque classe de

ductilite




- 75 -

Le taux d'armature transversale pp est calculé au moyen de 1'&quation
(3.22) avec fc = 30 N/mm?. Les déformations relatives e, qui en découlent
sont donc également basées sur cette résistance. Compte tenu de 1'approxi-
mation que représente 1'équation (2.3) et de son caractére conservateur,
on propose que les valeurs du tableau 3.2 soient valables quelle que soit
la résistance du béton f¢.

La pente Z maximale est atteinte pour chaque classe de ductilité avec un
espacement-% = 0,2. Elle est indiquée dans le tableau ci-apres.

Classe I I1 III IV v

Tableau 3.3 Pentes Z de 1a branche descendante
pour chaque classe de ductilite

I1 est finalement possible de tracer 1a famille de courbes oc.-e. caracte-
ristiques utilisables pour 1'application pratique (fig. 3.31), en utili-
sant les valeurs des tableaux 3.1 a 3.3.

L'allure de ces courbes est la méme quelle que soit la configuration des
étriers. Cette derniére intervient cependant dans 1le calcul du facteur
d'augmentation de résistance Kg (équation (3.21)); i1 en va de méme pour
la résistance f; du béton non-fretté et pour la limite d'écoulement fyp, de
1'armature de frettage.

Cette procédure simplificatrice est relativement conservatrice dans 1la
mesure ou la grandeur de la déformation relative €, est basée sur les
valeurs minimales du taux d'armature transversale op correspondant a
chaque classe de ductilité. Cependant, dans 1le domaine wusuel compris
entre '% = 0,1 et 0,25, le taux pp ne varie que trés modérément (fig.
3.29).

Ce raisonnement est également valable en ce qui concerne la pente Z de 1la
branche descendante des diagrammes Oq-€c.
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Fig. 3.31 Diagrammes gc-c. caractéristiques pour chaque classe de ductilite
(étriers quadratiques)

3.2.3.2 Sections circulaires

Le modéle adopté pour les sections circulaires est présenté au paragraphe
2.3.3 [2.36].

Comme pour les sections carrées, il est nécessaire de determiner une
famille de lois o.-ec simplifiées afin de rendre 1'application pratique
plus aisee.

Le modele pour les sections circulaires fait intervenir un nombre de para-
métres inférieur a& celui pour les sections carrées. La frette peut étre
formée d'une spirale continue ou d'étriers isolés, de forme circulaire.
Des etriers intérieurs ne sont en principe pas disposés car ils
n'apportent pas de contribution a la résistance ou a la ductilite.

En outre, 1'importance de la frette n'est prise en compte dans le modéle
qu'au moyen du taux d'armature transversale pp et de la limite d'élasti-
cite fyn, tandis que 1'espacement et 1la configuration des etriers
constituent des paramétres supplémentaires dans le cas des colonnes
carrees.
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Les équations décrivant le comportement du béton fretté par une armature
circulaire sont:

) € A
pour Ec 'S €C0 Oc= fC « (1~ (1 -EC—(-)—) ) (3.23)
ke 11s
€ > €4 o.=feee (- ke(ec-ecq) ) (3.24)

On se propose de procéder a une simplification en linéarisant la branche
descendante du diagramme oc-e. (fig. 3.32), avec pour conséquence une
1égére sous-estimation de la ductilité.

! - simplification
0.85 fL+~F—="t-—-= arctg(z-f))

modeéle

M e e

Cco CX C

Fig. 3.32 Simplification du diagramme oc-ec pour les sections circulaires

La valeur de e¢x peut étre calculée au moyen de 1'équation (3.24):

- Kl - ) '
o= fere TH(%x o) Ve 08505,
d'ou
fex” ‘TTgi%gg" * eco (3.25)
Yk

La pente de 1a droite peut donc étre calculée:

0,15-f; 315
Le—C . K (3.26)
0,206

105
Z=0,728" Jx | (3.27)
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Les valeurs des variables e¢o, A et k contenues dans les équations (3.23),
(3.24) et (3.27) sont obtenues en appliquant les équations originales (§
2.3.3):

€o = 125 107°+f_ + 0,015 -fflcﬂ - op + 0,002 (3.28)

Ky = %—: 1+ (0,58 + %:i) fgcﬂ . on (3.29)

A - E°f'f°° (3.30)
(of

K = 24,7 «fc-e (073 0p Tyn) (3.31)

oy = Z,'f (3.32)

Grace a la linéarisation du diagramme O.-c. dans le domaine €.> €¢g, i)

c
est possible, en définissant différentes classes de ductilite, de

déterminer une famille de courbes o.-e. caractéristiques.

Ces classes sont etablies en attribuant un taux d'armature oy différent a
chacune d'elles, dont la valeur est indiquée dans le tableau 3.4. La
deformation relative maximale e, se calcule de fagon approchée comme
pour les colonnes carrées au moyen de la formule (2.3), en admettant fyh =
460 N/mm2. Les résultats qu'elle livre sont également contenus dans le
tableau ci-apres.

Classe I 11 111 IV v
Ph (%] 0,8 1,2 1,5 2,0 3,0
€cu [% ] 1 20,5 25 31,5 45,4

Tableau 3.4 Taux d'armature transversale pp et deformation relative
maximale €¢, pour chaque classe de ductilite
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En introduisant (3.31) dans (3.27), on constate que la pente Z de 1la
branche descendante ne dépend que de 1a résistance fc du béton non-fretté,
pour une classe de ductilité et une limite d'élasticité fyh données.

Comme pour les colonnes carrées, on propose de déterminer une pente Z
maximale dont la valeur ne dépend que de la classe de ductilité, respec-
tivement de op et non plus de f¢.

En introduisant f. = 30 N/mm2 et fy, = 460 N/m? dans les équations (3.31)
et (3.27), 0n obtient la grandeur de Z pour chaque classe.

Classe I Il I11 IV v

Z 29 9 4 1 0,05

Tableau 3.5 Pentes Z de la branche descendante
(fc = 30 N/mm2, fy = 460 N/mm?)

La famille de courbes oc-e¢ caractéristiques peut donc étre tracée (figure
3.33 et une application pratique devient alors relativement aisée. Les
grandeurs inconnues e, et Kg se calculent au moyen des équations (3.28)
et (3.29).

G, 4\ .
8cO’;
=1(fC,KS)§
{ —_—
{ €.,=00454
f'=Ks'fc———'-—7——_‘——— —_— —_— —_—V
%/——'———_——‘———_———’—‘——' v
T e A
~~~~~~~~~~~ e e !
b T ,
| arctg (Z-1.)
beton non- frette
sC
I L 1 [ L
0010 0.020 0.030 0.040

Fig. 3.33 Diagrammes og-€. caractéristiques pour chaque classe de ductilité
(étriers circulaires ou spirale)
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3.2.4 Etablissement de diagrammes effort normal - courbure maximale -
moment pour sections-type

Grace a la définition de relations gc-ec simplifiées pour le béton fretté
et a 1'introduction de la notion de classes de ductilitée (§ 3.2.3.1 et
3.2.3.2), i1 est possible d'établir des abaques utilisables pour toutes
les colonnes de section carrée et circulaire.

A la figure 3.34, on représente les configurations d'étriers préconisées
pour assurer le frettage de ces sections. Elles sont adaptées a leurs

dimensions et le nombre de barres longitudinales conseillé est celui indiqué.

I1 est toutefois possible, si le taux d'armature est élevé, d'en disposer
un plus grand nombre pour autant qu'au moins une barre sur deux soit tenue
latéralement par un étrier.

h' (mm]} 200 300 400
+—
h' '0‘
4 DA
® ® ©
500 600 - 800 \790mm
f f N W 3
h' > d'
N AW e . AN B
O ®

Fig. 3.34 Configuration d'étriers préconisées et nombre de barres
longitudinales en fonction des dimensions de la section

Dans les colonnes circulaires, 1'adjonction d'étriers secondaires inté-
rieurs n'est guére envisageable, d'une part, parce que cela crée des
difficultés d'ordre constructif, et d'une autre, parce que leur efficacité
n'est pas prouvée sur le plan expérimental.

L'armature longitudinale est admise répartie uniformément sur le pourtour
de la section et son taux est défini par:
o= 6%5322_ (3.33) Ag,tot: aire totale de 1'armature longitudinale
¢ Ac : aire de la section frettée (située i
T'intérieur de 1'axe des étriers)
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Pour prendre en compte les résistances des matériaux,
degré mécanique d'armature longitudinale:

on introduit le
f
W= e

(3.34) fy:

limite d'écoulement de 1'armature lon-
gitudinale

fe: résistance du béton @ 1a compression
Les abaques sont établis pour les valeurs de w suivantes

w=0,15/0,45 /0,75 /1,5

ce qui correspond approximativement aux taux d'armature:

o =1% /3% /5% /10%, si fy = 460 N/mZ et fc = 30 N/mm2

Les lois Oc-g¢ introduites dans le programme de calcul pour décrire le com-
portement du béton situé a 1'intérieur des étriers sont celles présentées
aux figures 3.31 pour les sections carrées et 3.33 pour les circulaires.

Les abaques obtenus sont du méme type que celui représenté a la figure
3.35 ci- aprés; ils sont rassemblés aux annexes A3.1 a A3.6.

63

. f)‘
Vo O = p-— =045
, f
I \ ¢
b
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Chaque abaque est valable pour une section-type donnée, respectivement une
configuration d'étriers et un degré mécanique d'armature constant.
La courbure maximale r;ax et la résistance My sont indiquées sous leur
forme non-dimensionnelie, ce qui rend les diagrammes indépendants de 1la
taille des sections, autrement que par la configuration d'étriers.

Les abaques sont utilisés pour déterminer 1'armature transversale néces-
saire dans une section afin qu'elle puisse atteindre une courbure h' Friax
tout en étant sollicitée par un effort normal donné et défini par 1le
rapport<&%.

Les dimensions et la forme de la section imposent une certaine configura-
tion d'eétriers (fig. 3.34); 1'abaque approprié est choisi en fonction de
celle-ci et du taux d'armature 1longitudinale. I1 permet de déterminer
aisément la classe de ductilité nécessaire (fig. 3.35).

On remarque qu'il est possible, si %% est élevé, de se contgpter d'une
classe de ductilité inférieure pour atteindre la courbure h"yﬁa;-désirée

pour autant qu'on réduise le rapport &%.

Aprés avoir obtenu la classe de ductilité nécessaire, i1 faut encore dé-
terminer le diamétre @ et 1'espacement s des étriers a disposer.

Soit 1'équation (3.22) utilisée pour la description du comportement O-€c du
béton fretté dans les sections carrées:

s : espacement des étriers
h' : hauteur de la section frettée

€ of fyh: limite d'écoulement de 1'ar-
c2 2. P h e a
E;; = 1+1,53-1- 5-(%0 e ;Ezng- y mature transversale
f
fc : résistance du béton & 1la
compression

€00 2,2%o00(voir équations (2.15))

Les classes de ductilité I a V sont fixées en attribuant des valeurs €:p
différentes a chacune d'elles et le taux d'armature transversale est
défini par la formule suivante:
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&, :  Tongueur dévelop-
pee des etriers
dans une section

LheA
o = “hi%s,h (3.35) Ag . h ¢ aire de la section
b'eh'es d'un étrier
b,h' largeur, hauteur

de la section
frettée (b'=h')

La longueur développée des étriers dans une section peut étre exprimée par

Qh = m *h'
od mj est un facteur qui dépend de la configuration d'étriers choisie. En
admettant une valeur constante pour le rapport‘;%g (fyn = 460 N/mm2, fec =
30 N/mm2), on obtient, en combinant les équatiéﬁs (3.22) et (3.35) 1la
relation suivante entre les rapports g et 2 :

€c2

= -]

€
= 00 (3.36)

100+ 01 - 5+(2) 1+ fromy

(700 -~

=>jn

En ce qui concerne les sections circulaires, les cinq classes de ductilité
sont obtenues par le choix de taux d'armature transversale op différents
(voir tableau 3.4). A partir de 1'équation (3.32) définissant op

b, = — 0
h s.¢
on tire
9 _ °n (3.37) pp : taux d'armature transversale
s .S fixé pour chaque classe de
LT ductilité (tableau 3.4)

s : espacement des étriers, resp.
pas de la spirale

d' : diamétre de la section fret-
tée
I1 est par conséquent possible, au moyen des formules (3.36) et (3.37)

d'établir des diagrammes permettant 1le dimensionnement de 1'armature
transversale (0, s) en fonction de la classe de ductilité choisie.
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Un exemple d'un tel diagramme est représenté ci-aprés a la figure 3.36.

2
S
0.60 V\
050 — W\ \ T 7
c
m \\\ %
0.40 — \ \ o
n \\\ \ S = espacement étriers
“\\ \ \ @ = diametre étriers
030 - I\ AN N\
~
0.20 —
0.10 —

s
espacement 7

Fig. 3.36 Diagramme g-- é% pour une configuration d'étriers donnée

Les diagrammes pour les autres configurations sont représentés aux annexes
Ad.1, A4.2 et A4.3.
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4. CAPACITE DE DEFORMATION D'UNE COLONNE EN BETON ARME

4.1 Généralites

La capacité de déformation d'une colonne en béton armé dépend directement
de la ductilité des matériaux qui la composent. I1 faut rappeler ici qu'on
entend par ductilité d'un matériau sa capacité d'étre fortement déformé
sans pour autant perdre complétement sa résistance.

Un tel comportement est mis en évidence pour le béton fretté par une
armature transversale, puis quantifié au moyen de modéles afin d'en tenir
compte dans le dimensionnement des structures (chapitre 2).

Le comportement ductile des matériaux est ensuite pris en compte dans
1'étude des sections, d'abord dans 1'établissement de relations entre la
courbure et la résistance flexionnelle (§ 3.1), puis dans 1'interaction
entre 1'effort normal et la courbure maximale a laquelle peut étre soumise
une section (§ 3.2).

Le but du présent chapitre est de passer de 1'analyse de 1la section
soumise a une courbure 3 celle d'un élément réel, en 1'occurrence une
colonne, auquel des angles 6 sont imposeés.

La connaissance de la répartition de 1a courbure le long d'une colonne est
impérative pour déterminer 1'angle de rotation a son (ses) extrémité(s).

Cet angle © est obtenu par 1'intégration des courbures présentes sur
1'élément.

Soit le cas de déformation B (fig. 4.1) ol une colonne, articulée a une de
ses extrémités, est soumise a un angle de rotation 6 & 1'autre, et la
relation moment-courbure propre d la section située a la base (fig. 4.2).

N = constant

#

[

Courbure Moment virtuel

M(x)

[

AW
0

f

Fig. 4.1 Répartition théorique de 1a courbure et du moment virtuel

4} i
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Le procédé exact consiste tout d'abord a calculer les relations moment-
courbure pour différentes sections de la colonne. Ensuite, connaissant le
moment i 1'extrémité inférieure et sa valeur le long de 1'élément, il est
possible de déterminer la répartition de 1a courbure (figure 4.1).

M
A N  constant

VI e e S (R)

|
i
I |
' |
| |
| | 1
| I -
! |
T 1 -
Al A

(M) -

rY max

Fig. 4.2 Relation M —-%-caractéristique de la section
située a la base (N constant)

La rotation imposée & 1'extrémité inférieure de la colonne peut donc étre
calculée par 1'intégrale: Q2

8 = f 1;(X)-F’I(X)-dx @)

o

Cette procédure est parfaitement applicable tant que le maximum Mp de la
courbe M-{} (fig. 4.2) n'est pas atteint, par exemple pour le calcul de 1la
rotation imposable a 1'état de service (chapitre 7).

L'étude de la capacité de déformation a 1'état ultime nécessite cependant
de faire appel a la branche descendante de la relation M-%—(%r>~%(Mp)).
Lorsque le moment de flexion Mp est atteint dans 1a section la plus
sollicitée, toute augmentation wultérieure de la rotation imposée
provoque un accroissement substantiel de 1la courbure dans cette seule
section plastifiée. Le moment diminue alors dans 1la colonne et 1la
plastification d'autres sections n'est guére possible.

Les observations faites lors d'essais (§ 4.2) montrent cependant que 1la
plastification n'est pas localisée dans une seule section, mais qu'elle
s'étend sur une certaine zone, ce qui contribue évidemment a augmenter la
déformabilité de 1a colonne.
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L'approche "exacte" décrite précédemment montre ainsi ses 1limites pour
appréhender le domaine plastique, c'est pourquoi on utilise 1'approxima-
tion élasto-plastique, dont il est question au § 4.3.

4.2 Répartition réelle de la courbure a 1'état ultime, observations
expérimentales

Dans le cadre de ce travail, des essais ont été entrepris sur des colonnes
a 1'échelle 1:1 afin d'étudier leur déformabilité a 1'état ultime [1.1],
[1.2]. Les éléments sont sollicités par un effort normal et un angle de
rotation est appliqué 3 une extrémité ou aux deux (fig. 4.3a et 4.3b).

Une description détaillée de cette étude expérimentale fait 1'objet du
chapitre 6.

D'autres essais dans ce domaine ont eu lieu en Allemagne et aux Etats-Unis
([4.7] a [4.10]), avec un dispositif quelque peu différent (fig. 4.3c), au
moyen duquel la colonne subit un déplacement & une extrémité. Dans le
cadre plus particulier de 1'étude des structures sollicitées par des
séismes, des essais ont également eu lieu en Nouvelle-Zélande et aux
Etats-Unis ([4.3] a [4.6]) au moyen d'un dispositif analogue a celui
décrit schématiquement a la figure 4.3c, mais par lequel le déplacement
est imposé de maniére cyclique.

A A T

H

|

|

| \ II

i N\

a) b) \\l
|

\ \

\ [

O au— 7

l
|

Fig. 4.3 Représentation schématique d'essais de déformabilité
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Dans tous les essais ol la colonne subit un déplacement A de son extrémi-
té, 1'effort normal N est maintenu constant.

La mesure de la répartition de la courbure le long de 1'élément est un
élément particuliérement intéressant dans ces essais, car elle illustre
parfaitement 1a capacité de déformation.

A la figure 4.4a, on montre la répartition mesurée sur deux colonnes de
1'étude expérimentale [4.4]. Ces deux éléments sont ceux dont la relation
M- ']F’ mesurée dans la section la plus sollicitée, est représentée aux
figures 3.9b et 3.9c.

Cette répartition, obtenue au voisinage de la ruine aprés que le béton
d'enrobage ait éclaté dans 1la région comprimée 1a plus solliciteée,
démontre que les sections se plastifient sur une certaine zone qu'on peut
appeler rotule plastique. Grace a 1la présence d'une forte armature
transversale, la courbure y atteint une valeur tres élevee.

Dans ces diagrammes, les segments de droite relient les valeurs de la
courbure moyenne mesurée sur une longueur de 100 mm.

En dehors de la zone plastifiée, 1a courbure, demeurée trés faible, peut
étre qualifiée d'"élastique", car quasiment réversible.

|mm] —1200 [ mm| F- 1500

UNIT 2 1000
—————— —UNIT 3

T

S5 L-»noo

r-— 800

- 600
zone

frettée

zone
frettee

l

!

i~ . 400

200
125

-

T T -

Fig. 4.4 Repartition de la courbure moyenne et
formation de rotule plastique
([4.4], [4.71,[4.8])
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Dans les essais rapportés aux références [4.7] et [4.8], la répartition de
la courbure est également mesurée. La figure 4.4b représente cette
répartition sur les spécimens S5 et S6 (voir diagrammes M--}
3.8¢ et 3.9a).

On retrouve le méme phénoméne que sur les essais décrits précédemment,
savoir forte concentration de 1la courbure dans la zone plastifiée
1'extrémité de 1'élément.

aux figures

Q1

Dans 1'étude [1.2], qui constitue une partie expérimentale du présent
travail (voir chapitre 6), la répartition de la courbure moyenne est
mesurée avec précision.

Deux spécimens C3 et C6 sont soumis a un effort normal constant durant
1'essai, tandis que 1'angle de rotation 6 (fig. 4.3a) est augmenté de zéro
jusqu'a la ruine de la colonne. La répartition de la courbure sur la
moitié inférieure des éléments est illustrée aux figures 4.5 et 4.6.

COLONNE C3  DIAGRAMME DES COURBURES |

PHASE D' ESSAI@ N=1085 kN (constant)  MOITIE INFERIEURE

Sections H(mm)
[ 1500

23-32

— 1200
22-0

_—_ — s — — 1000

21-30

20-28

500

18-28 h o

250

18-27

¢
[L3}]
30
26
20
18
10
08
54
50
46
40
ket
a3
a2

Fig. 4.5 Colonne C3: répartition de 1a courbure moyenne
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Sur la partie gauche de ces diagrammes, on trouve la répartition de la
courbure moyenne jusqu'a ce que la résistance flexionnelle M, soit
atteinte dans la section la plus sollicitée (voir fig. 3.8a et 3.8b), ce
qui correspond pour ces éléments a 1'@clatement du béton d'enrobage qui a
lieu sous un angle 6= 3,2% pour la colonne C3 et 6 = 2,6% pour la
colonne C6.

La répartition est quasiment linéaire, avec toutefois une augmentation
légérement plus forte & la base. La maniére dont est répartie la courbure
aprés le début de la plastification, respectivement aprés )'éclatement de
1'enrobage, est illustrée sur la partie droite des figures.

[COLONNE cé DIAGRAMME DES COURBURES}

PHASE D' ESSAl@ N=2406 kN (constant) MOITIE INFERIEURE

Sections H{mm]
[ . . 1500

23-32

—_— . M y200

22-31

- ——— e L | 1000

21-30

o e

750

20-29

19-28

18-27

=i
i

i

!

|

|

L

(%]

28

20 —

10 |— e
08 f-——--
40

ag

30

SIS L) P SR
Fig. 4.6 Colonne C6: répartition de la courbure moyenne

A chaque augmentation de 1'angle imposé 6, la courbure n'augmente plus que
dans la zone plastifiée, alors que partout ailleurs elle diminue, le
moment a 1'extrémité inférieure décroissant progressivement (voir § 6.2.4).
I1 y a donc formation d'une rotule plastique dont 1a grandeur n'est cepen-
dant pas 1a méme sur les deux éléments C3 et C6. Ceux-ci se différenciant
par le diamétre de leurs barres longitudinales (C3: 8 @ 16 mm; C6: 8 § 30
mm), ce paramétre semble avoir une influence sur la longueur de plasti-
fication.

Les essais des specimens Cl1, C2 et C5 se déroulent en trois phases. Apres
une mise en charge analogue a celle des colonnes C3 et C6, 1'angle est
tout d'abord augmenté jusqu'a © = 2% dans une seconde phase, puis la
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rupture est provoquée, soit en accroissant 1'effort normal N seul (colon-
nes C1 et C5), soit simultanément N et 1'angle 8 (C2).

La répartition de la courbure moyenne est représentée aux figures 4.7 et
4.8 pour les spécimens Cl, respectivement C2, sur la partie gauche pour la
phase d'augmentation de 1'angle 6 de 0 & 2% et sur la droite pour la phase
conduisant a la rupture.

Durant 1a phase d'imposition de 6, sous 1'effort normal N constant, les
courbures mesurées sont quasiment identiques a celles enregistrées sur la
colonne C3 de section correspondante (fig. 4.5). La résistance maximale a
la flexion M, n'‘est atteinte dans aucune section et, par conséquent, les
courbures croissent de maniére réguliére dans toutes les zones de mesure.
Lors de la phase conduisant a 1la rupture, les éléments Cl1 et C2 se
comportent différemment car les modes de sollicitation ne sont pas les
mémes .

La colonne C1 est soumise & une augmentation de 1'effort normal N sous
angle constant. Cette augmentation n'a, dans un premier temps, pas de
répercussions sur la courbure. Elle reste stationnaire, méme & la base de
la colonne. Lorsque N vaut environ 80% de la charge de rupture, la résis-
tance maximale Mp est atteinte (éclatement de 1'enrobage) dans une région
comprise entre 300 et 500 mm de distance de 1a base. Dés lors, toute
augmentation de N a pour conséquence un fort accroissement de la courbure
dans cette zone plastifiée et une diminution dans toutes les autres.

[COLONNE C1 DIAGRAMME DES COURBURES |

pHAsE D ESSAI (2) MOITIE werung  PHASE 0 ESSA @

N= 1085 kN (const.) ¢ =207% (const.)
Secuons Himm)
} —- - S ———— 1500
23-32
- r e m—m e e 1200
22-31 | !
‘l]“T\ —-- - Se - 000
21-30 ] }
};41 o 150
20-29 | ;
__ TLIL Il_ — 500
19-28 | {
¢ { —= - 250
18-27 } i
] - L - 0
S

Fig. 4.7 Colonne Cl: répartition de la courbure moyenne
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Sur la colonne C2, la phase conduisant & la rupture se déroule différem-
ment car 1'augmentation de 1'effort normal N est associée a celle de
1'angle 6. L'évolution de la courbure est semblable a celle du spécimen
C1, sauf en ce qui concerne la formation de la rotule plastique qui a lieu
sous un effort normal inférieur et un angle égal a 2,3%.

En comparant la répartition de 1a courbure des colonnes Cl, C2 et C3 au
voisinage de la ruine, on remarque que la courbure "élastique", présente
dans la colonne aprés la formation de la rotule plastique, est d'autant
plus faible que 1'effort normal est élevé.

La différence de comportement entre la zone plastifiée et celle qui ne
1'est pas est evidente; la transition entre 1'une et 1'autre n'est cepen-
dant pas trés bien délimitée surtout si 1'éclatement du béton d'enrobage
ne provoque qu'une faible diminution de 1a résistance a 1a flexion.

Ces observations expérimentales servent de base a 1'élaboration du modéle
élasto-plastique qui fait 1'objet du § 4.3.

COLONNE C2.  DIAGRAMME DES COURBURES |

PHASE D' ESSAI @ Morme vrEReuRe  PHASE O ESSAT @

N= 1085 kN (const.) © = variable
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b — T - — T 1500
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-— -+ —_— 1200
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20-20 ) 318§ 3 8z 1
| 1]z2i8g &8 ¢ g%
_ S s 500
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18-27 | :
i} | 31 0
=1w ~ -
»zZl§ % <2y § g §

Fig. 4.8 Colonne C2: répartition de 1a courbure moyenne
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4.3 Répartition idéalisée de la courbure, rotule plastique

On constate deux zones dans la répartition de 1l1a courbure lorsqu'une
colonne est sollicitée au voisinage de 1a ruine par un effort normal et
une déformation imposée.

La transition entre celles-ci n'est cependant pas toujours trés marqueée,
comme cela peut étre observé dans les essais (§ 4.2).

Pour permettre le calcul de 1'angle 6 ou du déplacement A imposés, il est
cependant nécessaire d'admettre la division de 1'éiément en deux zones
distinctes bien délimitées, comme illustré a la figure 4.9.

Le comportement de la matiére est admis parfaitement élastique dans 1'une

de ces zones et plastique dans 1'autre. I1 s'agit de 1’'approximation
élasto-plastique suggérée au § 4.1.

Ny

courbure élastique |
| |
¥ courbure plastique l
.
I |
ry r fr«

Fig. 4.9 Répartition idéalisée de la courbure pour
le calcul de 1'angle 6 ou du déplacement A

La courbure élastique est répartie linéairement le long de la colonne et
la courbure plastique est admise comme ayant une valeur constante dans une
zone appelée rotule plastique.

La grandeur de cette rotule est donnée par 1a longueur plastique Lp-
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Pour le cas représenté a la figure 4.9, 1'intégration de 1la courbure
jdéalisée donne la valeur de 1'angle 6 imposé (4.2), respectivement celle
du déplacement 4 (4.3).

2 Y R B .1-0553 (4.2)
0 =3 5t G wy) (1705 )

A =£2-._]_-+ (]—- ])'2 '(2,-0,594) (4'3)
3 ry r.p ry p p

L'application de cette procédure nécessite évidemment de connaitre la

grandeur de %y, ainsi que celle de 1a courbure élastique %%--

En ce qui concerne la longueur de la rotule plastique a introduire dans
les équations (4.2) et (4.3), i1 faut bien &tre conscient que £p n'est en
fait qu'une grandeur nécessitée pour des raisons de calcul, sans signifi-
cation physique réelle.

En comparant systématiquement le déplacement A, mesuré durant les essais
([4.3], [4.4]) pour une certaine courbure 7%5 dans la rotule plastique,
avec celui calculé au moyen de 1'équation (4.3), i1 est possible de

déterminer la grandeur de %p.

Avant de procéder a ce calcul, les paramétres influengant Lp ont eté mis
en évidence.

Le premier est la variation du moment de flexion le long de la colonne. En
effet, 1'eétendue de la plastification est plus faible si le moment décroit
rapidement, par exemple si la colonne est courte ou si elle est déeformée
en S (cas de déformation D, fig. 4.3b) que dans le cas d'un élément plus
élancé ou soumis au cas de déformation B (fig. 4.3a).

Le second parametre tient compte du glissement relatif qui est susceptible
de se produire dans la rotule plastique entre le béton et 1'armature.

On admet en général que 1'encastrement d'une colonne dans une dalle est
parfaitement rigide et, par conséquent, que la courbure passe d'une valeur
maximale & la base de la colonne a une valeur nulle a la surface de la
dalle.

En fait, le glissement relatif a pour effet une plastification des barres
d'armature a8 1'intérieur de la dalle et par conséquent un "débordement" de
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1a rotule plastique en sa direction. Ce phénoméne semble étre dépendant de
1'armature elle-méme, en particulier du diamétre de ses barres.

I B ﬂMx E&

Fig. 4.10 Répartition du moment de flexion et définition de la distance z

%

Le troisieme facteur est du a la présence de 1'effort tranchant. Lorsque
1'armature est plastifiée, i1 apparait des fissures obliques dans la
rotule plastique.

Pour équilibrer 1'effort des bielles de compression ainsi formées et
1'effort tranchant, i1 se développe un effort de traction supplémentaire
dans 1'armature qui provoque une augmentation de la longueur plastique
apparente %p. L'influence de 1'effort tranchant, lorsqu'elle se manifeste,
doit donc étre proportionnelle @ 1a hauteur de la section h.

En se basant sur ces considerations, la formule permettant de calculer la
longueur plastique 2p doit étre de 1a forme:

Qp = k]’Z + k2° G]ong + k3'h (4.4)
La comparaison systématique effectuée dans [4.5] entre les déplacements

mesurés et calculés permet de déterminer les valeurs des coefficients Ky,
ko et k3 et 1'équation (4.4) devient alors:

4p = 0,08z + 6 B1ong (4.5)
ou: bt Tongueur plastique fictive
z : distance entre 1'extrémité de 1la «colonne et 1le point

d'inflexion de la déformée (fig. 4.10)
6]ong: diamétre des barres d'armature longitudinales
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On remarque que 1'influence de 1'effort tranchant comptabilisée dans le
terme k3-h de 1'équation (4.4) est nulle. Cela ne veut pas dire qu'elle le
soit réellement, car elle est en fait prise en compte de fagon forfaitaire
dans les deux autres coefficients kj et kp.

L'application de la formule (4.5) donne des résultats satisfaisants. Elle
ne montre aucune dépendance, ni vis-a-vis du niveau d'effort normal, ni
méme vis-a-vis du taux d'armature longitudinale ou de sa limite d'élasti-
cite.

I1 ne faut pas perdre de vue que Rp est utilisée pour estimer la grandeur
de 1'angle imposable a 1'état ultime. Sa précision est donc suffisante.

La détermination de la courbure élastique maximale ;y , présente dans 1la
colonne lorsque la rotule plastique s'est formée, se fait sur la base d'un
diagramme moment-courbure comme celui représenté a la figure 4.2.

En idéalisant la relation réelle par une fonction bilinéaire élastique-

plastique, on obtient la valeur de Fl' a introduire dans les équations

(4.2) et (4.3). Au paragraphe 4.4, une étude paramétrique permet d'évaluer
1

?; .

4.4 Influence de 1'effort normal et de 1'élancement sur la formation de la
rotule plastique

La formation d'une rotule plastique a lieu dans la zone ou la résistance a
la flexion atteint sa valeur maximale Mp-

Pour les cas de déformation B, C et D (voir figure 1.6), cette zone est en
principe située aux extrémités ou 1'angle © est imposé, pour autant que
1'élancement soit modéré et que 1'effort normal ne soit pas trop élevé.

Le moment de flexion M se compose du moment du premier ordre My (fig.
4.11), vréparti 1linéairement 1le 1long de 1'élément, dont la valeur a
1'extrémité vaut pour le cas de déformation B:
Mp=6- lm (4.6) El,: rigidité moyenne de 1la
2 . me
colonne
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ainsi que d'un moment du second ordre provenant de 1'état déformé et dont
1'intensité maximale est égale a:

Mp=N-w (4.7)

Mi=M, T(M,)

Fig. 4.11 Répartition du moment et de la courbure lorsque M = Mp
{cas de déformation B, &lancement modéré)

%% est élevé ou si 1'effort

normal est grand, le diagramme des moments peut prendre une forme diffé-

rente (fig. 4.12). La résistance flexionnelle maximale Mp est alors

atteinte dans une section située a une certaine distance de 1'extrémité et

la formation de 1a rotule a lieu dans cette zone.

Lorsque 1'élancement, exprimé par le rapport

Avec 1'augmentation de 1'élancement, le moment du premier ordre M; diminue
et celui du second ordre My croit.

———

Fig. 4.12 Répartition du moment et de 1a courbure lorsque M = Mp
(cas de déformation B, élancement élevé)
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Par des considérations géometriques, on constate que la distance entre 1la
rotule plastique et 1'extrémité encastrée ne peut toutefois pas étre
supérieure a lL, méme dans le cas le plus défavorable.

Estimation de 1'élancement limite pour la formation de rotules aux extré-
mi tés

I1 est nécessaire de localiser la zone dans laquelle une rotule plastique
se forme afin d'y disposer une armature transversale adéquate.
Lorsque 1'élancement est inférieur a une certaine limite, cette zone est
située a proximite des extrémités encastrées pour les cas de déformations
B, C et D; i1 importe donc d'estimer la valeur de cette limite.

A la figure 4.13, en admettant pour simplifier que la déformée décrit une
courbe du second degré, on constate que le moment du second ordre My = N-w
doit é€tre inférieur au quart de Mp pour que la plastification ait lieu a
1'extrémite.

Fig. 4.13 Répartition limite du moment pour la formation de la rotule
a 1'extrémité (cas de déformation B)

La condition pour 1'élancement limite s'énonce de la maniére suivante:

Mo =N - wg— (4.8)
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On détermine la grandeur de la déformation horizontale w au moyen du
principe des travaux virtuels. Afin de faciliter le calcul, on utilise la
simplification, proposée dans [1.4], que constitue une répartition rectan-
gulaire de la courbure (fig. 4.14); elle conduit & une surestimation de la
déformation w et se situe ainsi du coté de la sécurite.

Fig. 4.14 Répartition de 1a courbure pour le calcul
de 1a déformation horizontale w

La courbure présente dans la section la plus sollicitée, lorsque celle-ci
atteint sa résistance maximale M,, peut étre admise égale a 1a courbure 1;—
définie a la figure 4.2 (§ 4.3). Sa valeur dépend toutefois de nombreux
paramétres tels que les dimensions et la forme de la section, la résis-
tance du béton, les taux d'armature p et pp ainsi que 1'effort normal N.
De plus, si les déformations sont imposées lentement, la grandeur de 7%;
augmente 1égérement a cause du fluage, comme mentionné dans la référence
[1.4].

I1 n'est pas possible de calculer cette courbure de cas en cas, mais on
peut par contre en indiquer la plage des valeurs lorsque les paramétres
usuels sont varieés.

Parallélement au calcul des diagrammes ﬁ% - F%E; pour sections-type du §
3.2.4, une étude paramétrique utilisant les mémes sections est effectuée.
Les différentes variables sont:

les dimensions et la forme des sections (h',d' = 300 mm a 800 mm),
la configuration et le taux d'armature transversale op,

Te taux d'armature longitudinale (P =1 a 5%),

la résistance du béton (fc = 20 & 40 N/mm2),

1'effort normal.
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. . . . 1 .
Une soixantaine de sections sont calculées, et la courbure h'-;ir- deter-

minée pour chacune d'elles.
la figure 4.15, en

sont représentés schématiquement a

Les résultats
fonction du niveau de 1'effort normal ﬁ%-
On observe qu'ils sont répartis sur une plage assez étendue, variant

1égérement avec 1'effort normal.

Courbure

v 1
h._r_

<

P
-

lllllll Il

0005 0.010

Fig. 4.15 Plage de valeurs de la courbure h'- E;
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Pour 1'estimation de la déformation horizontale w, on propose d'adopter
une valeur constante, correspondant au maximum releve:

1

h'- ?y

= (,0080 {4.9)
L'integration de la courbure illustrée a la figure 4.14 permet donc de
calculer la valeur du déplacement horizontal:

W 1 L% ., 1

ooy e M (4.10)
L'élancement limite %; pour la formation de la rotule a 1'extrémité est
déeterminé au moyen de la condition (4.8), en remplagant Mp par 1la
résistance flexionnelle a 1'état ultime My (fig. 4.2).

N My . _

Avec n = PR et my = TnE o 1a condition (4.8) peut s'écrire sous
la forme non-dimensionnelle: ¢

ou encore, en introduisant (4.9) et (4.10) dans (4.11):

L 250’mu -
sV ———x (4.12) ou: L = 1,0-2 : cas B
(T+w) * o= =0,7-2 : cas C
NR = 0,5-2 : cas D
fy L
w = peF- ‘degre mecanique
C 1
d'armature

La condition (4.12) doit en principe étre vérifiée dans chaque cas, en

utilisant pour m; les valeurs appropriées tirées des diagrammes établis au
§ 3.2.4 et représentés aux annexes A3.1 a A3.6.

Toutefois, dans les cas courants de la pratique, cette vérification n'est
pas nécessaire si 1'élancement est limité a:

Aoy <30 (4.13) ol Agp = -EF
cr . ou: Aep T

Lep: longueur critique de flambage

: rayon de giration de la
section de béton

-t
O

Cette limite correspond a celle indiquée dans la norme SIA 162 [1.8]
au-deld de laquelle le calcul des pigces comprimees doit étre effectué
selon 1a théorie du second ordre.
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En considerant les valeurs suivantes pour la longueur de flambage:
Ler = 0,7°% pour une colonne articulée a une extrémite et

encastrée a 1'autre (cas de déformation B)
0,5<% pour une colonne bi-encastrée (cas de déformation C et D)

Lcr

Les rapports éﬁ et é; maximaux résultant de la condition (4.13) sont:

Aer € 30 cas B cas C +D
Section carréee 9 12,5 17
ou rectangulaire 1~ ¢
Section circulaire é% < 10,5 15

Tableau 4.1 Elancements limite pour la formation de rotules a 1'extrémité,
sans verification de 1a condition (4.12)

Dans le cas d'un @lancement supérieur a ceux indiqués dans le tableau ci-
dessus, i1 convient de verifier la condition (4.12). Si cette derniere
n‘est pas remplie, la plastification risque de se produire ailleurs qu'aux
extrémités. Ceci peut avoir pour conséquence une diminution de la déforma-
bilité de la colonne et il est nécessaire de disposer une armature de
frettage dans une zone plus étendue.

Pour ce qui est du cas de déformation A (fig. 1.6), si 1'on admet qu'une
rotule plastique peut se former, i1 n'est pas possible d'en localiser
1'emplacement, car les angles 6 imposés aux extrémités ne sont pas forcé-
ment de grandeur égale. Il faudrait donc dans ce cas disposer une armature
de frettage importante sur toute la longueur de la colonne, ce qui se ré-
véle sans doute peu &conomique.

Au § 8.3, on constate cependant que les rotations imposées selon le cas de
déformation A sont en général faibles, car celui-ci ne peut survenir sur
une colonne de bord ou d'angle.

Ces rotations sont habituellement absorbées par la colonne sans que la
formation d'une rotule plastique ne soit réellement nécessaire.
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4.5 Relations entre 1'angle 6pax et 1a courbure maximale

L'angle Opax, que peut subir une colonne & 1'état ultime, est calculé pour
les differents cas de déformation en admettant le principe de répartition
de 1a courbure décrit au § 4.3.

Cette répartition est illustrée a la figure 4.16 pour tous les cas de
déformation.

La formation d'une rotule plastique n'est pas souhaitable pour le cas A, a
cause de la nécessité de fretter la colonne sur toute sa longueur. L'esti-
mation de la capacitée de déformation d'une telle colonne est abordée a la
fin de ce paragraphe.

|
@
a) l l
Iy
[
_— :
|

CAS A CAS B

max

fre——

|
¢) Casc |
|
'.
omax

Fig. 4.16 Répartition de 1a courbure a 1'état-limite ultime
pour les différents cas de déformation (formation
de rotule a 1'extrémité, excepte cas A)
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La valeur de 1'angle 6pax est obtenue au moyen de 1'intégrale (4.1), ce
qui donne pour les cas de déformation B a D:

. h _1,..1 L BN R ] .&E 4.14
cas B: 6max 2 3 h ry + (h rmax h ry) ( 2 2) 2 (4.14)
R _1 ] ey o3 ey
cas C: o g =z°h ry h — h ry) O-77) 7 (8.15)
oo ] 1 1 oy %
= — ¢ 'o._.— 'o____- 'o . ]-___- ® e 4.]6
cas D: B T = h ry+ (h o~ h ,.y) ( )7 ( )

Les formules (4.14), (4.15) et (4.16) sont applicables quand la rotule
plastique se forme & 1'extrémité. C'est le cas si les limites indiquées
dans le tableau 4.1, respectivement 1a condition (4.12), sont respectées.
Dans le cas contraire, il convient de calculer la valeur de Opax en
admettant une répartition de la courbure a 1'etat ultime qui prenne en
compte une plastification dans une autre zone que celle d'extrémiteé
(figure 4.17).

Comme le montre la figure 4.13, cette p]astification ne peut guére se pro-
duire a une d1stance de 1'extrémité supérieure a § pour les cas de défor-
mation B et C et & T pour le cas D. Les réepartitions de la courbure illus-

trées a la figure 4.17 correspondent donc aux cas les plus défavorables.

CAS B CAS C

N|—

a)

N —
ol
e

max f— l_
r
y

max

CAS D

-
_;:_
_#_[“L

r
max

Fig. 4.17 Repartition modifiée de la courbure pour les cas B, C et D
(condition (4.12) non respectée)
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L'integration de ces courbures aboutit aux relations suivantes entre

1'angle O34 et 1a courbure maximale ——l—n

lhaX
cas B: 8«0 = %h-]; . %-(h'-ﬁ(— - (le %)-h'--rly-).(n-’;_p)-%'l (4.17)
cas C: 6B = ol ]y %-(h'-?‘]‘;{- R e r‘—y) (1+27f’).ip (4.18)
cas D: @ % - %—h%—; . (h'-T‘& - (2 %P- %)-h'o-})—l)-(% L BER g

Les équations (4.14) a (4.19) permettent de déterminer, pour chaque cas de
déformation, 1'angle de rotation ©p,x auquel peut étre soumisg unezco1onne

avant que la ruine ne soit atteinte, en fonction des rapports e et ]?‘

Les parametres sont:

h' : hauteur de la section frettée (colonnes circulaires: h'=d')
p Tongueur plastique (selon équation (4.5))
L longueur de la colonne, hauteur d'étage

ainsi que la courbure elastique max1ma1e h'. ]y dont le role n'est pas
négligeable, surtout si le r‘appor‘t-—E est grand.

En admettant une valeur élevée pour h'- ]y’ on risque de sur-estimer Opax,
et par conséquent la déformabilité de 1a colonne.

Sur la base de 1'@tude paramétrique décrite au § 4.4, on propose cependant
d'adopter une valeur constante susceptible d'étre atteinte sur la grande
majorité des colonnes quels que soient leur élancement, leur section ou le
cas de déformation:

1

h'.
Ty

= 0,0020 (4.20)
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I1 s'agit 1a d'une approximation assez grossiére, correspondant au minimum
relevée a la figure 4.15, mais qui est toutefois suffisante pour estimer
1'angle O3 de maniére raisonnable.

Les equations établies plus haut permettent la construction des diagram-
mes emax. .2_'... h's——

A titre d'exemple, on représente a l1a figure 4.19 celui relatif au cas de
déformation D,avec formation de rotules aux extrémités.

Les diagrammes concernant les autres cas de déeformation sont représentés
aux annexes A2.1 a A2.3.

h'. 1

max

1

— =25 20 15
8.10 7 l 0 9
| P
0.03 1 S 10
0.08 1 F A %
0.07 +
0.06 |
0.05 +
0.0u 1
0.03 1
0.02 1 ,

: h

0 o —

max l

0.01 +

.....

k- + P
ettt ———

0.002 0. 004 0. 006 0.008

Fig. 4.19 Diagramme angle maximal - courbure maximale pour le cas de
deformation D, avec formation de rotules aux extrémités
(h‘-tﬁy- = 0,0020)

Si on admet que le cas de deformation A ne doit pas conduire a la forma-
tion d'une rotule plastique, la capacité de déformation d'une colonne
ainsi sollicitée est limitée par 1'atteinte de sa résistance flexionnelle
maximale.

L'angle 6,4 possible pour une telle colonne peut étre estimé au moyen de
1'équation (4.1), en admettant la répartition de courbure illustrée a la
figure 4.16a.
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On obtient donc:

] _ 'I l. ]
Omax g~ = 5 °h vy
v .
et avec h 'E= 0,0020 (equation (4.20)).
0 = 0,001 - ES
max , b (4.21)

IT s'agit 1a d'une approximation grossiére, qui est néanmoins suffisante,
car les angles imposés selon le cas de déformation A sont en général trés
faibles (voir § 8.3).

Si 1'on dispose, pour une section donnée, de sa relation moment-courbure,
sous effort normal N constant, calculée selon les principes du § 3.1, il
est possible d'obtenir 1'angle maximal a 1'état ultime 6p,, de fagon plus
précise. Cela peut étre effectué par un programme de calcul utilisant la
valeur réelle ]de la courbure élastique h'-%%-, au lieu de la grandeur
constante h"'Fy = 0,0020, et qui fonctionne selon le schéma décrit ci-

apres.

A 1'extrémité ou 1'angle 6 est imposé, la courbure % est augmentée de O

jusqu'a ”Lax' Aprés chaque accroissement de celle-ci, le moment correspon-
dant est obtenu a partir de la relation moment-courbure; sa répartition le
long de la colonne est fonction du cas de déformation considérée et 1la
valeur de la courbure est ainsi connue dans chaque section. Finalement,
son intégration permet d'obtenir 6.

Lorsque la résistance flexionnelle Mp est atteinte dans 1a section la plus
sollicitee, i1 s'y forme une rotule plastique dont 1la longueur Lp est
calculee par 1'équation (4.5). Des lors, le processus de calcul est pour-
suivi jusqu'a ce que F%EI soit atteinte, en attribuant a la rotule un
comportement plastique et au reste de la colonne un comportement élastique

selon la loi de déchargement indiquée a la figure 4.20a.

Les résultats d'un tel calcul pour une colonne donnée sont illustrés aux
figures 4.20b a 4.20d, notamment la variation de la repartition de 1la
courbure, ainsi que celle du moment fléchissant total et de la déformée de
1'é1ément.
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N
— = 0.5 N = 2'356 kN
Ng
CAS B
\ _LSECTION B REPARTITION DE LA COURBURE
= | Etriers:
3200 ¢ 400(f%8 ]| #a.s=150 Sl ANGLE 0 [%]

4'000 a - o 20
[mm] T Py = 0-39% 0
SECTION A 18

J.ﬁ 800 }-\__*__. N Etriers : :: 04009 ggg
ﬂ— 356 @8,s= 100 15
M [kNm] T P =1.01% :: 1 0pax=5%
A w 4
400 SECTION A nor
w | b)
2007} secTion B . 1
] s
| a) ? j- 1. =
200 Iy . 1 1 P
| déchargement 6 4 M max 440mm
100 -3 ; e 4 . ~ " * —_—— -L
Courbure [-10"] [mm™'] 2 4 ; x b
' T 1 T ™ ' —t *t H— T—T
0 20 40 60 80 100 25 50 75 100
Courbure [10’6 mm"]
DEFORMEE DE LA COLONNE REPARTITION DU MOMENT TOTAL
Fomt ANGLE 0 [%] " ANGLE 0 (%]
19 oeees | 8§ 1 + cewee ! 0§
. =ie . \ = g
1?7 -

Il
—

bbbt &, 90 N $.00

naNuE 4.50 1? I \\ BEXSE 4. 50

0000 5,20 16 \ 26009 5,00
15 - ,

9 =5%

1" - C) 1" <+

10 10 <4

g 1R s 4

8 [ 1

7 ‘ ‘ I 7 qL

6 r K ﬂ/}{ s -+ ) ] K .

e 4 - o e 4

¥a & o 1 \\( £ Y

2 1 e X 2 = t

! = + + —~+ ' bt bt
5 10 15 20 100 200 300 400

A [mm] Moment [kNm]

Fig. 4.20 Calcul de 1'angle maximal B, par intégration numérique

de la courbure (fc = 30 N/mm2, p = 2,05%, f, = 460 N/mm)
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A 1'opposé de cette procédure trés complexe, 1'angle maximal 0 pax Ppeut
étre estimé de maniére encore plus simple qu'en utilisant les formules

(4.14) a (4.19), en négligeant complétement la courbure élastique, comme
représente a la fig. 4.21.

Courbure
idéalisée

£

l
l

IR 1

l 1/ max f " 1

Fig. 4.21 Reépartition de l1a courbure et moment virtuel
pour le calcul simplifié de Opax

Dans ce cas, 1'angle maximal 6pax s'obtient par:

~ 1
8 =
X
ma "max

'lp (4.22)
ol Lp se calcule selon 1'équation (4.5).

Cette fagon de procéder peut toutefois se reveler trop conservatrice,
surtout dans le cas de colonnes relativement élancées et conduire ainsi a

une armature transversale d'importance exagérée.

A titre de comparaison, les résultats provenant des trois approches
différentes pour calculer Bpax sont représentés ci-aprés a la figure 4.22.
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1\
7 \\\ Intégration "exacte”
\‘\\ \/

\ simplification avec h'-%:0.00Q
| \\\2/ 0oy S — ’
05 — \M max p rmax
-1 } .\

Fig. 4.22 Comparaison des méthodes de calcul de 1'angle 6p,y
(caractéristiques de la colonne, voir fig. 4.20)

L'application des formules (4.14) a (4.19) conduit généralement a des
valeurs raisonnables et est facilitée par 1‘'utilisation des diagrammes
présentés aux annexes A2.1 a A2.3

L'angle de rotation 6pax Que peut subir une colonne a 1'état ultime est
estimé en évaluant la grandeur de 1la courbure maximale r;ax
celle-ci est atteinte dans la section la plus sollicitee, la capacité de
rotation de cette derniére est épuisee.

I1 s'agit 1a du mode de rupture habituel si la formation de rotules
plastiques a lieu aux extrémités et si Opax Nn'excéde pas environ 2,5 a 3%;

-

la deformabilite généralement requise a une colonne étant inférieure a ces

Lorsque

valeurs (cf § 5.3), ceci concerne donc la grande majorité des cas
pratiques.

Dans tous les autres cas, lorsque Opax doit étre supérieur a ces valeurs
et que 1'élancement est relativement grand, il se peut que la capacite de
rotation "intrinséque" de la section, définie par r;ax’
étre totalement exploitée.

ne puisse pas

Lorsque 1'imposition d'une rotation 6 provoque la formation d'une rotule
plastique, 1a colonne se déforme comme indiqué a la figure 4.23a.



- 111 -

Le maximum du déplacement horizontal w de 1'axe de 1a colonne est mesuré 3
la limite de la rotule plastique et peut étre estimé par la formule
suivante provenant de considérations géométriques.

Wmax = 0,66 -%p (4.23)

Il en résulte un moment du second ordre My = N-wpax dont 1'intensité
dépend de © et %&p. Si ce moment dépasse la résistance flexionnelle
disponible dans la rotule plastique, la ruine peut étre atteinte sous une
courbure % inférieure a Fé%;’ et la déformabilité réelle est ainsi plus
faible que celle escomptée (point (E), fig. 4.23b).

M [kNm] — Frette:  @8mm,s=100 mm
, Arm_long.: 8 @ 20 mm
H h' z 350 L Beton : f. =30 N/mm?

[mm]

A

®I=4500 mm,lD=480mm

EzO.g-NR-‘tQm KN I (@)1= 8000 mm .1, = 600 mm

it M _____ _@
-1 H-——Wmax ,—150 = R)
\ (. [®
\ ’ R I: ln lr[mm"] 10°°
0 ' ! -
v 0 1, ' 22 ! l alo
1

a) b)

Fig. 4.23 a) Estimation de w par des considérations géométriques
b) Réduction de la capacité de rotation due au moment My = N-w

Pour se prémunir contre cette éventualité, la condition suivante devra
étre vérifiée si la déformabilité requise a 1'état ultime excédde Opax =
2,5%.

N : effort normal

Wpax: déformation horizontale maximale lorsque 6pay est atteint
(équation (4.23))

My : résistance flexionnelle de la rotule plastique sous N et Opax
(abaques A3.] a A3.6)
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5. ETAT-LIMITE DE RESISTANCE

5.1 Concept de dimensionnement

Le role d'une colonne est de transmettre 1'effort normal qui la sollicite
avec une sécurité suffisante, tout en étant capable de faire face aux de-
formations qui Tui sont éventuellement imposeées.

Le concept de dimensionnement proposé ici établit une distinction entre
les deux proprietés des sections que sont la résistance et la ductilité.
11 fait appel a la résistance pour la reprise de 1'effort normal et a la
ductilité pour les déformations imposées.

Les conditions pour la vérification de la sécurité a l1a rupture sont donc
les suivantes:

- Condition de NR (5.1) Ng:  valeur de dimensionne-
résistance: Ng < VE ment de 1a sollicitation

Np:  valeur de calcul de la
résistance

YR: coefficient de sécurité
partiel relatif a la
section

- Condition de Omax
ductilite: B4 <

Y (5.2) 6d : valeur de dimensionne-
R ment de 1'angle de
rotation imposé

6max: angle maximal que 1a
colonne peut subir a
1'état ultime sous
1'effort normal Ny

Dans le cas ol une grande déformabilité de 1a colonne est requise a 1'état
ultime (§ 4.5), c'est-a-dire lorsque Opax > 2,5%, i1 est nécessaire de
vérifier la condition supplémentaire (5.3) afin que la courbure F%;;* et
par conséquent Opax, puisse étre effectivement atteint dans la rotule
plastique.
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Ng © Wpax € = (5.3) wpax: deformation horizontale
YR maximale de la colonne
dans la rotule plastique
(équation (4.23))

My : résistance flexionnelle
de la rotule plastique
SOuUsS Nd et emax

Pour le calcul de la résistance Ng, on propose de ne pas tenir compte du
béton d'enrobage car i1 n'apporte pas de contribution fiable a la résis-
tance, vu son éeclatement partiel.

La valeur de calcul de la résistance Np est donnée par:

NR = (Ag-As tot) fc + As,tot-fy (5.4) A : aire de la section
delimitee par 1'axe
des etriers

As tot: aire totale de 1'arma-
ture longitudinale

fe : valeur de calcul de
1a résistance du béton

fy : valeur de ca]cu] de
la Timite d'écoule-
ment de 1'acier

La condition (5.1), et dans certains cas (5.3), permet le dimensionnement
de la section {(b',h', taux d'armature ©) tandis que 1'inégalité (5.2) con-
duit a 1'estimation de 1'armature transversale néecessaire pour assurer la
ductilite.

La procédure génerale qui decoule de (5.2) est basée sur 1'utilisation des
abaques effort normal - courbure - moment etablis au § 3.2.4 et son appli-
cation engendre un volume de calcul relativement important.

L'utilisation de cette méthode générale, qui ne se justifie que dans les
cas ou une ductilité importante est requise, est présentée au moyen
d'exemples au § 5.2.

Pour traiter les cas courants de la pratique, le respect de regles cons-
tructives simples concernant 1'armature transversale est en principe
suffisant pour assurer la deformabilité necessaire. Ces regles, ainsi que
les considerations ayant servi a leur établissement, font 1'objet du § 5.3.
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Ce concept de dimensionnement, basé sur la prise en compte de la ductili-
té, n'est pas applicable a des éléments dont 1'@lancement est supérieur a
Aep = 50, leur capacite de déformation ne pouvant guére étre exploitée
complétement a cause de phénoménes d'instabilité. Pour traiter de tels
cas, il y a lieu d'appliquer des méthodes de calcul usuelles pour Tles
pigces é&lancées [5.1], [5.2].

. Déeformée initiale de l1a colonne

Dans 1la plupart des réglements et normes nationaux ou internationaux
([1.71, [1.81), on impose, pour les &léments comprimés, la prise en compte
d'une excentricité ou d'une déformée initiale, pour considérer 1'imperfec-
tion de rectitude de la piéce ou de la cage d'armature.

Dans la norme SIA 162 [1.8], on admet une déformée initiale w, affine a la
déformée de flambage dont la fleche maximale vaut:

L h
Wo max = 335 » dans les limites 75 < Wy max < 0,10 m (5.5)

Si 1'2lancement A, est inférieur a 30, le dimensionnement de la section
se fait en n'admettant que 1'effort normal Ny et le moment My du a 1a
déformée initiale w, comme représenté a la figure 5.1 pour une colonne
bi-encastrée.

Fig. 5.1 Moment My di a wgp et Ny
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Lorsque Acy > 30, 1'augmentation du moment résultant de la deformation de
la colonne, c'est-a-dire 1'effet du second ordre, doit étre prise en

compte.

Dans le Code-Modéle du CEB [1.7], on indique qu'un procédé sensiblement
équivalent a la prise en compte d'une déformee initiale wy consiste, dans
le cas d'éléments de faible &lancement (X.p < 30), & introduire un coeffi-
cient partiel de séecurité supplémentaire defini par:

apsn + 60
BLLLLUSRARPS B (5.6) apjp: dimension minimale

Yn = - .
n Anin de 1a section en [mm]

Ypn : coefficient partiel
de securite

Pour tenir compte de 1'effet du second ordre dans le cas des éléments dont
1'élancement )., est compris entre 30 et 50, on propose de modifier la de-
finition de Y, de 1a maniére suivante:

_ [ Aer amin + 60 Ler
Yn = (?56 + 0,85)' amin 1,1 (5.7) Aer o

En tenant compte de ce coefficient Y, la formule de dimensionnement (5.1)
devient:

NR
Yn*YR

Ng < (5.8)

La valeur de dimensionnement Nq de la sollicitation se calcule a partir
des valeurs moyennes ou caractéristiques, combinées avec des coefficients
partiels de charge indiques par les normes. Par exemple, selon le Code-
Modéle du CEB, cela donne pour les colonnes de batiment:

Nd = Yg . Ng + Yq . Nq (5.9)
avec: Ng : effort normal provenant du poids propre et
des charges permanentes;

Yg = 1,35: coefficient de sécurité partiel relatif a Ng;

Nq : effort normal provenant des charges utiles
(non-permanentes);

Yq = 1,5 : coefficient de securité partiel relatif a Ng-
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Les efforts Ng et Ng sont obtenus par une descente des charges. Pour di-
mensionner les colonnes des batiments d'habitation et de bureaux, on tient
également compte de la faible probabilité que les charges utiles soient
eégales a leur valeur maximale simultanément sur toute la surface des
planchers. La maniére dont Ng peut étre réduit est indiquée dans 1les
normes et reglements, tels que la référence [5.3). Cette réduction n'est
en principe pas admise dans certains batiments tels que salles de specta-
cles et surfaces de vente ou de stockage.

En combinant 1a formule (5.4) et 1a condition (5.8), on obtient:

Yn c YR Nd € (Ac - Ag tot) - fc + As tot * fy (5.10)
t ant P = As . tot tire la formul ivante pour le calcul de
et en pos —AC . on a formule sui P alc
1'armature longitudinale:
Yn* YR Ng-Ac- fe

P2 , (5.11)
Acs (fy - fe)

avec: A : aire de la section frettée (située a 1'intérieur du
C b L Je | Lo
périmétre délimité par 1'axe des étriers);

Ag tot: aire totale de la section d'armature longitudinale;
fe : résistance du béton a 1a compression (valeur de calcul);

fy : limite d'écoulement de 1'armature longitudinale (valeur
de calcul);

YR : facteur de sécurité partiel relatif a la section;

P : taux d'armature par rapport a la section frettée.

Bien que cette procédure soit basée sur la norme SIA 162, en ce qui con-
cerne les principes, les coefficients et les notations, elle peut aisément
étre utilisée en appliquant un autre code.
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5.2 Methode générale de dimensionnement

La condition de ductilité (5.2) conduit au dimensionnement de 1'armature
transversale nécessaire a 1'obtention de la déformabilité requise.

L'evaluation de cette derniéere consiste en un choix d'une valeur de dimen-
sionnement 64 de 1'angle imposé a 1'état ultime.

Dans le cas d'un batiment, le choix de cette valeur dépend de la position
de la colonne dans celui-ci ainsi que des caractéristiques des sections
des colonnes et des porteurs horizontaux.

Toutes les colonnes ne sont pas susceptibles de former des rotules plasti-
ques, car celles-ci peuvent également apparaitre dans les porteurs hori-
taux. L'ordre d'apparition des rotules dépend de la résistance flexion-
nelle des différents &léments.

Pour determiner quelles sont les colonnes plastifiées, il est nécessaire
d'analyser le comportement de la structure sous 1'augmentation graduelle
des charges et des deformations imposées jusqu'a 1'obtention de mécanismes
signifiant son écroulement. Une telle analyse nécessite cependant 1'emploi
d'un programme de calcul tenant compte du comportement non-linéaire des
matériaux. De maniére trés générale, on peut toutefois penser que des
rotules plastiques peuvent se former aux extrémités de colonnes de bord,
si la résistance flexionnelle de ces derniéres est inférieure a celle des
planchers auxquels elles sont liées, tandis qu'une formation de rotules
dans les colonnes intérieures est nettement plus improbable.

Cette méthode générale basée sur la condition (5.2) peut surtout étre
appliquée dans certains cas particuliers lorsqu'une tres forte déformabi-
1ité des colonnes est nécessaire, par exemple pour absorber 1'énergie lors
d'un séisme.

L'angle maximal Opax que peut subir une colonne a 1'état ultime sous
1'effort normal Ny se calcule au moyen des formules (4.14) a (4.16),
respectivement (4.17) a (4.19), ou encore trés aisément avec les diagram-
mes des annexes A2.1 a A2.3, en y introduisant 1la courbure-—l——-pouvant

R ) i "max
etre atteinte dans la rotule plastique.
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Cette courbure est dépendante de 1'effort normal N4, de la configuration
des étriers, de la classe de ductilité et du taux d'armature longitudina-
le; elle peut étre obtenue & partir des diagrammes représentés aux annexes
A3.1 a A3.6. Finalement, les caractéristiques de 1'armature transversale
(diamétre et espacement des étriers), correspondant a la classe de ducti-
1ité et a la configuration choisie, sont determinées au moyen des annexes

Ad.1, A4.2 et A4.3.

5.2.1 Dispositions constructives genérales

5.2.1.1 Armature longitudinale

En ce qui concerne 1'armature longitudinale, 1'application de ce nouveau
concept de dimensionnement n'implique pas de dispositions constructives
particuliéres, si ce n'est celles déja prescrites par les normes.

Celles-ci fixent en général des limites pour la quantité d‘'armature lon-
gitudinale; la norme SIA 162 [1.8] limite le taux d'armature longitudinale
Ptot par rapport a la section totale, aux valeurs:

0,62 € Pgor < 8% (5.12)

La limite supérieure Pyot max = 8% provient du fait qu'une trop grande
densité d'armmature peut entraver la mise en place correcte du béton
lorsque celui-ci est vibré de maniére conventionnelle, en particulier dans
les zones de joints des barres (figures 5.2a et 5.2b).

Dans le cas de colonnes préfabriquées, lorsqu'un bon compactage du béton
est assuré, soit par centrifugation, soit au moyen d'un coffrage vibrant,
le taux Pgot peut dépasser la Timite prescrite.

Le nombre de barres d'armature doit étre adapté aux dimensions des
sections, comme illustré a titre indicatif a Ta figure 3.34. Un diametre
des barres inférieur a 12 mm doit é&tre proscrit en raison du danger de
flambement de celles-ci dans les rotules plastiques.
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5.2.1.2 Armature transversale

Les exigences en matiére d'armature transversale sont tres différentes
selon qu'une rotule plastique peut se former dans la zone considerée ou
pas.

a) Zones de formation de rotules plastiques

11 faut vouer une attention tres particuliére aux zones d'une colonne ou
des rotules plastiques sont susceptibles de se former pour absorber les
déformations imposées. C'est le cas aux extrémités encastrées pour les cas
de déformation B, C et D (voir figure 4.16), si 1'@lancement est modéré
(Acp < 30).

Dans ces zones, la configuration des étriers est adaptee a la forme et aux
dimensions de la section, en ajoutant, selon les cas, un ou plusieurs
étriers secondaires, comme indiqué a la figure 3.34. Ceci se justifie par
le fait que pour une configuration, un diamétre et un espacement d'étriers
donnés, la ductilité est d'autant plus grande que la section est petite.

Certaines configurations comme 1a no(3) pouvant conduire a des difficultés
pratiques lors du ferraillage, peuvent étre avantageusement remplacées par
les dispositions plus simples de la configuration ®@.

Afin d'éviter le flambement des barres d'armature longitudinales fortement
comprimées, 1'espacement des étriers dans la zone de formation de 1la
rotule doit étre limité. Dans [1.3], i1 est montré que ce danger peut étre
écarté si 1'espacement est inférieur a 6 fois leur diamétre.

En cas de forte armature longitudinale, i1 faut veiller a ce qu'au moins
une barre longitudinale sur deux soit tenue latéralement par un étrier. Il
est ainsi possible d'ajouter une barre longitudinale supplémentaire entre
celles des sections () a @ représentées a la figure 3.34.

Dans les colonnes circulaires, 1'armature transversale est constituée
d'étriers isolés ou d'une spirale continue; le fagonnage d'une telle
spirale n'est cependant pas aisé si son diamétre excéde environ ¢ 8 mm.

Pour assurer une ductilité suffisante aux sections circulaires de moyenne
et de grande dimensions, il convient de limiter 1'espacement des barres
Tongitudinales a 120 mm (figure 3.34).
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La longueur de la zone devant étre frettée selon ces principes peut étre
calculée par la formule suivante, valable pour les colonnes encastrées a
une seule ou deux extrémités, et dont 1'@lancement est modéré (Aop < 30).

Lo = 0,12 - & + 300 [mm] (5.13) £ : longueur de la colonne

Elle est obtenue en multipliant la longueur plastique 2p, donnée par
1'équation (4.5), par un coefficient de sécurité valant 1,5 et en admet-
tant un diamétre maximal des barres longitudinales &gal a @P1ong = 34 mm.

Pour se situer davantage du cOté de la sécurité, la formule (5.13) néglige
1'effet du gradient de moment dans les cas de déformation C et D en
utilisant le paramétre £ au lieu de z (voir figure 4.10 ).

Lorsque 1'élancement est compris entre Acp = 30 et Ao = 50, le frettage
doit étre réalisé sur la longueur:

Lo = % + 300 [mm] (5.14) z: distance entre 1'extrémité de

Ta colonne et le point
d'inflexion de 1a déformee
(fig. 4.10)

A 1la figure 5.2, on représente les dispositions constructives typiques
d‘une colonne en béton arme.

4. A
r . '
I i
Elevation
IS8 P mas! {:
v Lv v ‘i_.
s =
) } -t joints de betonnage
v- - . espacement
; ; 0 reduit s,
A A ’ j::
h espacement L JH
\ S,=25, Detail —_—
3’ —
espacement . . L
;'- -'; selon SIA 162 2
8 B (5.15) b)
1
 _ _ :
§<J Section A-A Section B-B
‘—{ la—h = 250
a) étrier secondaire

y" /_e'trier primaire b <
\ ‘ uz10g étrier -
az135°
c) .y d)

/4

Figure 5.2 Dispositions constructives
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Pour pouvoir remplir pleinement leur role, tous les &triers d'une colonne
doivent étre correctement ancrés comme indiqué a la figure 5.2c et 5.2d .
Cette disposition est primordiale pour que les fonctions de 1'étrier,
fretter le béton et empécher 1le flambement des barres longitudinales,
soient assurées méme 1lorsque 1'enrobage éclate sous 1'effet de fortes
courbures.

b) Zones non-plastifiées

Comme cela est mis en évidence au chapitre 4, une tres forte proportion
des deformations imposées est absorbée a 1'état ultime par la formation de
rotule(s) plastique(s). En dehors de celle(s)-ci, la courbure reste faible
et les sections sont essentiellement sollicitées par 1'effort normal.

Il n'est dans ce cas pas nécessaire de fretter cette partie de la colonne
avec une armature transversale tres importante et les dispositions habi-
tuelles contenues a ce sujet dans les normes sont généralement suffisantes.

En dehors des zones d'extremités, on propose d'appliquer les régles de la
norme SIA 162 [1.8] qui préconise, pour 1'espacement des étriers, la plus
petite des valeurs suivantes:

s = 15 Pyong,min $long,min: diamétre de la barre
longitudinale 1a plus faible
S = apin (5.15)
s = 300 mm amin : dimension minimale de la
section
et pour leur diamétre minimal:
_ glong,max e
Pmin = —— (5.16) P1ong,max: diamétre de la barre
3 Tongitudinale Ta plus grosse

Un étrier périphérique est en principe suffisant pour 1les colonnes
carrées, mais il y a toutefois lieu d'assurer, au moyen de crochets, une
barre d'armature sur deux (figure 5.3), excepté celles situées dans les
angles, afin d'en eviter le flambement.
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Fig. 5.3 Disposition de 1'armature transversale hors des zones
de formation de rotules plastiques

Si le rapport des espacements d'etriers, entre la zone frettee aux extré-
mités et celle qui ne 1'est pas, est supérieur a 2, il faut varier
progressivement cet espacement sur une longueur égale a h, comme indiqué a
la figure 5.2a, afin d'éviter une rupture @ la limite entre les deux zones.

5.2.2 Exemple de dimensionnement, méthode générale

On présente ci-aprés deux exemples concrets de dimensionnement de 1'arma-
ture longitudinale et transversale au moyen de la méthode générale. Le
premier illustre la procédure a suivre lorsque 1'é@lancement est modéreé
(Aep < 30) et que les effets du second ordre ne sont pas a prendre en
compte, ce qui correspond a la majorité des cas rencontrés dans le
batiment.

Le second exemple traite le probléme d'une colonne plus &@lancée (305 Agp
£50), ou les rotules plastiques risquent de ne pas se former aux
extrémites.

Lorsque 1'élancement X.,. est supérieur a 50, la méthode n'est pas applica-
ble. Les rotations, les coefficients de securité et les résistances des
matériaux sont, sauf indication contraire, ceux de la norme SIA 162 [1.8].

5.2.2.1 Colonne a élancement modéré (Acy < 30)

Soit la colonne représentée a la figure 5.4 soumise & un effort normal N
et a des rotations imposees selon le cas de déformation fondamental D.
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Section colonne: hxb = 350 x 350 mm2
Beton : B40/30
Acier : S500

1 -3500mm
Effort normal:
Charges permanente: Ng 1000 kN
Charge utile : Nq = 400 kN

Valeur de dimensionnement
de 1'angle de rotation: 64 = 2%

Fig. 5.4 Sollicitations et caracteristiques de la colonne
- . L .
- Controle de 1'@lancement (tableau 4.1): -— = 10 <17, ce qui correspond
a A\ =24 > les rotules plastiques se forment aux extrémités.

a) Armature longitudinale

Yn'YR*Ng - Agef A
formule (5.11) 03 — A? g ? c, 0 =S
¢ (fy-fe)

- Dimensions section frettée:

h' =b' = h - 2:20 - Patrier = 300 mm A. = 3002 = 90000 mm
enrobage

- Selon SIA 162:

Béton B40/30 : fow,min = 30 N/mm?
Valeur de calcul : fc = 0,65 fcyy min = 19,5 N/mm?
Acier $500 : fy = 460 N/mm2
Coefficients de sécurite: Yp = 1,2
amin + 60 350 + 60
(5.6) : Yq=——0 - = 1,17
%min 3min
(6.9) : Ny =Yg - Ng+Yq- Ng

Yg=1,3, ¥qg=1,5
= 1,35 - 1000 + 1,5 - 400 = 1950 kN

<
(=%
[
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- Taux d'armature necessaire:

. 1,17 1,2+ 1950 « 103 -90-103 - 19,5

(5.11): 22 = 2,59
90 - 103 « (460 - 19,5)

As tot > 0+ Al = 2250 mm2 ~ choix: 8 § 20 mm (Ag tot = 2510mm?
o = 2,8%)
Ng
Calcul du rapport Ty

(5.4): Ng = (Ad-As, tot): fc+ As,tot fy = (90-103-2510)-19,5 + 2510-460 = 2860KN

b) Armature transversale

La Tongueur théorique de 1a rotule plastique est obtenue par 1'équation (4.5).

o = - 3500 - > 2.
(4.5): %p = 0,08:2 + 6-B1ong = 0,08 - 222 + 620 = 260 mm I 13,5
Les extréemités de 1la colonne doivent étre frettées sur la longueur
calculée au moyen de 1'équation (5.13):

(5.13): &5 = 0,12 - £ + 300 [mm] = 0,72 - 3500 + 300 = 720 mm

La configuration la plus adaptée aux dimensions de la section est indiquée
par la figure 3.34, a savoir configuration (:) (1 étrier périphérique et 1
intérieur).

L'angle Bpax, que la colonne doit &tre en mesure de supporter a 1'état
ultime, vaut:

(5.2): emax >/ed°"{R = 2’],2% = 294%

La courbure maximale h'- F%g; ,qui doit étre atteinte dans les rotules
plastiques, s'obtient au moyen du diagramme a) de 1'annexe A2.3, avec:

h 2
Omax + o~ = 0,0020 et —

3 = 13,5

ona: h'-—— = 0,0263
max
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L'étape suivante consiste @ déterminer la classe de ductilité nécessaire,

avec N% = 0,68, pour la configuration (:) et le degré mécanique d'arma-

ture w= p- ?1 = 0,028 - 460 . 0,66, en interpolant entre les abaques B)
o

19,5
et C) de 1'annexe A3.2.

N ’ '
Pour h'- —1 = 0,0263 et 9. 0,68, on obtient:
" " A

classe de ductilite: 1II a III

En utilisant le diagramme B) de 1'annexe A4.1, il est alors possible, en
choisissant 1'espacement s = 75 mm, de trouver le diameétre nécessaire des
etriers:

s .5 . , - . P
= 300 ° 0,25 interpolation entre II et III: -Z = 0,105

- P8mm, s =175mm

En dehors des zones frettees, 1'espacement maximal des &triers est obtenu
par la formule (5.15):

s =15 - ﬁ]ong’min = 15-20 = 300 mm

Afin d'eviter une trop grande difféerence avec aa zone frettée, on choisit
s = 150 mm et Teur diamétre par (5.16): Ppip = _12%$;mié = 6,7 - choix: @ 8mm

La présence d'un seul étrier péeriphérique est dans ce cas suffisante.
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5.2.2.2 Colonne a élancement moyen (30< X, < 50)

Soit une colonne de section identique a celle traitée au § 5.2.2.1 solli-
citée par le méme effort normal mais dont la longueur est 2= 5000 mm.
Cette colonne est articulée a une de ses extrémités et subit un angle de
rotation © a 1'autre selon le cas de déformation B (fig. 5.5). La valeur
de dimensionnement 94 est estimée a og = 2%.

L'élancement %,atteint 16,7, ce qui correspond a Acp = 35 si 1'on admet

Zcr = 0,7'2.
Section colonne: hxb = 350 x 350 mm2

‘N hxb = 300 x 300 mm?
bl e Acier : $500
Béton : B40/30
B 1-5000 mm Effort normal
Charge permanente: Ng = 1000 kN N =1950 kN
0 Charge utile : Ng = 400 kN d

Fig. 5.5 Sollicitations et caractéristiques de la colonne

Conformément aux limites du tableau 4.1, i1 faut admettre que la rotule
plastique risque de ne pas se former a 1'extréemité encastrée, mais a une
certaine distance de celle-ci.

Le dimensionnement s'effectue tout de méme en supposant une plastification

a 1'extrémité et i1 faudra ensuite encore vérifier que c'est bien le cas,
au moyen de la condition (4.12).

a) Armature longitudinale

Compte tenu de 1'élancement supérieur a Acp = 30, le coefficient vy, doit
étre calculé au moyen de 1'équation (5.7):

Acr fmin * 90 35

350+ 60 _
(5.7) Yo = (ggp * 089 - = == (g

+ 0,85)‘ —E.O__ = ],2
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Le taux d'armature 1longitudinale, par rapport a la section frettee,
s'obtient par la formule (5.11):
Y, YR Ng-ALe f
(5.11): o> LR dCc c
ce (fyfc)
Avec Ny = 1950 kN, fc = 19,5 N/mm2, f, = 460 N/mmZ, Ac = 90-103 mm2, Yp =
1,2

F &

©1.2:1950-103 - 90-103
5 s 1a201,2 1950310 90-103-19,5 _ , 4e4
90.103. (460 - 19,5)

As tot > P-AL = 2390 mm2 > choix: 8 ¢ 20 mm (Ag ot = 2510 mm2, p32,8%)

N
. Calcul du rapport NQ

R
(6.4):  Np = (Ac-As tot)fc + As tot-fy = 2860 kN

Ngd
" W 0,68

b) Armature transversale

La Tongueur theorique de la rotule plastique est obtenue par 1'equation
(4.5).

(4.5): ,Q,p = 0,08'Z + 6'¢10ng = 0,08‘0,7'2' + 6'6]0’\9 = 400 mm N £ _ 5000
(fig.4.10)

L'angle de rotation 6p3x que la colonne doit supporter a 1'état-limite
ultime atteint:

(5.2): emax 3 ed * YR = 2‘],2 = 2,4%
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. - 3 ] > (]
et la courbure maximale nécessaire h"FEEI s'obtient au moyen du diagramme
A) de 1'annexe A2.1, avec:

h' . 2
nax "7 T 0:00144 et o= =12,

on trouve:

hts —'— = 0,012]
"max

En interpolant entre les abaques B) et C) de 1'annexe A3.2 (configuration
(:) , w = 0,66, on trouve la classe de ductilité requise. Pour h'v?%;; =
0,0121 et N§'= 0,68, on se contente de 1a classe de ductilite I.

Le diagramme B) de 1'annexe A4.1 permet alors, en choisissant 1'espacement
s = 100 mm, de trouver le diamétre nécessaire des étriers:

s _ 100 0,33 +  pour la classe I: = 0,06 l l
> p6mm, s =100 \A

Ces étriers doivent étre disposés a 1'extrémité encastrée sur une longueur
donnée par la formule (5.13):

=
w
o
E »ie

(5.13): %, = 0,12-2 + 300 [mm] = 0,12 - 5000 + 300 = 900 mm

En dehors de cette zone, 1'armature transversale peut étre formée par des
étriers périphériques @ 6 mm, espacés de 200 mm, comme indiqué dans 1la
figure ci-apres.
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. Verification finale

Il faut encore controler que 1'hypothése initiale de la formation de la
rotule plastique a 1'extremité est effectivement vérifiee, a cause de
1'élancement A, supérieur a 30. Pour ce faire, la condition (4.12) doit
étre remplie:

(4.12): s 20y ;

0,7+ (1+0) * o
En interpolant entreNles abaques B) et C) de 1'annexe A3.2, pour w = 0,66,
on trouve avec 'ﬁi = N% = 0,68 et la classe I; my = 0,30, d'ou:

A

L 250-0,30
_' b = R t -I.h - . * - . * - .
h V£,7°0,66-0,68 16,9 e ypothése est ainsi vérifiée
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5.3 Méthode simplifiée pour les cas courants du batiment (6pax = 1%)

Le dimensionnement de 1'armature longitudinale s'effectue de la méme
maniére qu'avec la procédure génerale (§ 5.2) au moyen de la formule
(5.11). L'application de 1a méthode généerale pour le calcul de 1'armature
transversale ne se justifie cependant pas dans les cas courants, d'une
part a cause du volume de calcul assez élevé et, d'autre part, en raison
de 1a nécessité de faire appel a une analyse plastique globale de la
structure, afin de 1localiser les endroits ou se forment des rotules
plastiques.

Pour traiter les cas courants, on propose une démarche simplificatrice qui
consiste a attribuer une capacité de rotation identique aux colonnes et
aux porteurs horizontaux. Pour ces derniers, on assure une certaine
ductilité en limitant habituellement la hauteur de la zone comprimée a
0,5-d (d: hauteur statique du porteur horizontal), 1la déformation
spécifique maximale ., du béton étant dans ce cas limitée & 3,5 9/00. La
capacité de rotation de ces porteurs horizontaux est ainsi de 1'ordre de
1% si 1'on admet une longueur de plastification p, égale a (1,0 + 1,5)-d.

L'idée consiste donc & attribuer a toutes les colonnes une capacité de
rotation équivalente égale a Opax = 1% selon le cas de déformation le plus
severe, c'est-a-dire le cas D (déformation en S). Les colonnes étant des
éléments essentiellement comprimées, la ductilité nécessaire ne peut étre
obtenue que par 1'augmentation de €, au moyen d'une armature transversale
adéquate.

Le but est 1'établissement de régles constructives simples concernant 1la
configuration d'étriers a adopter, ainsi que 1leur espacement et leur
diamétre. Ceci peut &tre obtenu en appliquant systématiquement, au moyen
d'un programme informatique, les opérations nécessitées par la méthode
générale, telles qu'elles sont présentées dans les exemples du § 5.2, en
cherchant a atteindre un angle de rotation 6pax = 1% pour toutes les
colonnes, quels que soient leur élancement et leur section. Le calcul
s'effectue en admettant le cas de déformation D, le plus sévére en ce qui
concerne les exigences pour les étriers car 1a longueur plastique %p y est
la plus petite (formule (4.5). Les régles obtenues peuvent donc s'appliquer
aux autres cas en étant du coté de la sécurite.
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Les exigences concernant les étriers dépendent de 1a zone de 1a colonne
consideree; des dispositions plus séveres, essentiellement en ce qui
concerne leur espacement et leur configuration doivent étre respectées aux
extréemités des éléments sur la longueur £, définie par 1'équation (5.13),
comme illustré a la figure 5.2.

%5 = 0,12 % + 300 [mm]

La configuration des @&triers doit etre adaptée aux dimensions de 1la
section et par conséquent au nombre de barres longitudinales, selon les
indications de la figure 5.6 illustrée ci-aprés.

h'[mm]} 200<h's300  300<h'<400 400<h'<600
T

h'
i

Fig. 5.6 Configuration d'étriers préconisée en fonction
des dimensions de la section

Des barres longitudinales supplémentaires peuvent étre ajoutées pour
autant qu'au moins une sur deux soit tenue latéralement par un étrier.

En dehors des zones d'extrémités, une armature transversale formée d'un
seul étrier périphérique est en principe suffisante, pour autant qu'ici
également une barre sur deux soit tenue, excepté celles situées dans les
angles, par exemple au moyen de crochets comme indiqué a la figure 5.3.
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L'espacement des étriers est indiqué dans le tableau 5.1 pour les deux
zones.

Espacement des étriers (8pax = 1%)

Aux extremités Ailleurs

S'l = min (6 Glong, %, 125 “‘n) 52 = 2's'|

Tab. 5.1 Espacement des étriers dans les différentes zones de la colonne

Le diamétre de ces &triers est en principe le méme sur toute la colonne et

. . N . .
dépend du niveau de 1'effort normal N% et de 1'é@lancement —ﬁT, respective-
ment %,(fig. 5.7).

Nd
N |
10 d= 12 10 8 6 [mm)

ot/ //j/

((:j / // / ¢Ion9
/ / Bin 3

0.2 L

IV/AVaRsE L

5 10 15 20

N.
Fig. 5.7 Diamétre des etriers en fonction de 4 ot de .%—,, respectivement 4

NR d'
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6. ETUDES EXPERIMENTALES SUR LE COMPORTEMENT A L'ETAT LIMITE ULTIME

Dans le cadre de 1a recherche générale sur le dimensionnement des colonnes
en béton armé, de nombreux essais ont été exécutés, tant sur le plan du
comportement a 1'état de service [1.3], que de celui & 1'état ultime

[(1.1], [1.21.

En ce qui concerne ce second volet, les essais sont trés différents, soit
par le type de colonnes utilisées, soit par les particularités des
installations d'essai. Le contenu de ce chapitre constitue une bréve
description de cette étude expérimentale et une mise en évidence des
résultats obtenus les plus significatifs. Certains d'entre eux sont men-
tionnés précédemment dans différents chapitres de ce travail, en particu-
lier au § 3.1.4 (relations moment-courbure) et § 4.2 (répartition de la
courbure).

Des indications plus précises concernant ces essais peuvent étre trouvées
dans les rapports détaillés [1.1], [1.2] établis a cet effet.

6.1 Essais séries A et B

Ces deux premiéres séries d'essai ont eu lieu dans le cadre d'une collabo-
ration entre 1'Institut et une entreprise de préfabrication spécialisée
dans les colonnes centrifugées a trés haut pourcentage d'armature.

Les buts qui leur sont assignés peuvent approximativement étre divisés en
deux groupes:

1) étude de la déformabilité des éléments et de leur aptitude a transmet-
tre 1'effort normal sous déformations imposées (essais type I);

2) vérification de la résistance ultime des colonnes sollicitées par un
moment et un effort normal, avec prise en compte des effets du second

ordre (essais type II).

Les essais sont partagés en deux séries expérimentales A et B. La
premiére, considérée comme préliminaire et constituée de deux colonnes,
sert en particulier a tester 1'installation d'essai et a dimensionner la
frette, tandis que 1a seconde comprend les essais principaux.
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6.1.1 Description des essais

Les deux colonnes de 1a série A ont une longueur de 4000 mm, un diamétre
de 290 mm et une armature longitudinale 8 @ 34 mm. La seule différence
entre elles est due a 1'armature transversale (frette) constituée d'une
spirale continue, dont le diamétre est de 4 mm pour la colonne Al et de 8
mm pour 1'élément A2.

Les colonnes de 1a série B sont de deux types (fig. 6.1):

- colonnes en béton armé (Bl a B4);
- colonnes en béton armé avec profilé métallique noyé (B5 a B8).

Les caractéristiques des éléments Bl a B4 sont identiques a celles des
colonnes de la série A, sauf en ce qui concerne la frette dont le diamétre
est fixé a 6 mm (acier S550).

L'armature longitudinale des colonnes B5 & B8 est formée d'un profilé
métallique HEM 140 (acier Fe510) entouré de 8 barres de diamétre @ 20 mm,
1'armature transversale étant 1a méme que sur les colonnes Bl a B4.

Les taux d'armature, par rapport a la section totale de béton, sont donc:

- Ptot = 12,4%  pour les colonnes en béton armé;
- ptot = 18,0% pour celles avec profilé métallique.

Les éléments d'essai sont préfabriqués en usine. Malgré la trés haute
densitée d'armature, un excellent compactage du béton est assuré grace a la
centrifugation du coffrage.

Les caractéristiques mécaniques du béton sont déterminées par des essais
de compression sur cubes de 200 x 200 x 200 mm et sur des cylindres @ 290
mm, de section identique a celle des éléments d'essai.

Des essais de traction des aciers sont effectués sur des trongons de
barres d'armature.
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HEM-140
8 @34 mm 8 ©20 mm
Piot=12.4% ptot'18‘0%

Fig. 6.1 Colonnes d'essai (séries A et B)
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Fig. 6.2 Dispositifs d'essai (séries A et B)
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Les principaux résultats sont résumés ci-aprés (valeurs moyennes):

. Béton (a 35 jours):

- résistance sur cube  : feym = 67,5 N/mm?
- résistance sur cylindre: fep = 56,9 N/mm?
- module d'élasticité selon RILEM [6.1]:

Ecm = 31200 N/mm2

. Acier:
- armature longitudinale 9 34 mm: fy = 525 N/mm?
- armature longitudinale @ 20 mm: fy = 510 N/mm?
- frette § 6 mm (acier $550)  :  fy = 579 N/mm?

Les dispositifs d'essai sont installés dans le bati d'une presse de 10'000
kN qui applique la charge verticale sur 1'élément (fig. 6.2 et 6.8). En
accord avec les buts visés, on effectue deux types d'essai:

1) Type I: essais de déformabilite
Les plaques d'extrémités, faisant office d'encastrement, sont inclinees
d'un angle © fixe par rapport a 1'horizontale (colonnes Al, A2, B1, B2
et B5).

2) Type 11: essais de résistance
Les rotules 1linéaires aux extrémités permettent d'appliquer 1'effort
normal avec une excentricité initiale fixe (colonnes B3, B4, B6, B7,
B8).

Le second type d'essai est habituel pour déterminer la résistance des
pieces en flexion composée, en tenant compte des effets du second ordre.
Bien qu'il apporte des éléments intéressants comme 1'évolution de 1la
rigidité jusqu'a la ruine ou 1'augmentation de la résistance de la section
imputable a 1'armature transversale, ce genre d'essai n'a pas, dans le
contexte de ce travail, 1'importance des essais du type I qui permettent
1'évaluation de la capacité de déformation.
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Les essais ont lieu a un age compris entre 24 et 40 jours. La mise en
charge est analogue pour toutes les colonnes, en augmentant 1'effort
normal jusqu'a la ruine, en 1'espace de quelques heures. L'essai est
d'abord dirige par la force, puis par la déformation a 1'approche de la
rupture. De nombreux appareils de mesure sont disposés afin de mesurer les
déformations relatives, les rotations et les efforts.

6.1.2 Resultats significatifs des essais

On se limite ici a mentionner 1'essentiel des résultats obtenus sur les
colonnes en béton armé (fig. 6.3) en mettant 1'accent sur les essais de
déformabilité (essais de type I).

6.1.2.1 Essais de déformabilité (type I)

L'inclinaison des plaques d'extrémités (fig. 6.2a) est 6 = 1,2% pour 1la
colonne Bl et 6= 2% pour 1'@lément B2. Les surfaces de contact supérieure
et inférieure sont paralléles, obligeant ainsi les colonnes a suivre une
déformation en S.

Ce genre de dispositif implique que la grandeur des angles © réellement
imposés a la colonne dépende du niveau de 1'effort normal. L'évolution des
angles 6 mesurés sur la colonne B2 en fonction de N (fig. 6.5) montre bien
que la valeur finale n'est atteinte que vers N = 2000 kN. Celle-ci se
situe dans une plage comprise entre 6 = 0,9% et 6= 1,2% pour toutes les
colonnes.

On peut constater qu'il n'est pas possible, au moyen d'un tel dispositif,
de provoquer des rotations supérieures a 1,2%. L'excédent est en effet
plutot absorbé par une plastification trés locale du béton et de 1'arma-
ture comprimée (fig. 6.9). Pour observer le comportement sous des angles
plus grands, on a recours au dispositif d'essai utilisé pour la série
expérimentale C et qui permet 1'application indépendante de 1'effort
normal N et de la rotation 6.
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Evolution des angles aux extrémités. Colonne B2.
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Fig. 6.9 Essais type I: écrasement Fig. 6.10 Essais type II: rotules
aux extrémités linéaires avec excentricité



- 143 -

En ce qui concerne les déplacements horizontaux (fléches), les colonnes
Al, A2, Bl et B2 ont un comportement fort semblable. I1 est illustré par
les mesures effectuées sur la colonne B2 (fig 6.4).

Pour des niveaux d'effort normal jusqu'a environ 4500 kN, la déformée
décrit un S de forme légérement asymétrique car les angles aux extrémités
ne peuvent pas étre corrigés durant 1'essai. En continuant a augmenter la
charge, la déformée se rapproche de celle du flambage d'un élément bi-
encastré.

Les déplacements horizontaux restent trés faibles et atteignent au maximum
6 mm. Ceci est di au fait que la quasi-totalité de 1'angle est absorbée
par la colonne sous un effort normal faible. La formation des rotules
plastiques aux extrémités est donc précoce, et cela contribue a réduire
sensiblement les déplacements du second ordre.

Dans le plan orthogonal a celui des angles imposés, les déplacements sont
négligeables.

La charge ultime atteinte pour chacun des éléments d'essai est la suivante:

Colonne Al: Nmax = 5160 kN
Colonne AZ: Nmax = 5770 kN
Colonne B1: Nmax = 5740 kN
Colonne B2: Nmax = 5670 kN

La rupture des colonnes A2, Bl et B2 est obtenue sous des efforts normaux
quasi identiques, malgré 1les angles imposés différents, tandis que 1la
ruine de la colonne Al est atteinte prématurément en raison d'une frette
trop faible.

L'observation visuelle de la rupture laisse penser qu'a son voisinage, il
y a un recentrage de 1'effort normal. On remarque en effet que le béton
d'enrobage éclate presque uniformément sur le pourtour de la section et
que la rupture a lieu en dehors de la rotule plastique ou la plus grande
partie de 1'angle est absorbée.
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En se basant sur ces constatations, on peut calculer 1'effort normal de
ruine de la fagon suivante, en ne prenant en compte, pour le béton, que la
section délimitée par 1'axe de la frette (le béton d'enrobage est négligé)
et en admettant les résistances des matériaux mesurées sur éprouvettes:

Nu = (AE: - As’tot) * fc + AS . fy
A. = 38'860 mm2 fc = 52 N/mnZ (cylindres a 28 jours)
As,tot = 7260 mm? fy = 525 N/mm2

Ny = 3812 kN + 1643 kN = 5455 kN

La moyenne Npsx m des charges de ruine obtenues sur les colonnes A2, Bl et
B2 est donc supérieure a cette valeur calculée Ny.

En admettant que cette augmentation est due a 1'effet de la frette sur la
résistance du béton, on peut quantifier cet accroissement Af:

N -N
Af, = max,m” "u

A¢ - As,tot

d'oi: fL = fo + Afc = 60 N/mm?

Cela représente une augmentation de 1'ordre de 15%, alors que 1'applica-
tion du modéle de comportement du béton fretté par des étriers circulaires
(§ 2.3.3) indique une augmentation de 9%.

Le modéle de calcul le mieux adapté parait donc €tre celui ou 1'on néglige
le béton d'enrobage pour calculer la résistance de la section.

L'armature transversale des colonnes A2, Bl et B2 est suffisante pour
former des rotules plastiques capables d'absorber des angles de rotation
de 1'ordre de 1,2%. On constate par contre avec la colonne Al que sa
ductilitée n'est pas suffisante, a cause du sous-dimensionnement de 1la
frette. Elle atteint donc 1a rupture sous des angles, respectivement un
effort normal, inférieurs a ceux des autres e€léments d'essai.
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6.1.2.2 Essais de résistance (type I1)

Dans ce type d'essai, 1'effort normal est introduit, avec une excentricité
initiale, au moyen de rotules linéaires (fig. 6.2b). Pour les colonnes B3
et B4, cette excentricité vaut respectivement e] = 30 mm et e} = 60 mm.

Sur chacune des colonnes, les déformations horizontales sont mesurées afin
de determiner les sollicitations totales du premier et du second ordre
(fig. 6.6).

L'excentricité totale de 1'effort normal au droit de la section la plus
sollicitée vaut 59,0 mm pour la colonne B3 et 96,8 mm pour la colonne B4.
On a donc un moment maximal Myax = 191 kNm pour un effort normal Npax =
3240 kN sur la colonne B3 et sur 1'élément B4, un moment Mpax = 234 kNm
sous 1'effort normal Nyax = 2415 kN.

A la figure 6.7, on représente le cheminement a la ruine des colonnes B3
et B4, en relation avec le diagramme d'interaction M-N conventionnel de la
section utilisée ([6.2], [6.3]). Les résistances obtenues sont nettement
supérieures a celles des abaques, ce qui est essentiellement di a des
résistances de matériaux supérieures et a 1'effet de frette.

6.2 Essais série C

Pour permettre 1'étude du comportement sous des angles imposés plus
grands, un dispositif d'essai plus complexe est installé dans la presse de
10'000 kN. I1 permet d'imposer, au moyen de bras de levier, des angles de
rotation a 1'extrémité inférieure d'une colonne, sans que 1'effort normal
agissant ne soit perturbe.

Ce dispositif permet la simulation directe du cas de déformation B (fig.
1.6) et, par symétrie, celui du cas D ou les déformations angulaires sont
imposées aux deux extrémiteés.

6.2.1 Dispositif des essais

L'installation de mise en charge est en fait composée de deux systemes
totalement indépendants. Une élévation de celle-ci est représentée a la
figure 6.11 et des photographies aux figures 6.25a et 6.25b.
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Fig. 6.12 Principe de fonctionnement de 1'installation d'essai (série C)
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Le systeéme primaire est formé par la presse de 10'000 kN, qui est consti-
tuée d'un vérin (:) et d'un bati formé de quatre colonnes le long des-
quelles on positionne la traverse supérieure (:) . Ce systéme primaire
permet d'appliquer une charge verticale a la colonne, au travers des
rotules linéaires . Le vérin @ est commandé électroniquement avec la
possibilité de diriger 1'essai par la force ou la déformation.

Le systéme secondaire est constitué de différents éléments fixés sur le
systéme primaire, mais son action n'est pas influencée par ce dernier.

Son rdole est d'imposer une rotation & la rotule inférieure par le jeu
concerté de deux vérins a double effet de 100 kN chacun (:) .

Le principe de fonctionnement est décrit schématiquement a la figure 6.12.
Ce dispositif permet donc de soumettre une colonne a un effort normal N
quelconque et de lui imposer un angle de rotation 6 compris entre - 5,5%
et + 5,5% (limitation due a des raisons mécaniques), sans que N ne soit
perturbé.

Un grand nombre d'appareils de mesure sont disposés sur 1'installation et
sur chaque élément d'essai. Les grandeurs essentielles, telles que la for-
ce exercée par le vérin principal, son déplacement, le moment de flexion
développé par le systéme secondaire ainsi que la grandeur de 1'angle de
rotation 9 (fig. 6.26a) sont mesurées et enregistrées en continu.

Sur 1'@lément d'essai, un réseau de capteurs inductifs est installé pour
mesurer les déformations relatives, sur des bases de mesure variant de 230
a 500 mm (fig. 6.14 et 6.26c) avec une densification de 1'appareillage
dans la région de formation potentielle d'une rotule plastique.

Ce systéme permet de déterminer la courbure, ainsi que la déformation
relative d'une fibre quelconque, dans la zone de mesure considérée.

D'autres capteurs sont utilisés pour mesurer les déplacements horizontaux,
comme dans les séries expérimentales A et B (fig. 6.26b). L'acquisition
des données est automatisée au moyen d'une chaine de mesure dirigée par
ordinateur.
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6.2.2 Eléments d'essai

La série d'essai se compose de 6 colonnes en béton armé centrifugé, de
section carrée de 240 mm de cOté et de 3000 mm de longueur. Tous les élé-
ments ont une armature longitudinale formée de 8 barres et une armature
transversale composée d'étriers.

Par suite de la centrifugation, un évidement d'environ 90 mm de diaméetre
se forme au milieu de la section.

Le diametre des barres longitudinales est choisi de fagon 3@ obtenir deux
taux d'armature, 1'un moyen et 1'autre trés élevé: (pgot: taux par rapport
a la section totale, o par rapport a la section délimitée par 1'axe des
étriers).

[}

- Colonnes C1 a C4: 8 0 16 mm,  pPyot = 3,142, p = 5,6%

- Colonnes C5 a C6: 8 @ 30 mm,  pyof = 11,04%, p = 19,0%

"

Les barres d'armature longitudinale sont soudées sur des plaques d'extré-
mité d'une épaisseur de 20 mm.

L'armature transversale est composée d'étriers espacés de 100 mm. L'espa-
cement est réduit a 50 mm dans les zones d'extrémités, sur une longueur de
600 mm; leur diamétre est de 6 mm pour les colonnes C1 & C4 et 8 mm pour
les deux autres et leur forme correspond a la configuration (:) (fig.
3.34, §3.2.4), avec un seul étrier périphérique. En ce qui concerne
1'ancrage, les extrémités des étriers ne sont toutefois pas recourbées
vers 1'intérieur du noyau fretté (comme préconisé au §3.1.4,figure 3.7).

Des schémas de construction des colonnes d'essai sont représentés a 1la
figure 6.13.

Les caractéristiques mécaniques du béton sont déterminées par des essais
de compression sur cubes 200 x 200 x 200 mm et sur des trongons prismati-
ques ayant une section identique & celle des colonnes, et une longueur de
400 mm.
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Les principaux résultats sont indiqués ci-aprés (valeurs moyennes):

. Béton:
- résistance sur cube (28 jours): fcym = 51,0 N/mm2
- résistance sur prismes
i 32 jours: fgp = 48,4 N/mml
i 60 jours: fcp = 51,6 N/mm?
. Acier:
- armature longitudinale § 16 mm: fy = 572 N/mm?
- armature longitudinale @ 30 mm: fy = 568 N/mmZ

6.2.3 Programme des essais

Le principe géenéral des essais consiste a appliquer un effort normal
Nessaj déterminé puis, en le maintenant constant, & soumettre 1'élément a
une rotation © agissant a son extrémité inférieure.

Cet effort normal est défini, pour toutes les colonnes d'essai, de 1la
facon suivante:
Ng

1
Nessai = R "R ((Ag-As, tot) * fc + As,tot - fy)

Np : valeur de calcul de la résistance (selon éq. (3.14), § 3.1.2)
YR ¢ coefficient de sécurité relatif a la section

En appliquant les valeurs indiquées dans la directive SIA 162/34 [6.4], en
vigueur en Suisse au moment de 1'étude expérimentale, on obtient:

. béton: f. = 0,6-fcy08 = 0,6-50 = 30 N/mm fcw2g: résistance nominale
a la compression
. acier: fy, = 460 N/mmZ (acier III) sur cube a 28 jours

. Yp = 1,3
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- Colonnes C1, C2, C3 et C4

Armature longitudinale 8 @ 16 mm 1609 mm?
Aire de la section frettée : Ac = 23'900 mm?
Np = 669 kN + 741 kN = 1410 kN

Nessai = 0,77-Ng = 1085 kN

S
»
"

- Colonnes C5 et C6

5655 mm<
23'200 mm?

Armature longitudinale 8 @ 30 mm: Ag
Aire de la section fretté : A
NR = 527 kN + 2601 kN = 3128 kN

Nessai = 0,77-Ng = 2406 kN

Sur la base de 1'effort Ngggaj,» On conduit les colonnes a la ruine en
procédant de deux manieres différentes, 1'essai se déroulant en deux ou
trois phases selon celle qui est choisie:

- phase (:) : augmentation de 1'effort normal N de 0 & Ngggaj. Par paliers,
en maintenant 1'angle 6 égal a 0 (toutes les colonnes);

- phase<:> : maintien de 1'effort normal Neggaij et augmentation de 1'angle
8, par paliers de 0,1%, a la vitesse de 1,3% par heure:
. jusqu'a la ruine (C3 et C6),
. jusqu'a une valeur fixe 6 = 2% (C1, C2 et C5).

Pour les colonnes C1, C2 et C5, i1 y a une phase d'essai supplémentaire:

- phase <:> : provocation de la ruine par:
. augmentation de 1'effort normal N en maintenant 6 = 2%
constant (C1 et C5)
. augmentation simultanée de N de 6 (C2) (fig. 6.15).
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6.2.4 Résultats significatifs des essais

6.2.4.1 Colonnes C3 et C6

Les essais de ces colonnes se déroulent en deux phases, a savoir une phase

de mise en charge jusqu'a Negggaj» Puis une phase d'augmentation de 1la
rotation 6 jusqu'a la ruine.

Le moment agissant a 1'extrémité subissant la rotation est égal a celui
développé par les vérins. L'évolution de celui-ci en fonction de 1'angle
imposé ¢, est illustrée aux figures 6.16 et 6.17 pour les deux éléments
C3 et C6.

Sur chacune des courbes, on remarque une chute du moment due & une brusque
diminution de la rigidité de la colonne. Cette diminution provient de 1'é-
clatement du béton d’enrobage et est d'autant moins marquée que 1a colonne
est fortement armée; elle survient lorsque © = 3,2% sur la colonne C3
et 6 =2,7% sur la C6.

La mesure des déplacements horizontaux (fig. 6.18) permet de déterminer le
diagramme du moment total (premier et second ordre) agissant tout au long
de 1'essai (fig. 6.19).

Par suite de 1‘éclatement du béton d'enrobage et de la plastification des
sections ainsi affaiblies, le moment du premier ordre diminue et celui du
second ordre augmente avec 1'accroissement de 1'angle 6. Lorsque celui-ci
est trés grand, le moment total M = M; + My n'est pas atteint a 1'extré-
mité de 1a colonne, mais & une certaine distance de celle-ci.

La relation entre le moment et la courbure moyenne, mesurée dans la zone
la plus sollicitée, est représentée aux figures 3.8a et 3.8b pour les deux
colonnes. Comme mentionné au §3.1.4, la rupture de la colonne C3 est due a
1'ouverture d'un étrier dont 1'ancrage est insuffisant, tandis qu'elle ne
peut pas étre atteinte sur 1la colonne C6, a cause des limites de
1'installation d'essai.

Avec les diagrammes de répartition de la courbure le long de la colonne
(fig. 4.5 et 4.6), on constate que si 1'angle 6 augmente, la courbure ne
croit plus que dans la zone plastifiée. I1 y a donc formation d'une rotule
plastique qui absorbe la plus grande partie de 1'angle (fig. 6.27); ce
phénoméne est étudié en détail au §§ 4.2 et 4.3.
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Les déformations relatives mesurées dans le béton tout au long de la phase
d‘augmentation de 9 sont représentées aux figures €.20a et 6.20b. I
s'agit ici des déformations dans la fibre extréme de la section frettée
(ecf), @ 1'axe de 1'étrier.

La zone plastifiee est beaucoup plus étendue sur la colonne fortement
armée C6, comme cela est également visible dans les diagrammes de répar-
tition de la courbure. La valeur maximale de ec¢ atteint -8,90/,, sur la
colonne C6 et de -15,8 0/,, sur 1'élément C3, dont la zone plastifiée est

moins étendue.

6.2.4.2 Colonnes Cl, C2 et C5

-

Pour ces éléments, 1'essai se déroule en trois phases {voir § 6.2.3), a
savoir une phase de mise en charge jusqu'd Nggsaj,» Puis celle d'augmenta-
tion de 1'angle jusqu'a © 2% et enfin provocation de la rupture en
augmentant soit N seul (C1 et C5), soit N et 1'angle © (C2) (fig. 6.15).

Durant la phase d'augmentation de 6 de 0 a 2 9/y,, 1'évolution du moment
développé par les vérins est semblable a celle relevée sur les colonnes C3
et C6, avant que le béton d'enrobage n'éclate.

Au moyen des déplacements horizontaux mesurés sur les colonnes C1 et Cb
durant la phase d'augmentation de N, sous 6 = 2% constant (fig. 6.2la et
6.21b), on peut déterminer le diagramme du moment total M = M; + My et sa
variation durant 1'essai (fig. 6.22a et 6.22b).

L'augmentation de N a pour effet une diminution treés rapide du moment du
premier ordre Mj. En d'autres termes, les vérins du systéme secondaire
développent des forces inférieures pour maintenir 1'angle constant. A
1'extrémité ou 6 est imposé, i1 y a donc recentrage de 1'effort normal.
Partout ailleurs sur 1'é€lément subsiste le moment di & la déformée My =
N-w. Ce phénoméne est encore plus marqué si 1'effort normal et 1'angle
sont augmentés simultanément, comme pour la colonne C2 (fig. 6.23a et
6.23b).

Pour ce qui est des déplacements horizontaux durant la derniére phase
d'essai, on remarque qu'ils n'augmentent que trés peu avec 1'accroissement
de N, si 6 est maintenu constant (colonne C1, fig. 6.21a).
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Fig. 6.21 Colonnes C1 et C5 : déplacements horizontaux en fonction de N
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Lorsqu'il y a augmentation simultanée de N et de 6, comme sur 1'élément
€2, les déplacements horizontaux ont méme tendance a diminuer (fig.
6.23a). Ceci s'explique en considérant les diagrammes de répartition de la
courbure moyenne représentés aux figures 5.7 et 5.8. La formation de la
rotule plastique y est bien visible, comme 1'est la diminution de 1la
courbure dans les zones non plastifiées.

Les efforts normaux Npay, les angles 6pax et les déformations relatives
maximales du béton fretté c.¢, dans Ta section la plus sollicitée, sont:

CO] onne emax [%] Nmax [kN] €cf [%J
(0 2,07 2400 9,9
c2 2,90 2020 13,4
Ch 2,03 3990 11,0
Tableau 6.1

Sur les colonnes C1 et C2, la charge maximale est atteinte lors de 1'ou-
verture d'un étrier dans la zone plastifiée (phénoméne analogue a celui de
1'@lement C3).

L'évolution des deformations relatives mesurées sur ces deux &lements a
1'approche de 1a rupture (phase (:) ) montre bien la localisation de la
plastification (fig. 6.24a, 6.24b et 6.28).

En revanche, la colonne fortement armée C5 ne subit pas d'ouverture des
etriers. La charge maximale y est atteinte lorsqu'un flambement de la cage
d'armature se produit au tiers de la hauteur, dans la zone ou le moment
total atteint son maximum (fig. 6.22b).

Comme pour les éléments des séries A et B, on calcule, a titre de compa-
raison, la charge ultime en introduisant les résistances des matériaux
mesurées sur éprouvettes et en négligeant 1la contribution du béton
d'enrobage:

Ny = (At-As tot)-fc + As, tot" fy Azt : aire de la section frettée
As tot: aire armature longitudinale
fc = 51,6 N/mm2 (prismes)
fy = 570 N/mm?
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Fig. 6.24 Colonnes C1 et C2 : déformations relatives dans le béton en
fonction de N, respectivement de N et ©
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Colonnes C1 et C2 Colonne C5

As,tot = 1609 mnl As,tot = 5655 mme

Ae = 23'900 mm? A = 23'200 mm2

Ny = 918 kN + 1151 kN = 2069 kN Ny = 3223 kN + 907 kN = 4130 kN

La charge maximale obtenue sur la colonne C1 est donc supérieure a celle
calculée; en admettant que cette différence est due a 1'effet de frette
sur la résistance du béton, 1'accroissement Af. peut &tre calculé:

Nmax - Ny

‘ = 14,4 N/mm?
Ac’ As,tot

b =

d'ol: fe = fo + Afc = 66 N/mn2, c'est-d-dire une augmentation de 28%.

Sur la colonne C2, 1'angle imposé plus grand cause a sa base des courbures
supérieures a celles de 1'élément C1. Associées a un effort normal
pourtant 1légérement plus faible, elles sont cependant suffisantes pour

provoquer 1'ouverture d'un é&trier et par conséquence 1a perte de
résistance du béton.

En ce qui concerne la colonne fortement armée C5, 1'effort calculé Ny est
supérieur @ Npax en raison de 1'instabilité mentionnée précédemment. Si on
calcule Ny en tenant compte de 1'augmentation de résistance du béton due a
la frette (f¢ = 66 N/mm?), on obtient:

Nu = 3223 kN + 1160 kN = 4383 kN

Ceci permet de conclure que 1'instabilité conduit donc a une diminution de
9% de la capacité portante.
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6.26a Mesure de 1'angle de rotation

N
(i)

Fig. 6.26b Mesure déplacements Fig. 6.26c Mesure de déformations
horizontaux au moyen relatives sur la

de capteurs colonne
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7. ETAT-LIMITE D'UTILISATION

7.1 Généralités, hypothéses simplificatrices

Dans la premiére partie de ce travail, i1 est montré que les colonnes en
béton armé peuvent transmettre, a 1'état ultime, un effort normal élevé
indépendamment des déformations qui leur sont imposées, pour autant que
des dispositions constructives particuliéres relatives a 1'armature
transversale soient adoptées et que certaines limites concernant 1'élan-
cement et 1a grandeur de 1a déformation imposée soient respectées.

Par des raisonnements a la rupture, il n'est toutefois pas possible de
porter un jugement sur le comportement effectif d'une colonne a 1'état
d'utilisation. Sous les déformations imposées et les charges de service,
1'ouverture des fissures a la face tendue du béton peut étre excessive et
il est également concevable qu'un éclatement du béton d'enrobage situé a
~1'extérieur des étriers se produise.

En conséquence, il faut pouvoir estimer les valeurs extrémes des déforma-
tions imposables aux extrémités des colonnes, sans que 1'état-limite
d'utilisation ne soit dépassé, et vérifier ensuite que les déformations
réellement imposées leur soient inférieures.

La méthode générale permettant la détermination de ces valeurs extrémes
est établie par Najdanovic [1.5]. Le présent chapitre constitue un bref
rappel de ces bases théoriques.

Pour cerner les problémes relatifs a 1'aptitude au service des colonnes
sous déformations imposées, i1 est nécessaire d'utiliser des méthodes
tenant compte du comportement non-linéaire provenant de la fissuration et
des effets différés. Le facteur temps, et par conséquent tout le comporte-
ment rhéologique d'une structure, doit étre pris en considération.

L'histoire réelle de la construction n'est généralement pas connue au
stade du projet et cela accroit la complexité du probleme.

Afin d'aboutir a une méthode générale utilisable pour les applications
pratiques, on a recours, dans [1.5], a des hypothéses simplificatrices
conduisant a des résultats proches du comportement réel.
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La démarche et le modéle de calcul proposés sont les suivants:

- Le probléme d'une colonne soumise a un effort normal et a des déforma-
tions imposées, dues a des déplacements A ou a des rotations 6 (figure
7.1a), est simplifié en le ramenant a celui d'une colonne isolée solli-
citée par des efforts N et M de longue durée, constants et agissant a
partir d'un age conventionnel t, (figure 7.1b).

- Des critéres simples sont établis pour la vérification de 1'état d'uti-
lisation (§ 7.2).

SOLLICITATION : SOLLICITATION
N0, .0 N.M

a)

Fig. 7.1 Déformations imposées réelles et modele de calcul

I1 est vain de prétendre connaitre 1'histoire de la construction, c'est-a-
dire les conditions climatiques, 1'dge au moment du décoffrage et 1la
variation des sollicitations dans le temps. En outre, dans une structure
hyperstatique, 1'effet du fluage du béton et la présence de 1'armature
provoque une redistribution des efforts.

L'évolution des déformations imposées aux extrémités est donc trés incer-
taine, mais en admettant que la colonne est sollicitée par des efforts N
et M constants, il est tout de méme possible d'en estimer les valeurs

finales.
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Ainsi, quelle que soit la nature des déformations imposées, déplacement A
di au retrait ou & la température ou rotation 65 imputable & la flexion
des é&léments horizontaux provenant des charges, 1'évolution des angles
imposés 64 réels d'une colonne est remplacée par celle obtenue sur une
colonne isolée sollicitée au temps t=ty par des efforts M et N constants,
qui provoquent au temps t= ~ des angles de rotation 6¢ identiques a ceux
imposés (figure 7.2).

A EFFORT NORMAL o DEFORMATIONS IMPOSEES
N t

N= const. 0, max— —— —— —— —————

]
|
!
8, (évolution réelle)

|
8, (MN constants) ¢

|

) —

to ~1an Y t, - age conventionnel ~5ans
mise en charge de la colonne

/

K, f
A

a) b)

Fig. 7.2 Evolutions réelles et simplifiées des efforts
et des déformations imposées

Les imprécisions qui résultent de cette simplification restent dans des
limites tolérables, notamment dans le cas des déformations imposées dues
aux charges. Dans le cas des déformations imposées dues au retrait des
€léments horizontaux, on suppose que celui-ci évolue de fagon affine au
fluage.

Si les déformations sont imputables aux variations de_ température, on
propose de ne prendre en compte que la variation saisonniére, qui est
lente, tandis que 1'on néglige la partie qui varie rapidement (variation
journaliére) car celle-ci n'entrave généralement pas 1'aptitude au
service, vu son caractére réversible.

La variation saisonniére peut étre traitée de la méme fagon que le re-
trait, en introduisant un coefficient de fluage trés faible (voir § 7.3.2).
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Une étude expérimentale éetendue a @été entreprise pour véerifier certains
aspects relatifs a la fissuration et a la déformation des colonnes sous
charges de longue durée. Conformément a la simplification adoptée, 1les
colonnes d'essai sont sollicitées pendant plus d'une année, en atmosphere
contrdlée, par un effort normal et un moment constants. Tous les résultats
et les indications concernant ces essais sont contenus dans la reféerence
[1.3].

Courbure et etats de contrainte

Le calcul des angles de rotation aux extrémités d'une colonne au temps t=t
s'effectue par intégration numérique de la courbure moyenne le long de la
colonne. Le procéde est analogue a celui utilisé pour le calcul de 1'angle
de rotation 9p,x @ 1'etat ultime, présenté au chapitre 4 (équation (4.1)).
En considerant que la colonne est sollicitée par des efforts M et N cons-
tants dans le temps, selon 1'hypothése énoncée précedemment (fig. 7.1), il
est possible d'établir une relation entre le moment agissant dans une
section et la courbure moyenne de celle-ci, pour un effort normal et un
temps t donnés (fig. 7.3a).

1 1
M | { STADE I — M —r—
_— —\// rmt } g ¥ ~ '
r COURBURE i e
"/ __ MOVENNE M, |
M, / -
77”1~ STADE 11 NU
¢ — el l t=t
/W N = const.
_1_ t=t Mr g
M1 . =
i_—_—|—_|'_—‘€
A 1 COURBURE  MOMENT 1
Frnt r MOYENNE FLECHISSANT
a) b) c)

Fig. 7.3 Relation moment-courbure moyenne,
repartition le long de 1a colonne

Lorsque la section est sollicitée par un moment inférieur au moment de

fissuration My, sa courbure moyenne F%f est égale a celle calculée dans le

stade I (stade homogéne, non-fissuré). Quand M >M,, la courbure moyenne

se trouve comprise entre F%{ (stade I) et ;%r- (stade II-nu, fissuré), a
t
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cause de 1'effet rigidifiant du béton tendu entre les fissures (tension
stiffening). Cet effet est quantifiable au moyen d'un coefficient de
répartition ([1.5), [7.1]), mais pour simplifier le calcul, on le néglige
et on admet ainsi que:

1

= — S M>M
r

mt 2t r

Cette approximation se justifie par le fait que les zones dans lesquelles
peuvent apparaitre des fissures sont trés localisées, aux extrémités de la
colonne (fig. 7.3c).

Les criteres pour la vérification de 1'état d'utilisation, présentés au §
7.2, conduisent en fait a limiter la courbure dans la section déterminante
. R 1

a une valeur admissible Tadm

I1 faut préciser que cette notion de courbure admissible est uniquement

introduite ici pour illustrer la procédure de calcul.

Au moyen de la relation moment-courbure, il est donc possible de déter-
miner le moment de flexion My agissant lorsque la courbure de la section
déeterminante est égale a ?%Eﬁ . La répartition du moment, dépendant du cas
de deformation, est a priori connue car les effets du second ordre sont

négligées et la répartition de la courbure —— peut étre trouvée.

mt
L'angle admissible 6a4m, ¢, Satisfaisant les critéres de 1'etat-limite
d'utilisation, est alors obtenu en intégrant 1a courbure 1 e long de

o mt
1'élément.

L'établissement de la relation moment-courbure nécessite la connaissance
de 1'état de contraintes et de déformations relatives de la section, qui
changent dans le temps sous 1'effet du fluage et du retrait du béton.

Le probleme principal est donc d'estimer la relation contrainte-déforma-
tion du béton en fonction du temps.

Les différentes méthodes approximatives permettant de traiter ce probléme
sont résumées dans [1.5]. La méthode choisie est celle du module ajusté
effectif (AAEM) qui permet d'obtenir une équation algébrique de ta forme:

«(t,)
e (t) = Je o’ S[1+g(t,tg)] +

7.1
C Ec (to) (7.1)

< [T+ X(tstg) = 9(tstg)] + e
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En posant:  oc(t) = oclty) +doc(t) (7.2)

ou: Ac(t): variation graduelle de l1a contrainte o
entre le temps t = t et t = t,5

on obtient:

o.(t,) oc(t)
ec(t) = ﬁ(_t%f oltsty) * (1= X(tst)) + £ oy + 11+ X(Eato) * 9(tsto)] + e

ou:  ¢lt,tg): coefficient de fluage
X(t,ty): coefficient de vieillissement
Ec(ty) : module de déformation du béton
€cs : retrait spécifique

Les valeurs de X(t,ty;) pour les conditions usuelles sont présentées sous
forme de diagrammes dans la référence [7.1]; toutefois, pour la plupart
des cas de la pratique, on peut adopter la valeur constante X(t,ty) = 0,8.

L'équation (7.3) permet de determiner les eétats de contraintes et de
deformations relatives d'une section, au temps t = t, dans les stades I et
IT-nu.

Sans trop entrer dans les détails, on explique ici briévement 1les
principes de ce calcul qui est exposé de maniere étendue a la référence

[1.5].
- Stade 1

Soit la figure 7.4 représentant une section rectangulaire, sollicitée en
flexion composée par M et N supposés constants dans le temps considére. La
section active en stade 1 est 1'aire totale de la section de béton et
d'armature.

Les hypothéses de base sont:

1. Les sections restent planes dans le temps.

2. Les déformations relatives instantanées et de longue durée sont liées
linéairement aux contraintes.

3. Le glissement relatif entre 1'armature et le béton adjacent est nul.

(7.3)
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Fig. 7.4 Stade I: états de contraintes et de déformations relatives au
temps t = t et caractéristiques géometriques de la section

Les conditions de compatibilité des déformations relatives et celles
d'équilibre des efforts permettent, en y ajoutant 1'équation (7.3), de
trouver les valeurs des contraintes oci1t, Ocits Ogit et Osjt et des
déformations relatives correspondantes, en fonction de M, N, ¢, X et €.q,
ainsi que des caracteristiques géométriques de la section.

. Stade Il-nu

Des hypothéses supplémentaires sont ajoutées a celles de base du stade I,
qui restent valables.

1. La partie active de la section est constituée par 1'armature longitu-
dinale et la zone comprimée du béton (fig. 7.5).
2. Les axes neutres des contraintes et des déformations coincident dans le

temps et se rapprochent de 1'armature tendue.

d
i 2y €eot %ot ,
% ] ' ¢
7 Bm =\
R i i N
e /
/
/
! /
L)
! ] ooy |—
b dj o

Fig. 7.5 Stade II-nu: états de contraintes et de deformations relatives
au temps t = t et caractéristiques géométriques de la section
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En utilisant les mémes conditions que pour le stade I (compatibilite,
équilibre et équation (7.3)), les valeurs des contraintes oc2t, Oc2¢» Os2t
et og2¢ sont calculées ainsi que celles des déformations relatives corres-
pondantes.

Les expressions obtenues pour la section des figures 7.4 et 7.5 sont
relativement simples [1.5], mais deviennent beaucoup plus complexes dans
le cas de sections avec une armature uniformément réepartie sur Tle
pourtour, ou de forme circulaire.

Les courbures dans les stades I et II-nu s'obtiennent donc a partir des
équations suivantes:
1 _ Sslt-Ecit

: = 7.4
stade 1 e 3 (7.4)

1 €s2t " €c2t

o - (7.5)

stade II-nu:

. Justification de 1a methode

L'hypothese simplificatrice principale émise au § 7.1 (colonne isolée
sollicitée par M et N constants) est justifiée dans [1.5] en analysant
d'une part le comportement des colonnes sous déeformations imposees dues au
retrait et a la variation saisonniére de la température et, d'autre part,
sous 1'action des charges sur les @léments horizontaux.

Lorsque 1les angles de rotation imposés aux extremités d'une colonne
croissent de maniére lente et affine au fluage, par exemple lorsqu'ils
sont dus au retrait, a partir de t = ty jusqu'a t = t, on peut montrer que
le moment agissant au temps t = t est trées proche du moment de remplace-
ment M qu'il faudrait appliquer au temps t = t, a une colonne isolée pour
obtenir les mémes angles de rotation que ceux imposés.

Dans le cas des déformations imposées dues aux charges, on peut constater,
dans les conditions de construction et d'utilisation habituelles, que la
difference entre les angles calculés au temps t = t de la colonne isolée
sollicitee par M et N constants et ceux d'une colonne faisant partie d'un
cadre, n'excede pas 20%.
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Pour les applications pratiques, il y a lieu de choisir un age convention-
nel de mise en charge t, adapté aux conditions climatiques et & celles de
construction, duquel on déduit le coefficient de fluage ¢ et le retrait
spécifique ecq (§ 7.3.2).

7.2 Critéres pour la véerification a 1'état d'utilisation

7.2.1 Choix des critéres

Pour pouvoir calculer les valeurs maximales des angles de rotation imposa-
bles a une colonne sans que 1'état-limite d'utilisation ne soit dépassé,
ce dernier doit étre défini par des critéres simples.

On admet que ce dépassement a lieu lorsque:

- 1'ouverture des fissures est supérieure a une certaine limite spécifiée;
- 1'8clatement du beton d'enrobage se produit dans 1la zone la plus
comprimee.

Dans la grande majorité des cas, on peut se prémunir contre ces phénomenes
en adoptant des critéres de limitation des deformations relatives de
1'armature tendue et comprimée au temps t = t. Le choix des valeurs appro-
priees est effectué dans les paragraphes suivants.

Les valeurs maximales des angles de rotation qui résultent du respect de
ces criteres sont appelés angles limite admissibles Sadm-

7.2.2 Limitation de 1'allongement relatif de 1'armature tendue

La répartition du moment le long de la colonne implique que les fissures
apparaissent en général a sa base et a sa téte, comme représenté a la
figure 7.3c.

Pour que 1'ouverture d'une fissure ne soit pas trop grande, les contrain
tes dans 1'armature, y compris leur accroissement dans le temps a cause des
effets différés, doivent étre limitees.
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A cet effet, i1 est proposé dans [1.5] de 1limiter 1'allongement de
1'armature tendue au temps t = t a:

est € +1,5 %00 (7.6)

En limitant 1'allongement c€g¢, a cette valeur, on parvient a maintenir
1'ouverture maximale des fissures inférieure a environ 0,4 mm, ce qui
constitue une limite raisonnable pour des conditions d'ambiance normales.

Une telle approche est justifiée en considérant la figure 7.6 ou on repré-
sente 1'ouverture moyenne des fissures wy mesurée en fonction de 1'allon-
gement moyen e¢y de 1'armature tendue. Les valeurs de wy et de e€gy repré-
sentées sur ce diagramme sont celles obtenues sur toutes les colonnes de
1'étude expérimentale [1.3], immédiatement aprés la mise en charge (t=tg)
et aprés une année (t-t, = 1 an).

Dans le cas des @&léments étudiés, i1 semble qu'il existe une relation
quasi-lineaire entre ces deux grandeurs, indépendamment du facteur temps.

i

0.6 e

wm,mes /

[mm] A

0.5 N /// l

0.4 K\\ A
03 /J o t=t = 28 jours

st \/,.\"ﬁ784 ° t-to= 1 an
0.2 \T%;s <

SO 86
0.1 A
/1 es
/ ssm.mes
o

0 05 10 15 20 25 [%a]

Figure 7.6 Valeur moyenne mesurée de 1'ouverture de fissure wy en fonction
de 1'allongement moyen de 1'armature e¢n (d'aprés [1.3])

L'allongement moyen egy est mesuré sur une zone de 900 mm de longueur, a
1'intérieur de laquelle i1 y a formation de plusieurs fissures; on reléve
que leur ouverture moyenne vaut 0,4 mm si eg = + 1,5 0/00.

En limitant 1'allongement ey au droit d'une fissure au moyen du critére
(7.6), on estime que son ouverture maximale reste inférieure a 0,4 mm.
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Lorsqu‘une limitation plus sévere de 1'ouverture des fissures est requise,
par exemple quand les conditions d'ambiance sont sévéres ou que les
exigences relatives a 1'aspect sont trés élevées, il y a lieu de modifier
le critére (7.6) en conséquence, en admettant une proportionalité entre wy
et e¢n-

7.2.3 Limitation du raccourcissement relatif de 1'armature comprimee

En plus d'une fissuration excessive, le second phénoméne a éviter sur une
colonne a 1'etat d'utilisation est 1'éclatement du béeton d'enrobage.

Un tel désagrément ne se produit toutefois que trés rarement, et seulement
dans le cas ou les sollicitations sont appliquées immédiatement au temps t
= t,, car dans le cas contraire, le fluage non linéaire dés que o¢ > 0,4f
induit une forte diminution des contraintes dans le béton et par consé-
quent une diminution du danger d'éclatement.

Dans les essais précités [1.3], des raccourcissements moyens du béton
comprimé de 1'ordre de €.y = - 4 0/o0 peuvent étre observés, aprés une
année sous charges de service, sans degradation apparente bien que cela
implique une plastification de 1'armature comprimee adjacente.

Le passage de 1'armature comprimée de la phase élastique a la phase plas-
tique peut bien entendu augmenter considérablement la déformabilité d'une
colonne. Compte tenu du fait que la vérification a 1'@tat d'utilisation se
fait en ne considérant que les charges permanentes (voir § 8.3.2), i1 est
prudent de limiter le raccourcissement de 1'armature comprimée a:

|e;t| £ 2,3 900 (7.7)
La plastification sous les charges permanentes est ainsi empéchée, mais un

certain dépassement de la limite d'élasticite de 1'armature est possible
sous les charges utiles non-permanentes.

7.2.4 Inversion du signe de 1'angle imposé

Soit la figure 7.7a représentant une colonne subissant des angles de
rotation, dus au raccourcissement du porteur horizontal (retrait, abaisse-
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ment de la température) tels que 1'armature comprimée est sollicitée au
niveau de sa limite d'écoulement (section considérée: base de la colonne).
Une hausse de température est susceptible de provoquer un allongement de
1'é1ément horizontal, et par conséquent, une diminution, voire un change-
ment de signe de 1'angle imposé & 1'extrémité inférieure (fig. 7.7b).
Cette possibilité ne doit cependant pouvoir étre admise que dans la mesure
ol 1'armature comprimée n'atteint pas 1'état de décompression {egy = 0),
afin d'éviter 1'apparition de fissures largement ouvertes. De plus, 1la
compression de 1'armature précédemment tendue ne doit pas dépasser egt = -
1,5 9/00.

_ ARMATURE -7 ARMATURE
COMPRIMEE COMPRIMEE
£'st= ~2.3%o0 S'S(= 0

A

ﬂ;’;\r —Jt—
c €.,=15%0 W d) [ ﬁﬂ;”*lf)o/oo
) st ° ! ﬁ'st =~ 15%0 —1.5%o

Figure 7.7 Limitation des déformations relatives de 1'armature dans
les cas d'une inversion du signe de 1'angle impose

Lorsque 1'armature comprimée est sollicitée treés en-dessous de sa limite
d'écoulement, avec une déformation relative |egy| inférieure a 1,5 ©/oo
(fig. 7.7¢c), elle peut, dans le cas d'une inversion de température, étre
ultérieurement tendue jusqu'a €g¢ = 1,5 9/00 (fig. 7.7d).

7.3. Etablissement d'abaques pour 1'application pratique

7.3.1 Description de 1'abaque et programme de calcul

A partir des critéres choisis au § 7.2, i1 est possible d'établir des
abaques permettant d'obtenir 1'angle admissible 6,4y en fonction du

rapport !%%iﬁ , o Ngay est 1'effort normal a 1'état de service du aux
R
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charges permanentes et Np 1a valeur de calcul de la résistance définie par
1'équation (3.14). Un exemple d'un tel abaque est représenté ci-aprés a la
figure 7.8.

o
3
ll"‘lrl rlTTJ D

0.50

T
-/

0.40

lwlvvvrlvv

0.30

—

T TS

0.20

ATEAM

0.10

nvv]vrvv!v

0.00

Fig. 7.8 Exemple d'abaque pour la détermination de 1'angle admissible 6,4y

ﬁ chaque valeur de cgt ou €g¢, choisie comme critére, et a chaque rapport
—%ﬁf-correspond un angle de rotation 6,4p --% different. I1 en résulte deux
familles de courbes, 1‘'une représentant les deformations relatives de

1'armature tendue (c4¢) et 1'autre celles de 1'armature comprimée (£4¢).

L'angle admissible maximal est évidemment obtenu lorsque les critéres les
moins séveres €.y = 1,5 O/oo et €t = -2,3 9/o0 sont vérifiés simultané-
ment dans 1a section déterminante.

Un tel abaque, valable pour un taux d'armature p et pour des caractéristi-

ques rhéologiques ¢ et €.g données, dépend du cas de déformation
considere.

11 est etabli a 1'aide d'un programme de calcul non-lingaire fonctionnant
selon les principes suivants.
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Pour un niveau d'effort normal Niﬁ; donné et en admettant que le critere
choisi (€5t ou &gt) est vérifié dans la section déterminante, il est
possible, dans un processus itératif, de determiner la valeur du moment
flechissant agissant dans celle-ci (voir § 7.1). En connaissant la réepar-
tition de ce moment le long de la colonne (cas de deformation donné) et
moyennant les equations (7.4) et (7.5), on peut determiner la repartition

de la courbure, dont 1'intégration permet d'obtenir 1'angle admissible Bzq4p -

On constate ainsi que le moment de flexion n'est qu'une grandeur "interme-
diaire" entre les critéres définissant 1'etat d'utilisation et 1'angle
admissible 634y, i1 n'apparait donc pas dans les abaques en tant que para-
metre.

7.3.2 Choix des parametres

Afin de pouvoir couvrir la majoritée des cas de la pratique, les abaques
sont établis avec les paramétres suivants:

a) Caracteristiques géométriques et armature (fig. 7.9)

La colonne a une longueur £ (hauteur d'etage) et une section carrée ou
rectangulaire de hauteur h. On considénf que 1'armature est repartie sur
le pourtour de la section, a raison de _§ﬁ§9i sur chaque coté. La distance
entre la fibre extréme du béton et 1'armature est choisie &gale a 0,1-h.
Les abaques sont etablis pour des taux d'armature longitudinale p valant.

p = 1, 3, 5 et 10%

et calculés par rapport a la section frettée. Les dimensions de cette
derniére sont admises égales a h'= 0,85-h et b'= 0,85-b. Ces abaques
peuvent également &tre utilisés pour des colonnes de section circulaire (§
7.3.3).
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Fig. 7.9 Caractéristiques géométriques et armature

N
b) Effort normal —%%E compris entre 0,05 et 0,6
N dépend de la résistance de calcul f. du béton (équation (3.14)) et les
abaques sont par conséquent également dépendants de cette grandeur. Ceux
établis ici sont obtenus avec une valeur fc = 19,5 N/mm2 correspondant a
un béton de la classe B40/30 selon la norme SIA 162 [1.8].

¢) Cas de deformation

Les abaques se rapportent au cas D (déformation en "S") le plus fréquent;
ils peuvent étre facilement utilisés pour les autres cas de deformation en
multipliant les angles O34y par les facteurs suivants:

cas A: 3,0 cas B: 2,0 cas C: 1,5

d) Caractéristiques rhéologiques du beton

Elles dépendent de la composition du béton, du procédé d'exéecution, de
1'histoire de la construction ainsi que des conditions atmosphériques. Au
stade du projet, i1 est difficile d'indiquer des valeurs précises pour le
coefficient de fluage ¢ ainsi que pour le retrait e.g, bien que des
indications a ce sujet soient contenues dans les normes.
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Afin de couvrir la majorité des cas courants selon la nature des déeforma-
tions imposées, déformations lentes dues au retrait et aux charges, ou
déformations plus rapides causées par la température, les abaques sont
établis pour cinq coefficients de fluage ¢, auxquels sont associees 1les
valeurs de retrait specifique suivantes:

-9=0,5; =0

-9=1,0; ecg = 100-1070
-9 =1,5; gcg = 200-10°6
-9=2,0; g = 275-1076
-9 =2,5; €cg = 350-1076

Le module d'@lasticité de 1'acier d'armature est admis égal a Eg = 210'000
N/mm¢ et le module de déformation instantané du béton a Ec, = 30'000 N/mm2.
Les principes de la verification de 1'aptitude au service des colonnes au
moyen de ces abaques sont présentés au § 8.3.2 et les abaques eux-mémes
sont rassembles au § 8.3.3.



- 183 -

§. APPLICATION AUX CAS COURANTS

8.1 Introduction et definition du domaine d'application

Ce chapitre est consacré a 1'application dans les cas courants de ce
concept basé sur la deformabilité des eléments comprimés en béton arme.
Par cas courants, on entend ici les colonnes en béton armé de 1a majoriteé
des batiments modernes stabilisés dans le sens horizontal par des contre-
ventements appropriés (refends, noyaux), mais également d'autres cas de
piéces linéaires comprimées dans le domaine des ponts et des fondations,
comme les pieux.

L'analyse d'une structure doit toujours aboutir a un choix de dimensions
tel qu'elle posséde une sécurité suffisante vis-a-vis de la ruine et
qu'elle se comporte de maniére satisfaisante a 1'état d'utilisation. En ce
qui concerne une colonne de batiment, i1 faut vérifier que celle-ci:

a) puisse transmettre 1'effort normal N avec une sécurité suffisante
lorsqu'elle se trouve soumise a une déformation angulaire 8paxs

b) ne se fissure pas au-dela de certaines ouvertures acceptables et ne
subisse aucun éclatement du béton d'enrobage, situé en dehors des
étriers, sous les sollicitations de service Ngep et 6gep-

Le premier volet, concernant la sécurité structurale, est abordée au chapi-
tre 5. Une méthode générale permettant le dimensionnement de 1'armature
Tongitudinale et transversale y est exposée (§ 5.2) et illustrée au moyen
d'exemples. I1 est cependant montré que 1'application de cette méthode en
ce qui concerne le calcul des étriers conduit a des calculs relativement
longs. C'est la raison pour laquelle on indique au § 5.3 la maniére de
dégager des régles constructives simples permettant de conférer, a toutes
les colonnes d'un batiment, une ductilité équivalente a celle requise pour
les porteurs horizontaux. Cette ductilité doit leur permettre de subir des
angles 6pax = 1% imposés selon le cas D (déformation en S).

Le second volet concerne 1'aptitude au service et fait 1'objet du chapitre
7. La méthode de vérification proposée est basée sur la limitation des
déformations relatives de 1'armature tendue et comprimée, en tenant compte
du fluage et du retrait du beéton.
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Cette méthode découle d'hypothéses fondamentales qui sont fortement sim-
plificatrices d'une realité trés complexe, notamment en ce qui concerne
1'évolution reelle des efforts dans le temps.

Aux §§ 8.2 et 8.3 du présent chapitre, on dégage donc les procédures de
calcul simplifiées permettant le traitement des cas courants definis plus

haut.

Si 1'on est confronté a des structures spéciales dont 1a complexité ou le
degre d'exigences sont nettement au-dessus de la moyenne, il y a lieu de
procéder a une analyse plus détaillée, en appliquant la procédure géenérale
du § 5.2.

8.2 Résistance et sécurité structurale

La verification de la sécurité a la rupture vis-a-vis de 1'effort normal
s'effectue selon les principes du § 5.1 et la déformabilité nécessaire
pour atteindre 6pax = 1% est obtenue au travers des régles du § 5.3.

a) Armature longitudinale

La condition de résistance (5.8) s'énonce de 1a maniére suivante:

NR
Yn*YR

Ng € (8.1)  Np: valeur de calcul de la résistance
Ng: valeur de dimensionnement de
1'effort normal

YR: facteur de sécurité partiel
relatif a la section

Yp: facteur de sécurite partiel
tenant compte d'une excentricité
initiale accidentelle
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La valeur de calcul de la résistance s'obtient en négligeant le béton
d'enrobage et est définie comme suit:

NR = (Ac-As tot) fc * As,tot'fy (8.2)

b Ac : aire de la section délimitée
- - par 1'axe des étriers

aire totale de 1'armature
longitudinale

: vgleur de calcu] de la
resistance du beton

: va]eur de calcul de 1a limite
d'acoulement de 1'acier

Le facteur de sécurité partiel v, permettant de prendre en compte 1'effet
d'une excentricité initiale accidentelle, est défini de la maniéere suivan-
te:

_%nin 60 £1,1

Yp = s$i Agp <30 (8.3)
3min
Acr ) aqin*60 .
= —  —— 'S A & 50 8-4
Yn (2001-0,85 i si 30 € Acp (8.4)

avec:

apin: dimension minimale de la section en [mm]

Acr = %%F

ic : rayon de giration de la section de béton

Lep = 0,742 : Tongueur de flambage d'une colonne munie d'une articulation
Lep = 0,5-2 : longueur de flambage d'une colonne bi-encastrée.

Le coefficient partiel Yp relatif a la section, ainsi que les valeurs de
calcul des résistances des matériaux sont ceux définis par la norme SIA
162 [1.8]:

YR = 1,2
fe = 0,65-fcy, min fcw,min: valeur minimale de la résis-
fy = 460 N/mm2 tance a la compression sur cubes

pour un acier de la classe 5500
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La valeur de dimensionnement de la sollicitation Ny se calcule a partir de
valeurs moyennes ou caractéristiques, combinées avec des coefficients
partiels de charge indiqués dans les normes.

Par exemple, selon le Code-Modéle du CEB [1.7], on obtient pour des colon-
nes de batiment:

Nd = Yg M Ng + Yq * Nq (8-5)
avec: Ng : effort normal provenant du poids propre et des charges
permanentes;

Yg=1,35: coefficient de sécurité partiel relatif a Ng s

Nq : effort normal provenant des charges utiles non-
permanentes;

Yq=1,5 : coefficient de sécurité partiel relatif a Ng-

Pour 1a combinaison de (8.1) et (8.2), on trouve la formule suivante pour
Te taux o d'armature longitudinale:

, In"YR-Ng - Ac-fc
AL+ (fy - o)

(8.6)

Al : aire de la section frettée (située a 1'intérieur du perimetre
delimite par 1'axe des atriers) ;

Ag tot: aire totale de la section d'armature longitudinale;
fe : valeur de calcul de la résistance du beton a 1a compression;

fy : valeur de calcul de la limite d'écoulement de 1'armature
longitudinale;

YR . facteur de sécurité partiel relatif a la section (Yp =1,2
selon SIA 162) ;

Yn : facteur de sécurité partiel tenant compte de 1'effet d'une

------

p : taux d'armature longitudinale par rapport a la section frettéee.

Les normes fixent habituellement des limites pour la quantite d'armature
Tongitudinale. Selon la norme SIA 162, elle est exprimée par ptot, 1€ taux
d'armature par rapport a la section totale, dont les valeurs doivent étre
comprises entre:

0,6% < o

tot < 8% (8.7)
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La limite supérieure 0tot max = 8% provient du fait qu'une trop grande
densité d'armature peut entraver la mise en place correcte du béton
Torsque celui-ci est vibré de fagon conventionnelle. Dans le cas de colon-
nes préfabriquées, un bon compactage du béton est assuré, soit par centri-
fugation, soit en utilisant un coffrage vibrant, et le taux d'armature
longitudinale peut dans ce cas dépasser la limite prescrite.

b) Armature transversale

L'armature transversale requise pour qu'une colonne ait une déformabilité
a 1'état ultime correspondant a 6pax = 1% (selon le cas de déformation D)
est définie par les régles du § 5.3.

Aux extrémités encastrées d'une colonne, dans une zone de longueur £,
définie par:

%o = 0,12+ 2+ 300 [mm] (8.8) % : longueur de la colonne

L'efficacité de 1'armature transversale doit étre augmentée par le choix
d'une configuration d'étriers adaptée aux dimensions de la section et au
nombre de barres longitudinales comme illustré a la figure 8.1. Le nombre
de ces derniéres peut &étre augmenté, mais au moins une sur deux doit étre
tenue latéralement par un étrier.

h'[mm]} 200<h's300  300<h's400  400<h's600

in 7 R
N A U
h'> 600 ‘\\—720”7/77
WY -
h %
\ ﬁ;\\\y//ﬁﬁ | _

Fig. 6.1 Configurations d'étriers recommandées aux extrémites pncastrées,
en fonction de la hauteur h', respectivement du diamétre d', de
la section




- 188 -

Dans cette zone, 1'espacement des étriers doit étre réduit par rapport au
reste de la colonne. Dans le cas d'une section circulaire, les étriers
peuvent &tre remplacés par une spirale continue. Le tableau 8.1 ci-apres
indique 1'espacement s a choisir dans cette zone, ainsi que 1'espacement
s2 = 2-S7 pour le reste de 1'élément.

Espacement des étriers (6pax = 1%)

Aux extremites Ailleurs

sy = min (6 Gyong> %‘, 125 mm) Sp = 2.5,

Tableau 8.1 Espacement des étriers

Le diamétre des eéetriers se determine quant a lui au moyen de diagramme de
la figure 8.2. I1 depend du niveau d'effort normal %9 ainsi que de 1'elan-
R

cement %,, respectivement %, de la colonne.
Nd
v 4
10 =12 10 8 6 [mm]

N RaAvVaY,
04 // / /¢.>¢
VAR e

T T T 1] rT 1T 1T 1T 1T 17T ITjII

Fig. 8.2 Diamétre @ des étriers en fonction de-g% et de %;,resp.g;
Si la section est de forme rectangulaire, les régles concernant 1'espace-
ment et le diamétre des etriers sont maintenues, mais la configuration de
ceux-ci doit &tre adaptée en conséquence.
En dehors des zones d'extrémités, ou la ductilité requise aux sections est
moindre, 1la configuration formée d'un seul étrier périphérique est en
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principe suffisante, pour autant qu'une barre d'armature sur deux, excepté
celles situees dans les angles, soit assurée par exemple au moyen de
crochets, afin d'en éviter le flambement (fig. 8.3).

Fig. 8.3 Configuration de 1'armature transversale
hors des zones d'extrémités

Les dispositions constructives typiques d'une colonne de batiment sont
celles illustrees a la figure 8.4.

Pour pouvoir remplir pleinement leur role, tous les etriers d'une colonne
doivent étre correctement ancrés (fig. 8.4b et 8.4c). Cette disposition
est primordiale pour que les fonctions de 1'étrier, fretter le béton et
empécher le flambement des barres longidutinales, soient assurées méme
torsque 1'enrobage éclate.

Section A-A b)
étrier secondaire
étrier primaire

‘;f===ﬂF
$ uz10@ étrier
] ] .
Espacement ¢ 1,=0.121+300 mm az 135
réduit - -3 y
A = it A
Espacement s, ¢~ e l
B B Section B-B c)
s, P0=0121+300«nm
)

e B

Figure 8.4 Dispositions constructives
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8.3 Aptitude au service

8.3.1 Estimation des angles imposés

La méthode de vérification de 1'aptitude au service présentéee au chapi-
tre 7 n'est effectivement applicable que dans la mesure ou les rotations
imposées aux colonnes peuvent é&tre estimées facilement et avec une
précision suffisante.

Ces rotations imposées ont deux causes: la premiére est la variation de
longueur A des porteurs horizontaux due au retrait, a la température et a
1'effet de la précontrainte, comme illustré a la figure 8.5 pour une
colonne bi-encastrée.

A
- \
j “ET
T
———

1
Rl '

cas D

Fig. 8.5 Angles de rotation 6, provenant de variations de longueur
des porteurs horizontaux

La seconde cause est la flexion de ces mémes porteurs provoquée par les
charges (angles 6f, figure 8.6a).

La déformée n°5 ne peut pas étre obtenue avec une colonne de bord, tandis
que pour une colonne intérieure, elle ne peut étre provoquée que par une
disposition particuliére de la charge utile mobile. Toutes les autres
déformées peuvent par contre également étre dues a des portées différentes.
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172 /2

T Illl_lll]] T e

1) 2) 3) 4) 5)

0,6, eA+o,7< < 0, 0, 7-:): 8,+ 0 <k 0, + 0
déformée

J L L L résultante
0,— 6, ft =iy 8, +0, =30, =l 0, i 0,0,

Fig. 8.6 a) Rotations 6¢ provenant de l1a flexion des porteurs horizontaux
b) Combinaisons de 6¢ et 6,

En combinant ces deformées avec celles provoquées par les variations de
Tongueur A (fig. 8.5), on obtient les déformées résultantes représentées a
la figure 8.6b.

On admet en général que les colonnes sont liées monolithiquement aux
porteurs horizontaux, sauf é&videmment aux extrémités munies d'articula-
tions.

8.3.1.1 Flexion des porteurs horizontaux

En ce qui concerne les angles de rotation 6¢, i1 ne faut considérer, pour
la verification de 1'aptitude au service des colonnes de batiment, que
ceux provenant des charges permanentes ou quasi-permanentes (voir § 7.3).

La détermination de ces angles est un probléme fort difficile, d'une part
parce que le systéme statique est trés complexe (interaction entre les
colonnes et les planchers) et, d'autre part, du fait du comportement reel

des matériaux (fissuration, effets differes).
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Dans le cas d'une interaction entre des colonnes et des porteurs horizon-
taux, la structure doit étre modélisée par une dalle dans laquelle sont
encastrées les colonnes. Le volume de calcul nécessaire pour estimer les
rotations imposées aux colonnes nécessite 1'emploi de 1'ordinateur, dont
1'utilisation se généralise pour des calculs élastiques.

On propose cependant ici d'estimer les rotations of au moyen d'une appro-
ximation basée sur la fléche admissible wyax des planchers ou sommiers.

Un tel procédé peut se justifier par le fait que le calcul des déforma-
tions w des porteurs horizontaux est prescrit par la plupart des codes et
normes actuels [8.2], [1.8], afin de verifier qu'une certaine fléche
admissible wpax n'est pas dépassée a 1'etat d'utilisation. Dansldles cas
courants de batiments, cette valeur limite est admise égale a 300 [5.3]
(24: portée de la dalle ou du sommier), pour autant qu'il s'agisse de
constructions sans cloisons intermédiaires fragiles. Dans ce cas, des
valeurs limite de fleche plus sévéres sont adoptées et il en va en général

de méme dans le cas des ponts.

Le procéde proposé nécessite de considerer séparement les colonnes de bord
et les colonnes intérieures d'un batiment.

. Colonnes de bord

Si 1'on admet que la rigidité des porteurs horizontaux est trés supérieure
a celle des colonnes, la rotation imposée a un &lément de bord peut étre
estimée au moyen du modéle suivant, en admettant une charge p uniformément
répartie. En réalité, 1'appui B n'est pas un encastrement parfait mais, pour
pour une déformation verticale w donnée, une telle hypothése cause un angle
O¢o maximal.

04214y , 0581,

’* ’f« =~ g: poids propre

p=d +AQ|0ng | Ag long - Charge utile de
L

2 longue duree

W “
/\ 0fo EB
4 -

Fig. 8.7 Calcul de la rotation 6¢, pour une colonne de bord
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p.QId3 p.Q/ 5
Avec O¢0 = et w=-—9d

48Kl 184 ,6E1
on obtient 6., = 3.85- de (8.9)

%
En introduisant w = wpa, = gé% » on trouve:

Wnax: deformation verticale
maximale a long terme

6o = 0,0128 (8.10) 65, : rotation de base pour
une colonne de bord

Avec un tel modéle, la rigidité de la colonne de bord n'est pas prise en
compte. En réalité, cette derniére est loin d'étre négligeable car cette
colonne représente un encastrement partiel pour le porteur horizontal.
L'angle de rotation 6f reellement imposé est donc souvent trés inférieur a
1a rotation de base 6§y, comme cela est illustré a la figure 8.8.

Fig. 8.8 Angle imposé 6f et rotation de base 6¢q

On propose donc d'estimer 1'angle effectif 6f en multipliant la rotation
de base 9fy par un facteur de correction kf.

ef = kf . 6f0 (8.]])
En admettant un comportement élastique, le facteur k¢ dépend du paramétre

fp exprimant les rapports de rigidité entre les colonnes et le porteur
horizontal.
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I4: moment d'inertie du porteur
horizontal, calculé selon fig. 8.10;

Iq Ic: moment d'inertie des colonnes;
N
n, = .__-%_—— (8.12) 2q: portée du porteur horizontal;
c
Ne* & 2 : longueur de 1a colonne,

nc: nombre de colonnes liees au noeud
consideré
(dernier &tage: n¢
(autres étages: n¢

1)
2)
Au moyen d'un programme de calcul de cadres, ou de tabelles paramétriques

appropriées [8.1], on peut montrer que la relation entre ny et kf est
donnee par 1a courbe suivante.

K¢
10

05 A

Fig. 8.9 Valeur de kf en fonction de np

Pour 1'estimation des moments d'inertie I. et I4, on peut en général
négliger 1'armature et admettre pour le porteur horizontal la largeur
participante définie par l1a norme SIA 162 [1.8] au moyen des figures et
formules données ci-apres.
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Plancher avec sommiers:

bef bef Dy
| ‘ | ' , .
22 A 1% %47 A 4%2221_:f
—»] bw — /Ld-—-bw
b
||~ w a a
' |
e b —-| | |le—Db —{ | le-b
I wa- Il
sommier de bord : baf = by, + %.. 0,2-a+24 < % -a (8.13)
sommier intérieur: bgs = by + 0,2-0- 2y < a (8.14)

Fig. 8.10 Largeur participante d'un plancher avec sommiers

avec a : espacement des sommiers
by: largeur des sommiers
b : largeur des colonnes
q: portée du plancher
a = 0,8 pour un champ de bord
a=0,6 pour un champ intérieur

En 1'absence de sommiers, on peut utiliser les formules (8.13) et (8.14)
en y introduisant la largeur b de 1a colonne a la place de by.

. Colonnes intérieures

Dans le cas des colonnes intérieures, le procédé decrit ci-dessus pour les
colonnes de bord reste valable. L'angle effectif 65 se calcule aussi par
le produit de kf et 0¢p (&quation(8.11), en utilisant le méme facteur de
correction k¢ que pour les colonnes de bord (fig. 8.9). La rotation de
base 6¢y doit cependant étre définie différemment qu'a la figure 8.7 car
il y a lieu de tenir compte des champs adjacents et de la nature de 1a
charge provoquant la rotation.

On choisit donc comme modéle une poutre continue de longueur infinie, avec
une disposition de la charge utile qjopg Pprovoquant la rotation 6fg
maximale (fig. 8.171). Quant a@ la charge permanente g, elle ne produit évidem-
ment aucune rotation.
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H1ong T - N T Aq'°”gummmrmm1r
0fo
4 e ——— —_

Fig.  8.11 Calcul de la rotation de base Ofy pour une colonne intérieure

a g 3 aq g
Avec B¢, = Iong™"d et w=-—ong d , on trouve:
fo 48E] 128E1

w
efo = 2,67' Ql—d'

(8.15)

Contrairement a une colonne de bord (fig. 8.7) et pour autant que Tles
champs interieurs soient de portées &gales, une rotation n'est imposée a

une colonne que si la charge utile de longue durée dlong est disposee de
maniére alternée (fig. 8.11), car le poids propre g ne provoque pas de
rotation. Sous 1'effet de la charge utile qigopg seule, la déformation
verticale w du porteur horizontal peut donc étre estimée au moyen de la

formule suivante:

q . effort norma1‘ sur la colonne
ONg  considérée di a la charge

N
q -
W= N—:f%gng“—' Wmax (8.16) Ng : effort normal du au poids
9 "Qlong propre g,
Whax - déformation verticale maximale
a lTong terme due a g+-Aq]0ng.
L
En admettant wyay = 5&%, on obtient:

q
=0,0089 . 1ong_ (8.17) Ofo: rotation de base pour une

Ng+N
gt q
Tong colonne intérieure (sauf

lére colonne intérieure)

utile de longue durée Agy,ngs
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Dans le cas de la premiere colonne intérieure, le rapport Nq]on /(Ng +
Nq] ) doit étre pris égal a 1,0 car la flexion du champ de bord a
ega]ement lieu sous 1'effet du poids propre g. La rotation de base 6,
vaut alors:

6fo = 0,0089 (8.18)  6gy: rotation de base pour la
premiére colonne intérieure

La rotation effective 6¢ peut alors étre calculée au moyen de 1'équation
(8.11)

8¢ = kf * Of¢

en utilisant la figure 8.9 pour déterminer k¢, ainsi que les formules
(8.13) et (8.14).

8.3.1.2 Variation de longueur des porteurs horizontaux

Ces variations de longueur provoquent des déplacements A des extremités
des colonnes et par conséquent des rotations 65 de celles-ci. Les dépla-
cements A peuvent provenir de variations de température (A7), du retrait
dans les planchers (Acg) ou de 1'effet de la précontrainte (4p).

Comme pour les rotations dues a la flexion de porteurs horizontaux (§
8.3.1.1), i1 y a é&galement lieu de tenir compte de la rigidité des
colonnes dans 1'estimation de la rotation 65 effectivement imposée a une
colonne (figure 8.12).

Rigidité des colonnes: a) négligee b) prise en compte

Fig. 8.12 Angle 6, imposé a une colonne du a une variation de
longueur du plancher A
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La rotation 6, se calcule donc au moyen de la formule suivante:

6p = kf+ 6y (8.19) a0 = % : rotation imposée due a Asi la
rigidité de Ta colonne est néegligee
k¢ : facteur de correction (fig. 8.9)
C)N : rotation due & A effectivement imposée

a la colonne

ou kf se détermine au moyen de la figure 8.9 et des formules (8.13) et
(8.14). La maniére de calculer les déplacements Acg, AT et Ap dans le cas
de batiments est abordée ci-apres.

. Effet du retrait Acg

Le déplacement A.g imposé a une colonne est provoqué par la différence de
retrait specifique des deux planchers ou sommiers auxquels elle est liée
(fig. 8.13a). Lorsque le plancher B est bétonné, le plancher inférieur A
s'est deja raccourci sous 1'effet du retrait. A la figure 8.13b, on repré-
sente 1'évolution du raccourcissement des deux planchers a partir du bé-
tonnage du plancher B, ainsi que la difféerence qui est imposée a la
colonne.

-’ Acs
—---Plancher

1 0

®@

Acs

- a) b)

—+\} >

---- Plancher (A)

t~. bétonnage
0 plancher B

-~
fal TEPpS

\\

Fig. 8.13 Déplacement A-g imposé a une colonne par suite de la différence
de retrait specifique entre deux planchers
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La grandeur de A.g s'obtient par 1'@quation suivante:

Deg = Degglt,tg) -2 (8.20) Lecg(t,tg): différence de retrait
specifique entre deux
planchers successifs dans
1'intervalle (t,tq);

2 : distance de la colonne
consideree au point fixe

Les valeurs appropriées pour ecglt,t,) sont habituellement indiquées par
les normes et reglements [1.8], en fonction des conditions d'ambiance, de
1a consistance du béton et de 1a section des porteurs horizontaux.

. Effet de 1a température A

La température a un effet analogue a celui du retrait mais se différencie
de celui-ci par le fait qu'elle peut aussi avoir pour conséquence un
allongement des planchers dans le cas d'une é@lévation de sa part. Pour la
vérification de 1'aptitude au service des colonnes, on ne considére en
principe que la variation saisonniére de température.

Celle-ci doit étre définie de cas en cas, en admettant une répartition
uniforme dans la section et sur toute la surface du plancher, en tenant
compte de 1'exposition de la structure et de son isolation thermique
eventuelle. Pour 1les structures exposées aux intempéries, les valeurs
représentatives sont contenues dans les normes [5.3].

La grandeur du déplacement AT du & un abaissement ou & une élévation de
temperature s'obtient au moyen de 1'équation suivante:

AT = STewT-27  (8.21) ST: variation saisonniére de tempé-
rature entre deux planchers
successifs;

wr: coefficient de dilatation
thermique des planchers
(béton armé: wt = 10-5);

£1: distance de 1a colonne
considéerée au point fixe.

Les colonnes de batiment qui ont le plus a subir des déformations dues a
la température sont en général celles liées a la dalle de toiture et a la
dalle sur cave.



- 200 -

. Effet de 1a precontrainte Ap

Dans le cas de porteurs horizontaux précontraints, des déeplacements Bp
relativement importants peuvent &tre imposés a long terme aux colonnes. Il
y a lieu d'en tenir compte de cas en cas selon 1'intensité de la précon-
trainte, le plan de cablage et les effets différés du beton.

8.3.2 Principes de vérification

Les bases théoriques de la méthode de verification des colonnes a 1'etat
d'utilisation sont etablies au chapitre 7.

Cette verification repose sur le respect de conditions concernant les
déformations relatives de 1'armature tendue (egi) et comprimée (egt) dans
1a section 1a plus sollicitée (§ 7.2).

On estime que 1'etat-limite d'utilisation est dépassée si:

- 1'ouverture des fissures excéde une certaine valeur spécifiée;
- 1'éclatement du beton d'enrobage se produit dans 1la zone la plus
comprimée.

Pour que 1'ouverture des fissures ne soit pas excessive, les contraintes
de 1'armature tendue, y compris leur eventuel accroissement dans le temps
a cause des effets differés, doivent étre limitées. Pour des conditions
d'ambiance et un degré d'exigences normaux, on admet que 1'allongement egt
doit respecter la condition suivante, au temps t = t:

est $ + 1,5 9/00 (8.22)

A travers cette limitation, on parvient a maintenir 1'ouverture maximale
des fissures inférieure a environ 0,4 mm. Dans le cas d'exigences plus
elevees, il y a lieu de modifier le critéere (8.22) en conséquence, par
exemple en se basant sur les indications de la norme SIA 162 [1.8], ou éven-
tuellement au moyen de la figure 7.6.

En ce qui concerne 1'armature comprimée, il est prudent de limiter son
raccourcissement egy a:

lese] < 2,3 9/00 (8.23)
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Une telle Tlimitation permet d'exclure le danger d'éclatement du béton
d'enrobage (§ 7.2.3).

Le respect des conditions (8.22) et (8.23) doit étre vérifié sous 1'effort
normal Ngep provenant des charges permanentes ou quasi-permanentes ainsi
que les déformations imposées 6g5op de courte et de longue durée.

La condition (8.23) permet donc généralement d'empécher la plastification
de 1'armature comprimée, mais un certain dépassement de sa limite d'écou-
Tement est tout de méme possible sous les charges utiles non-permanentes.

La vérification des conditions (8.22) et (8.23), ouNd'autres criteres plus
séveres, se fait au moyen d'abaques effort normal -—%95- angle admissible

6 adm -E-, rassembiés au § 8.3.3 dont 1'établissement fait 1'objet du § 7.3.

La représentation non-dimensionnelle de ceux-ci permet Tleur utilisation
pour n'importe quelle valeur de h et de £. Le choix de 1'abaque approprié
est cependant 1ié au taux d'armature 1longitudinale p (par rapport a la
section frettee) et au coefficient de fluage ¢.

Afin de couvrir la majorité des cas courants, les abaques sont établis
pour les taux d'armature e suivants:

po= 1, 3, 5 et 10
ainsi que pour les coefficients

= 0,5 1,0 1,5 2,0 et 2,5
Le module d'élasticité de 1'acier d'armature est admis égal a Eg = 210'000
N/mZ et le module de déformation instantané du béton a Ecy = 30'000

N/mme.

La marche a suivre pour la verification de 1'aptitude au service des
colonnes est la suivante:

- choix des limites pour €g¢ et €'s¢, en général selon les conditions
(8.22) et (8.23);
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- choix de 1'abaque approprié en fonction de ¢ et ¢ (éventuellement inter-
polation);

N h
- pour 1'effort normal ~%E£ lire 1a valeur de 1'abcisse Oaqy - qui cor-

respond a 1'une ou 1'autre des limites concernant egt ou est;

- vérifier la condition: fser < Oadm (8.24)

. Coefficient de fluage ¢

Lorsque les rotations imposées aux colonnes sont uniquement imputables a
des effets de 1longue durée (retrait, flexion des planchers due aux
charges), i1 y a lieu d'estimer le coefficient de fluage ¢ au moyen des
indications contenues dans les codes et reglements, par exemple la norme
SIA 162 [1.8]. Ce coefficient dépend habituellement de nombreux parametres
comme 1'humidité relative de 1'air, la consistance du béton frais, les
dimensions de la section et surtout 1'dge t, de la colonne a partir duquel
cette derniére est considérée comme chargée et subissant des deformations
imposées (voir fig. 7.2).

Dans le cas ou 1'estimation de ¢ est particuliérement difficile, et par
conséquent peu sure, la vérification devrait étre effectuée avec deux
valeurs ¢- 0,25 et ¢ + 0,25.

Si les deformations imposées sont uniquement dues a des variations saison-
nieres de température, 1'abaque correspondant 3 9= 0,5 doit étre utilisé.

Dans les cas courants, on assiste toutefois a une combinaison d'effets de
courte et de longue durée. Pour traiter ce phénoméne, on propose de déeter-
miner 1'angle admissible 6y4p en introduisant un coefficient de fluage ¢
pondére selon 1'importance respective de chacun des effets en présence, en
procedant de la maniére suivante:

- Angle de rotation due a un OaT = 0,15% - Coefficient de fluage:
abaissement de température: Pcourt = 0,5

- Angle de rotation du au Bacs = 0,20% - Coefficient de fluage:
retrait: ' ®10ong = 1.8

(estimé selon SIA 162 [1.8])
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b= 8., y—bes = 1,25 P o %2 = 1,00
Ba7+ 8y COUrt T BaT+ 6,0 Plong T o 9 + 0,25 = 1,50

La verification devrait dans ce cas se faire avec ¢ = 1,00, puis avec ¢ =
1,50.

. Inversion du signe de 1'angle imposé

Un abaissement de la température a généralement pour conséquence un effet
analogue a celui du retrait, a savoir un raccourcissement du porteur hori-
zontal concerné. On est trés souvent confronté a une combinaison des deux
effets et le probléme peut étre traité en calculant un coefficient de
fluage ¢ pondéré afin de tenir compte de cette combinaison.

Une hausse de tempeérature est susceptible de provoquer un allongement de
1'é1ément horizontal et par conséquent une diminution, voire un changement
de signe de 1'angle imposé a 1'extrémité inférieure, comme illustré a la
figure 7.7b.

Afin d'eviter des fissures largement ouvertes sur la face précédemment
comprimée jusqu'a €5t = - 2,3 O/oo si la condition (8.23) est appliquée,
cette possibilité d'inversion ne doit pouvoir étre admise que si 1'état de
décompression n'est pas atteint (e = 0), (fig. 7.7b).

Toutefois, si le critere concernant 1'armature comprimée est plus sévére
(lestl < 1,5 /00, fig. 7.7c), cette derniére pourra, dans le cas d'une
inversion du signe de 1'angle imposé, étre ultérieurement tendue jusqu'a
€st = + 1,5 %/o0 (fig. 7.7d).

Pour le traitement de ce cas particulier, on propose de déterminer tout
d'abord 1'état de déformations relatives (ecgt, €gt) résultant de 1'angle
de rotation 957 did uniquement a la hausse de température, en utilisant
1'abaque approprié pour ¢ = 0,5, sous le niveau d'effort norma]-ﬁ%L = 0.

Ensuite, cet état de déformation peut étre superposé a celui existant dans
la section determinante avant 1'imposition de 6aT, afin de verifier les

conditions susmentionnées.
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. Utilisation des abaques pour des sections circulaires

Les abaques présentés au § 8.3.3 sont établis pour des sections car;?es ou
rectangulaires dont 1'armature est uniformément répartie a raison de s,tot

sur chacune des faces.

I1s peuvent toutefois également &tre utilisés avec une bonne precision
pour des colonnes de section circulaire, en introduisant le diametre
extérieur d au lieu du coté h dans le terme 63qm ° h figurant en abcisse

L
dans les abaques.

La relation entre le diamétre d d'une section circulaire et le cotée h
d'une section carrée de surface égale éetant:

h=0,8 -d (8.25)

il en résulte donc un angle admissible 644y inférieur d'environ 12%.

. Utilisation des abaques pour des colonnes carrees soumises a des
rotations imposées selon deux directions

Une colonne située dans un angle d'un batiment est généralement soumise a
des rotations imposées selon deux directions x et y. Si la colonne est
circulaire, il convient simplement de comparer 1'angle admissible ©z4p
déterminé comme décrit ci-dessus, a 1'angle 1imposé résultant Oger pes
admis égal a:

2 2 . -
Oser,res * l/%ser,x + Oser,y (8.26) 6gep x: angle imposé selon la
direction x

8ser,y: angle impose selon la
direction y

Si la colonne est de section carrée, et que Ogop x = 8gop y, les abaques
peuvent étre utilisés en remplagant h dans le terme 84y - 7 par V2.h.
Si 6ger,x * Oser,y, ON peut interpoler entre h et V2-h.
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8.3.3 Abaques
p= 1%

As,tot
4 ‘0.1 h
A
[ A
B p= —2.100 [%]
b"h'
’
h b h'=0.85-h
0.1h
i l b'=085-b
b }
b
¢=05 ¢ =10
N N
ser
J'. ser - ‘: ‘:
Ng o N € 4 :; :,"o [~
- i "85 29X2
0.60 — 0.60 °e -,
0.50 |- 0.50
0.40 |- 0.40
i 8)
r
0.30 - 0.30
0.20 — 0.20F
0.10 |- 0.10f
Iy
- o0l
0.00 b vidiodbdubibiadatnl oot ud 0.00
00 01 02 03 04 05 06 0.7 0.
h -3
0actm ' T [ 10 ]

Fig. 8.14
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Fig. 8.14
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P=3%
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Fig. 8.15
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p= 5%
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4 }0.1 h
. Y A
} p= = 400 [%]
b" hl
14
h h h'=0.85-h
JOJ h
i b'=085'Db
b !
b Vk
¢®=05
N N
NR Ng
0.60

0.60
0.50 0.50 |

0.40 | 0.40F

0.30f 0.30]
A) : B) _
0.20 0.20 |

0.10 0.10

Y / .
0.00 fonlew I|L|Mu|‘“l[l uuh.unJu.nlu»Lun]uuluulu.u] 0.00 ’
0.0 0.t 0.2 03 04 05 06 0.7 0.0
h -3
. —_ <10
9adm 1 [

Fig. 8.16
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p=10%

Fig. 8.17
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8.4 EXEMPLES
8.4.1 Batiment

Afin d'illustrer la procédure de dimensionnement de colonnes de batiment
soumises a des déformations imposées et 1a méthode de verification de leur
état d'utilisation, on traite le cas concret du batiment représenté a la
figure 8.18 ci-apres.

Caractéristiques geométriques:
£ = 3000 mm
8000 mm
220 mm

L
C1 d
niv.4 hd

?

1

Section colonnes niveaux 3 et 4:
bx h =350 x 350 mm@

*f
WVM‘ P7AS7R
L

Matériaux:
béeton: B40/30
acier: $500
Coefficient de dilatation
Fig. 8.18 thermique: wt = 10-5

Les planchers sont bétonnés toutes les 3 semaines et le degré d'isolation
thermique de 1a dalle de toiture est admis comme moyen.

On se propose d'analyser trois colonnes (Cl, C2 et C3) dont le comporte-
ment est représentatif.

8.4.1.1 Effort normal

La descente des charges permet de determiner 1'intensite de 1'effort
normal agissant sur chaque colonne. Pour 1'application de 1la méthode
proposée, il faut toujours distinguer 1'effort normal Ng du aux charges
permanentes et celui provenant des charges utiles non-permanentes Nq.
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Supposons que la descente des charges donne les efforts normaux suivants
dans les colonnes C1, C2 et C3.

Effort normal

Colonne C1
(bord, niveau 4)

Colonne C2
(int. niv.4)

Colonne C3
(1ére int, niv.3)

Ng 360 kN 800 kN 1680 kN
(charges permanentes)

Nq
(charges utiles
non-permanentes) 115 kN 260 kN 540 kN

Tableau 8.2

8.4.1.2 Dimensionnement de 1'armature

a) Armature longitudinale

Le calcul de 1'armature longitudinale se fait au moyen de la formule (8.6):

N Yn*YR*Ng-Ac* f¢ o . Bs,tot
Rt (F, - o) AL

Dimensions de la section frettée (équation (8.2) et figure associée):

Ac = h* = 90-10° mm?

enrobage @ éetrier

Selon norme SIA 162 [1.8]:

béton B40/30 fow,min = 30 N/mm?
valeur de calcul: fc = 0,65 fcy min = 19,5 N/mm2
acier S500 fy = 460 N/mm2

Coefficients partiels de sécurite: vYg =1,2

Anint60 350460
Imin 350

Tn

= 1,17 (Aep< 30,

équation (8.3))
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équation {8.5): Ny =Yg-Ng +Yq-Ng
Yg = 1,35 Yq = 1,5

Colonne C1: Ng = 659 kN

taux minimal d'armature
0 Ptot > 0,6% (8.7)

(par rapport & la section totale)

1,17:1,2-659-103 - 90-103-19,5 _
90-103 « (460 - 19,5)

Z

Choix: 8 barres 212 mm (pgor = 1%) (diamétre minimal préconise:
(Ag,tot = 904 mm?) $ 12 mm)

éq. (8.2):

NR = (Ac-As tot) - fc+As,tot - fy = (90-103-904) . 19,5+ 904-460 = 2153 kN
Ng
TR 0,3

. Colonne C2: N4 = 1470 kN

. . 103 - 90-103.
0 1,17-1,2-1470-10 90-10°-19,5 | 0,8, ce qui est équivalent a

90-103- (460 - 19,5) Ptot = 0,6%
Choix: 8 barres ® 12 mm (comme colonne C1)

Np = 2153 kN
N
%=0&8

R

. Colonne C3: Ny = 3010 kN
éq. (8.6) o > 6,2% (Ag, tot > 5610 mm2)
Choix: 8 barres @30 mm (As tot = 5655 mm?)

éq. (8.2) Np = 4247 kN

Ng
T 0,71
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b) Armature transversale

Aux extrémités des colonnes, 1'armature transversale doit étre renforcée
sur une longueur 2o, définie par la formule (8.8):

L0 = 0,12-2 + 300 [mm] = 0,12-3000 + 300 = 660 mm

Le choix de la configuration d'etriers appropriée pour cette zone se fait
au moyen de la figure 8.1, pour toutes les trois colonnes C1, C2 et C3:

Configuration (:) aux extrémités sur la
(hi = 300 mm) \ A 'longueur‘ 2’0

et partout ailleurs

L'espacement et le diamétre des étriers doit étre déterminé pour chaque
colonne.

. Colonne C1

Du tableau (8.1), on tire 1'espacement d'étriers sj aux extrémités de la
colonne:

sy = min (6 Pyong, 2 , 125 mm) s} = 6-Pyong = 75 mm

Ailleurs, 1'espacement s des étriers doit étre:
$2

n
N
(7]

-

[}
-
n
o

Diamétre des étriers, d'aprés la figure 8.2:

N
% _ 3000 _ d - .
avec , = —oo 10 et MR 0,3, on trouve: $ 8 mm
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. Colonne C2

- Tableau (8.1): Extrémités: sy = 6:Pyopg = 75 mm
Ailleurs : s = 2-57 = 150 mm
. L Nd
- Figure (8.2): n e 10 et N 0,68 > 910 mm
. Colonne C3
- Tableau (8.1): Extrémités: sy = g = 75 mm
Ailleurs : s = 2-53 = 150 mm

N ~
Figure (8.2): % =10 et =07 > g10m
R —

¢]ong _ 30mm

C ole: 1
ontrdle: 10 mm > 3 3

8.4.1.3 Verification de 1'état d'utilisation

La procédure est illustrée en considérant la colonne C1 soumise aux
rotations imposées les plus importantes. Elles proviennent de:

- 1a variation de température de la dalle de toiture: 6,7 (fig. 8.19a);
- la difference de retrait entre les deux planchers : 8,.¢ (fig. 8.19);
- 1a flexion des planchers sous 1'effet des charges : of (fig. 8.19c).

a) b) C)
N N
BAT 9Acs
l
AT Acs
OAT=__1_ OAcs' 1
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Ces differentes rotations se calculent selon les principes exposés au §
8.3.1.

. Flexion des planchers

A défaut d'un procéde plus précis, par exemple un calcul élastique a 1'or-
dinateur, 1'angle de rotation 6f di & la flexion des planchers (fig.
8.19c) peut étre estimé selon les régles simplifides du § 8.3.1.1.

Pour une colonne de bord, la rotation de base 6fo s'obtient par 1'équation
(8.10):

8o = 0,0128
On trouve 1'angle de rotation effectif 6¢ au moyen de 1a formule (8.11):

0f = kf -bf¢

ou kf est un facteur de correction qui est lu dans le diagramme de la
figure 8.9 en fonction du paramétre n2, donné par 1'équation (8.12):

Iy Iq: moment d'inertie du plancher
2y Ic: moment d'inertie de la colonne
h2 = . ‘Ic 24: portée du plancher
C g % : lTongueur de la colonne

nc =1 (dalle de toiture)

Le calcul de Iq nécessite Ta connaissance de la largeur participante du
plancher. Celle-ci peut étre estimée au moyen de la formule (8.13):

bef = by + % 0,22 f4¢

avec @ = 0,8 (champ de bord), b= 350 mm et 24 = 8000 mm, on trouve:
bef = 780 mm

. beehg3-2 78022033000
) =

ne

= 0,21
nceb*h3:24  1-3504-8000 —

figure 8.9: k¢ = 0,18 et Of = kg 655 = 0,23%
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. Variation de température

Compte tenu du degré d'isolation de la dalle de toiture et des variations
saisonniéres de la température extérieure, les différences o671 admises
entre la dalle de toiture et le plancher du dernier étage sont les suivan-
tes:
Hiver: Ot
Ete : &7

- 15°¢
+ 109C

Les déplacements A7 subis par la téte de 1a colonne sont les suivants:

ST » wT » 29 = - 15-10-5 40000 = - 6 mm (27 = 5+2d= 40000 mm)

Hiver: At
+70 - 1075 - 40000 = + 4 mm wy=10"5

Eté . AT

Les angles de rotation 8,7 effectivement imposés a la colonne sont donc
(équation (8.19)):

5 i .
Hiver: 647 = k - —Ql4= 0,18 -3555 = - 0,04 (k¢ = 0,18)
Ete :6p7=0,18 *3000 =0,02%

Comme on peut le constater, dans le batiment 1les angles imposés dus a la
température sont généeralement trés faibies.

. Difference de retrait entre les deux planchers

Le retrait spécifique €cg a prendre en compte dépend de 1'intervalle de
temps AT qui s'écoule entre le béetonnage des deux planchers (ici Ay = 21
jours), ainsi que de 1'é@paisseur de ceux-ci et de la consistance du béeton
frais.

La valeur de &.¢ peut se calculer selon la norme SIA 162 [1.8]. Pour cette
application numérique, on admet la valeur suivante:

ecs ==150 - ]0-6
Le deplacement Acg qui en résulte atteint:

ACS=€CS'Q']=‘6“'“
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et 1'angle de rotation:

. Combinaison de rotations imposées

La combinaison déterminante est celle composée de la rotation 6¢ due aux
charges avec celle résuitant d'une hausse de température (6ar, éte):

Bgar = 6f + 077 = 0,23 + 0,02 = 0,25%, selon le cas de déeformation D.

. Verification de 1'etat d'utilisation

L'effort normal a prendre en compte est celui du aux charges permanentes:

Nger = Ng = 360 kN

Nser 360
Le rapport R vaut ainsi 7153 - 0,17 et le taux d'armature longitudinale

effectif par rapport a 1a section frettée ¢ = 1% (uniformément répartie).

La colonne étant mise en charge a un age relativement jeune (t=21 jours),
et la rotation de longue durée ©¢ étant prépondérante, on admet un coeffi-
cient de fluage ¢ = 2,0.

Au moyen de 1'abaque approprié de la figure 8.14d et aprés la transforma-
tion:

h _ 0,25 350 - N
6 7= 100 * 3000 - 02910 3, on trouve pour —%%ﬁ = 0,17
gt =+ 0,9 %/00
€:$t = - ],1 0/00

En regard des conditions (8.22) et (8.23), on estime que 1'état d'utili-
sation est verifie.
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8.4.2 Pont

Soit un pont précontraint, constitué d'un caisson & hauteur constante de
2,50 m. Les charges équivalentes & la précontrainte balancent entiérement
les charges permanentes, de sorte qu'aucune déformation verticale a long
terme n'est & craindre. Les piles B et C étant encastrées en haut et en
bas, elles doivent toutefois suivre les variations de longueur du tablier.

A 1| [P R I B

[}

77
44 l 58 m ¢ 44
I~ T i -
Fig. 8.20 Geométrie et etat de déformation
Données:
% =18,0m  Matériaux: Acier S500 : fy = 460 N/mm?
Lc =13,4m Béton B40/30 : f. = 0,65-30 = 19,5 N/mm2

Effort normal (charges permanentes): Nggp = 7650 kN

As,tot
Ac

34 630 mm  Ag gor = 24038 ml; p = = 2,4%
Valeur de calcul de la resistance:

d'= 1130 mm d=1200 mm

l NR = (Ac-Ag tot) fy + Ac.fc = 30150 kN

Sous 1'effet du retrait, de la précontrainte et de variations de tempéra-
ture, la portée centrale se raccourcit, imposant les déformations Ag et Ag
en téte des piles.

En raison du fait que ces piles sont de longueurs differentes, les défor-
mations Ag et Ac ne sont pas égales.
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. Calcul de ag et Ag

On dispose de deux conditions:
- compatibilité: Al¢gy = Al + 4%
- équilibre  : Hg = Hg

12E1
TBS—’ AQ,B

Hg
Mg _ ot
23 23
W o J2EL o B c
C-gca C

Hg = Hc

- Le raccourcissement du tablier sous 1'effet des actions de longue

durée que sont le retrait et l1a précontrainte (y compris le fluage)
est estime a:

- précontrainte: Ap = - 40 mm
- retrait P Acs = - 10 mm
- 50 mm

La déeformation de longue durée imposée a la pile B atteint donc:
Atg = 0,71 - (-50) = -35,5 mm

ce qui correspond a un angle de rotation imposé selon le cas D:

A%
B
ASLB = T

8

n

0,2% (retrait + précontrainte).

- Sous 1'effet d'une variation saisonniére de température, le tablier
se raccourcit d'une grandeur A7 = 15 mm.

e A.Q,B

0,77 - (-15) = 10,7 mm

L ~ -
%{Q £ 0,06% (température)
B

> 9aB
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. Determination des coefficients de fluage

- Deformation de longue durée {retrait + précontrainte)
En tenant compte de 1'dge des piles lors du bétonnage du tablier, de
Ta cure éventuelle qu'elles subissent, de 1'humidité ambiante et de la
consistance du beton frais, on peut estimer le coefficient ¢ au moyen
des indications de 1a norme SIA 162 [1.8]. On admet ici qu'il vaut:
¢ =1,8
- Déformation de courte durée (température):

¢ = 0,5 (voir § 8.3.2)

Afin de tenir compte de la combinaison de déformations imposées de nature
differente, on définit un coefficient de fluage moyen au prorata de leur
importance respective:

0,2 0,06 -
T ————— 01,8 4 e . 052 1,5
¥ 0,2+0,06 0,2+0,06 _—

Angle de rotation total: 64, = 0,2 + 0,06 = 0,26%

. Definition des déformations relatives maximales eqy et egt

Afin de respecter un niveau d'exigences éleve, on choisit de limiter les
deformations relatives dans les sections déeterminantes a:

-1,59%/00 (compression)
+ 1,2 9/00 {traction).

f
Est
Est

. Détermination de 1'angle admissible 634dm

Puisqu'on ne dispose pas, au § 8.3.3, d'abaques pour le taux d'armature o
= 2,4%, il est nécessaire de lire les valeurs de 0qy dans les abaques
correspondant a ¢ = 1% et p = 3%, pour ¢ = 1,5:

Nser _ 7650 kN

= 0,25
NR 30150 kN

avec
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,36 & 0,36 180 ,
-P=1%et 9=1,5 (fig. 8.14c): B34m = '?-Ugﬁ q° WTZE%Q = 0,54% (35t=1,20/00)
- p=3% et ¢=1,5 (fig. 8.15¢c): OBa4p = 9631 .% %.ﬁﬂ l?%%g = 0,66% (eqt=1,2°/00)

On peut donc en déduire que Ogepr < Oadm et 1'aptitude au service de la
pile B est par conséquent prouvée.
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9. CONCLUSIONS ET EXTENSION DE LA RECHERCHE

La méthode développée aux chapitres précédents permet la vérification de
la sécurité vis-a-vis de la ruine, ainsi que de 1'aptitude au service des
colonnes en béton armé a élancement modéré (Acp< 50), soumises a un effort
normal et & des déformations imposées. Ces vérifications se font au moyen
d'abaques adaptés a toutes les normes aux états-limite et a différentes
qualités de matériaux. Pour parvenir & 1'établissement de ces abaques, un
certain nombre de simplifications sont nécessaires, notamment en ce qui
concerne la relation contrainte-déformation du béton fretté (§ 3.2.3) et
en particulier sa déformation spécifique maximale e¢,. Ces simplifications
se situent du cOté de la sécurité et facilitent grandement 1'élaboration
d'une méthode pratique.

Le respect des régles constructives proposées pour les cas courants de la
pratique, ou une déformabilité correspondant & un angle maximal 6pax de
1'ordre de 1% est suffisante, implique que la section ne doit &tre dimen-
sionnée que pour transmettre 1'effort normal seul, simplifiant ainsi
énormément la tache de 1'ingénieur projeteur.

Cette fagon de procéder n'est cependant possible que dans la mesure ou les
étriers sont correctement ancrés au moyen de crochets recourbés vers le
noyau de béton fretté (figure 8.4b). Ceci ne cause guére de problémes pour
une colonne préfabriquée, mais nécessite un soin particulier dans le cas
d'éléments bétonnés sur chantier, en changeant peut-étre certaines
habitudes.

Comme proposition de recherche future concernant 1'etat-limite ultime, on
peut citer la formulation de la déformation spécifique maximale e¢y sur la
base de la configuration des étriers, ainsi que 1'étude du comportement
d'éléments dont 1'élancement Ay est supérieur a 50.

D'autres problémes, comme ceux découlant de 1'utilisation de colonnes
préfabriquées en béton a haute résistance 1iées a des planchers dont le
béton est de qualité inférieure, méritent d'étre étudiés en détail. En
1'état actuel des connaissances, ces liaisons doivent étre soigneusement
congues et le béton de la dalle, situé entre les colonnes, fretté comme
aux extrémités de celles-ci (figure 8.4a).
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La méthode proposée s'applique a des éléments sollicités par un effort
normal et des déformations imposées, étant admis que les efforts horizon-
taux sont repris par des éléments appropriés. Ceci concerne donc la
plupart des cas de batiment et de ponts a appui fixe. D'autres structures,
par exemple les ponts flottants et certains cas de pieux encastrés dans
une fondation, sont généralement sollicitées horizontalement par une
combinaison de déformations imposées et de forces. Les éléments contenus
dans ce travail permettent d'élaborer une méthode de calcul prenant en
compte cette realité, notamment en faisant appel a la résistance flexion-
nelle My associée a la déformabilité représentée par &p;y-

La procédure de vérification de 1'aptitude au service découle également de
certaines simplifications (§ 7.1), notamment celle qui consiste a ne
prendre en compte que 1'‘effet des charges permanentes, en estimant néegli-
geable 1'influence des charges utiles mobiles. Une telle simplification
s'avere dans la grande majorité des cas judicieuse mais n'est pas forceé-
ment valable dans d'autres si les charges utiles agissent de maniére
répétitive.

Un autre point pouvant nécessiter une étude complémentaire concerne la
combinaison des déformations imposées de longue et de courte durée. Le
probléme est traité ici par le biais d'un coefficient de fluage ¢ moyen
car la superposition des deux effets n'est en principe pas valable
(§8.3.2). Malgré ces quelques restrictions, la méthode proposée est
néanmoins applicable a la tres grande majorité des cas courants, en
permettant une économie de matiére et de calculs, ainsi qu'une plus grande
souplesse dans la conception des ouvrages grace a des joints de dilatation
plus espaces.
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RESUME

Dans le cas des batiments stabilisés dans le sens horizontal par des
refends ou des noyaux, ainsi que dans celui de ponts a piles peu élancées,
les éléments verticaux sont essentiellement sollicités par un effort
normal de compression N et des angles de rotation 0 imposeés. Ces derniers
proviennent d'une part de variations de température et de la précontrainte
et, d'autre part, de la flexion de ces mémes porteurs due aux charges
verticales.

I1 s'agit donc dans ce cas d'un probléme de déformations imposées, mais
les méthodes usuelles de calcul n'en tiennent généralement pas compte et
le raménent au niveau d'un probleme de forces. Dans ce cas, le traitement
se fait par le biais de la résistance des sections, le plus souvent a
1'aide de diagrammes d'interaction Mp-Ng.

Dans ce travail, on propose une méthode differente qui tient effectivement
compte qu'il s'agit d'un probléme de déformations imposées et qui cerne
ainsi mieux le comportement reel des élements de structure. Elle est
limitée aux cas ou 1'élancement ., est inférieur ou égal a 50. L'analyse
de la colonne se fait avec 1'effort normal N et les rotations 6 imposées a
ses extrémités résultant de 1'interaction avec les porteurs horizontaux.

Cette méthode permet de concevoir avec une grande souplesse des ouvrages
plus performants grace a des joints de dilatation plus espacés et a une
diminution de la section des colonnes, en évitant le non-sens qui consiste
a les renforcer inutilement lorsqu'on prend en compte des moments dont on
n'est pas tributaire.

Cela a également pour conséquence que les colonnes peuvent étre presque
toujours encastrées dans les porteurs horizontaux permettant ainsi de
réduire leur élancement et de renoncer a de colteux dispositifs d'articu-
lation. Par ailleurs, on a avantageusement recours a de hauts pourcentages
d'armature pour transmettre des charges verticales élevées.

Ce concept associant N et ¢ est appliquée a la fois a la verification de
1'état-limite ultime (capacité portante et déformabilité) et a celui d'u-
tilisation (aptitude au service).
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La premiere vérification consiste a assurer que la colonne posséde une
capacité de deformation suffisante pour 1lui permettre de subir des
rotations imposées tout en transmettant 1'effort normal avec la sécurité
requise. Ceci peut étre obtenu en disposant une armature transversale
adéquate aux extrémités encastrées de 1'élément, afin que des rotules
plastiques puissent s'y former.

La premiére partie de ce travail est consacrée a 1'élaboration d'une
méthode permettant de déterminer les caractéristiques d'une telle armature
(forme et configuration, espacement et diamétre des étriers) ainsi qu'a
1'étude des nombreux paramétres influengant le comportement d'une colonne
a 1'état-limite ultime.

Dans la seconde partie, on expose une procédure pour permettre le controle
du comportement d'une colonne sous les charges et les rotations imposées
auxquelles elle est réellement confrontée, afin d'en verifier 1'aptitude
au service.

Cette procédure tient compte de 1a nature des rotations imposées, causées
par des variations de température ou des phénoménes de longue durée comme
le retrait et le fluage, son application est aisée car elle se fait au
moyen d'abaques.

Finalement, pour le traitement des cas de la pratique, on propose une
méthode opérationnelle accessible a 1'ingénieur projeteur. Elle contient
les indications et les abaques nécessaires pour concevoir et vérifier les
colonnes en béton plus ou moins armées.
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SUMMARY

For buildings which are stabilized by core or shear walls, the vertical
members are generally subjected to compressive normal forces N and certain
imposed angles of rotation 6. Similar in this respect are non slender
bridge piers. These rotations originate from, on one hand, the length
variations of the horizontal elements (beams, slabs) due to shrinkage,
temperature and prestressing, while on the other hand the bending of these
elements due to the vertical loading.

Thus, in this case, it is a problem of imposed deformations. However, the
usual methods of calculation do not take this fact into account and bring
the computation back to a question of forces. In this case, the design is
mostly based on the resistance of individual sections, with the use of
moment-axial load interaction diagramms Mp-Ngp.

In this thesis, a different method is proposed which takes account of the
problem of imposed deformations, which concerns equally well the real
behaviour of the structure. This proposal is limited to the cases where
the slenderness ratio A¢p is less than or equal to 50 (Acp < 50).

The analysis of a column is carried out considering the vertical load N
and the imposed end rotations 6, due to the interaction of horizontal load
carrying members.

This method allows one to create structures with a greater performance,
thanks to the larger distance between expansion joints and to a reduction
in the overall dimensions of the columns. This equally has the consequence
that the columns are almost always able to be fixed ended by the horizon-
tal members, thus permitting a reduction in their slenderness Acp and
which eliminates the costs of the hinge devices. However, it is mostly
necessary to resort to high percentages of reinforcement to transmit the
elevated vertical loads.

This concept of the association of N and 0 is applied to both the examina-
tion of the ultimate limit state (loading capacity and deformability) and
to serviceability (aptitude of service).
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The first verification consists of assuring that the column possesses the
required deformability to permit the imposed rotations, while transferring
the normal force, with the required security. It is possible to obtain
this by using adequate transverse reinforcement at the fixed ends of the
column, in such a fashion that plastic hinges would be able to form there.

The first part of this work concentrates on the development of a method
wich allows the determination of the characteristics of such a transverse
reinforcement (shape and configuration, spacing and diameter of stirrups),
as well as an investigation of the numerous parameters influencing the
behaviour of columns at the ultimate limit state.

In the second part, an explanation is given on how to control the
behaviour of a column, when it is subjected to service loading and imposed
rotations, in order to verify its serviceability. This explanation takes
into account the nature of the rotations, caused by the variations in
temperature or by long term phenomena, such as shrinkage and creep. Its
application is easy as it is given in the form of charts.

Finally, a method for the practical cases is proposed to the designer. It
contains the notes and charts to design and verify reinforced concrete
columns with different levels of reinforcement.
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ZUSAMMENF ASSUNG

Gebdaude werden oft durch einen Kern oder durch Schubwdnde horizontal
stabilisiert. Ebenso werden Briickentrager durch ein horizontal unver-
schiebliches Widerlager gehalten. Entsprechend sind in solchen Fdllen die
Stiitzen hauptsachlich durch eine Normalkraft und durch Zwangsverdrehungen
an den Stiitzenenden beansprucht. Diese Verdrehungen entstehen aus der
Langendnderung der Platten oder der Balken infolge Schwinden, Temperatur
oder Vorspannung, sowie aus deren Durchbiegungen infolge der Lasten. Es
handelt sich somit um ein Zwangsproblem und nicht, wie iiblicherweise bei
der Bemessung angenommen, um ein Interaktionsproblem von Normalkraft und
Biegemoment.

In dieser Arbeit wird eine Bemessungsmethode vorgeschlagen, die dieser
Tatsache Rechnung tragt und somit das effektive Verhalten der Tragelemente
beriicksichtigt.

Die Bemessung stiitzt sich auf eine Normalkraft und auf eine Verdrehung ©
an den Stitzenden, welche sich aus dem Zusammenwirken von vertikalen und
horizontalen Tragelementen ergibt.

Diese Berechnungsmethode erlaubt es, Bauwerke zu entwerfen, die den
ausseren Gegebenheiten besser angepasst sind. Dilatationsfugen konnen in
grosseren Abstanden angeordnet, und Stiitzenquerschnitte miissen nicht mehr
unnotig vergrossert werden, um Biegemomente aufzunehmen, die fiir das
Gleichgewicht der Tragstruktur nicht notwendig sind.

Die Stiitzen konnen in fast allen Fallen in die horizontalen Tragelemente
eingespannt werden, was eine Verringerung der Schlankheit bewirkt und
teure Gelenke vermeidet. Man wird vermehrt sehr hohe Bewehrungsgehalte
einsetzen, um grosse Lasten abzutragen.

Das Bemessungskonzept Normalkraft N-Verdrehungswinkel 6 eignet sich sowohl
fur den Nachweis der Gebrauchtauglichkeit als auch fir den Nachweis der
Tragsicherheit.

Der erste Nachweis besteht darin, dass die Stiitze eine geniigende Deforma-
tionsfahigkeit besitzt, um die Normalkraft mit der notwendigen Sicherheit
Zu Ubertragen. Dieses kann durch die Anordnung einer angemessenen Quer-
armierung an den eingespannten Enden erzielt werden, damit sich plastische
Gelenke bilden konnen.
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Der erste Teil dieser Arbeit behandelt die Ausarbeitung einer Methode,
welche die Bestimmung einer solchen Querarmierung (Form, Abstand und
Durchmesser der Biigel) erlaubt. Des weiteren werden Parameterstudien
beschrieben iiber Massnahmen, die das Verhalten einer Stiutze im Bruch-
zustand beeinflussen. Im zweiten Teil wird ein Verfahren vorgestelit,
welches den Nachweis des Gebrauchszustandes einer Stiitze unter Normalkraft
und wirklichen Zwangsverdrehungen gestattet. Dieses beriicksichtigt Art und
Ursache der Verdrehungen, welche durch Temperaturschwankungen, Kriechen
und durch die Belastung entstehen. Die Anwendung des Verfahrens wird durch
Diagramme erleichtert.

Schlussendlich wird eine Methode vorgeschlagen, die dem projektierenden
Ingenieur eine einfachere Verarbeitung der Praxisfalle erlaubt. Die
enthdlt die notwendigen Hinweise und Diagramme fiir die Berechnung und den
Nachweis von Stahlbetonstiitzen.
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