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Préface

Il est notoire que le phénomeéne du poingonnement d’une dalle en béton n’est toujours pas
élucidé de maniére rationnelle. A défaut d’un modéle de calcul scientifique, I’ingénieur est
obligé de s’en remettre a des méthodes empiriques essentiellement basées sur des essais en
laboratoire. Il en résulte des grandes diversités d’approche entre les normes des différents
pays. Si beaucoup de chercheurs se sont penchés dés 1913 sur ce probleme en accumulant un
grand nombre d’essais, seules le 5% de ces recherches concerne le poingonnement excentré.
Cela peut s’expliquer par le fait qu’il existe moult autres parametres, tels que la grandeur de la
surface d’application de la charge, I’épaisseur de la dalle, I’armature flexionnelle et d’effort
tranchant, la qualité du béton, etc.

Le travail de thése de G. Kriiger se concentre donc sur I'effet de I’excentricité de la réaction,
c’est a dire sur I’effet produit par un moment de flexion qui vient s’ajouter a I’effet mieux
connu d’une réaction centrée. Ce moment est repris dans la dalle par trois sortes d’efforts
antimétriques : des efforts tranchants, des moments de flexion et de torsion. Seuls les efforts
tranchants semblent influencer la résistance au poingonnement.

G. Kriiger a délibérément renoncé a créer un nouveau modele de calcul. Outre une recherche
approfondie du travail effectué dans le monde depuis 1956 sur le poingconnement excentré, il a
réalisé de fagon exemplaire des essais en laboratoire qui lui ont permis de mettre en évidence
des aspects essentiels tels que I’effet de I’armature flexionnelle et d’cffort tranchant, 1’énorme
disparité entre les résistances données dans les normes internationales et nationales, la norme
SIA ne se pronongant aucunement sur ce sujet.

L’originalité du travail de G. Kriiger provient, outre de ces essais, d’une étude approfondie de
la grandeur des moments de flexion qui peuvent concrétement apparaitre dans un plancher-
dalle d’un batiment. Il est en effet tres difficile de connaitre ces moments a cause de la
fissuration de la dalle, de la liaison dalle-colonne, ¢’est a dire d’un élément a deux dimensions
avec un élément linéaire, puis a cause des actions indirectes que représentent le retrait et la
température différentiels.

G. Kriiger réussit a montrer que dans bien des cas, ces moments n’affaiblissent le
poinconnement que de ’ordre de 15%. Il a su donner des bases scientifiques a I’'ingénieur
projeteur lui permettant soit de contourner le probléme dans les cas courants, soit de les
aborder correctement si nécessaire, en lui fournissant des outils adéquats.

En abordant et traitant ce sujet hautement complexe et délicat du poingonnement excentré, il a
su donner des réponses bien fondées et fort utiles pour 1’ingénieur projeteur. 1l a fait preuve
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d’une grande capacité de jugement et de discernement qui lui sera fort utile dans ses activités
professionnelles futures ol tous mes meilleurs veeux de pleine réussite I’accompagnent.

Prof. Renaud Favre
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Résume

La conception moderne d’un batiment du type « planchers dalles » passe par la connaissance
et la maitrise du poingonnement. Ce mode de rupture dicte treés souvent les dimensions des
éléments porteurs, d’ou un enjeu a la fois économique, esthétique et technologique. Si les
colonnes sont liées de fagcon monolithique a la dalle, un moment de flexion est transmis dans
les colonnes en plus d’un effort normal. On utilise alors le terme de poin¢onnement excentré.
Le rOle joué par ce moment de flexion sur la résistance au poingonnement doit étre maitrisé
afin d’assurer la sécurité structurale de I'ouvrage. Le but du présent travail est de contribuer a
une meilleure compréhension du poingonnement excentré et a une juste prise en compte des
moments de flexion pour le dimensionnement au poingonnement des planchers dalles.

Les essais de poingonnement effectués dans ce travail ont porté sur 7 dalles de grandes
dimensions (3 x 3 x 0.15 m) avec et sans armature de poingonnement. Des dalles d’une telle
importance n’ont €té que trés peu testées auparavant. Ces essais ont permis de montrer que la
résistance ultime est fortement influencée par ’excentricité de la force. L’armature de
poingonnement permet d’augmenter la charge ultime mais ne permet pas de réduire
I'influcnce de cette excentricité. L’efficacité de I’armature de poingonnement (étriers et
goujons) est discutée, en particulier les problemes d’ancrage des barres qui est le plus souvent
insuffisant pour des dalles de faible épaisseur. Les essais en laboratoire sont comparés a une
base de données de 50 essais précédemment effectués. Cette comparaison montre clairement
que le Code Modele CEB-FIP 1990 et le British Standard BS 8110-97 donnent les
meilleures estimations de la charge ultime en cas de poingonnement excentré.

Les enseignements tirés des essais en laboratoire sont utilisés comme base de calcul pour une
étude paramétrique sur les moments de flexion dans les colonnes de batiments contreventés
par des noyaux et murs rigides. Les cas les plus divers ont €t€ passé€s en revue comme des
portées adjacentes inégales, des charges asymétriques ainsi que des déplacements imposés
entre deux dalles. Cette étude montre que dans la plupart des cas il est acceptable de prendre
en compte le moment de flexion a 1’aide d’un coefficient unique, comme le font d’ailleurs
certaines normes. Il a été montré qu’il n’est en principe pas nécessaire de considérer le retrait
de dessiccation comme action indirecte pour le dimensionnement au poingonnement de longs
batiments sans joints. Des abaques de dimensionnement ainsi que des recommandations
pratiques sont proposés a I'ingénieur afin de maitriser le probleme du poingonnement excentré
des planchers dalles.
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Zusammenfassung

Der zeitgemédsse Entwurf eines Gebdudes mit Flachdecken basiert auf der Kenntnis und der
richtigen Beriicksichtigung des Durchstanzens. Diese Versagensform bestimmt hiufig die
Abmessungen der Tragwerkselemente, welche sich auf Wirtschaftlichkeit, Asthetik und
Technologie eines Bauwerkes auswirken. Falls die Stiitzen monolithisch mit der Decke
verbunden sind, wird durch die Stiitzen zusitzlich zur Normalkraft ein Biegemoment
libertragen. Man spricht daher von ausmittigem Durchstanzen. Um die Tragsicherheit des
Bauwerks zu gewihren, ist es wichtig, den Einfluss des Biegemoments auf den Durch-
stanzwiderstand genau zu kennen. Diese Arbeit soll dazu beitragen, ausmittiges Durchstanzen
besser zu verstehen und den Einfluss des Biegemoments auf das Durchstanzen bei der
Bemessung der Flachdecken korrekt zu beriicksichtigen.

Im Rahmen dieser Arbeit wurden Durchstanzversuche an sieben Decken mit den Abmess-
ungen 3x3x0.15m mit und ohne Durchstanzbewehrung durchgefiihrt. Decken mit so
grossen Abmessungen wurden bisher nur wenige getestet. Diese Versuche zeigen, dass der
Durchstanzwiderstand stark von der Ausmittigkeit der Stiitzenkraft beeinflusst wird. Die
Durchstanzbewehrung ermoglicht eine Laststeigerung, sie erlaubt jedoch nicht, den Einfluss
der Ausmittigkeit zu reduzieren. Die Wirksamkeit von Durchstanzbewehrungen (Biigel und
Diibel) wird diskutiert, insbesondere das Problem der Verankerung der Bewehrungsstébe,
welche sich bei diinnen Decken meist als unzureichend erweist. Die Versuchsergebnisse
werden mit bekannten Resultaten, welche aus 50 friiheren Versuchen gewonnen wurden,
verglichen. Dieser Vergleich zeigt deutlich, dass Model Code CEB — FIP 1990 und der British
Standard BS-8110-97 die besten Schitzungen fiir die Bruchlast bei ausmittigem Durch-
stanzen ergeben.

Die Ergebnisse der Versuche werden als Berechnungsgrundlage fiir eine Parameterstudie zu
Biegemomenten in Stiitzen verwendet, wie sie in Gebiduden mit horizontal aussteifenden
Tragwinden vorhanden sind. Verschiedene Fille wurden untersucht, etwa ungleiche angren-
zende Spannweiten, asymmetrische Lasten oder zwei Deckenplatten mit unterschiedlichen
Lingsverschiebungen. Die Parameterstudie zeigt, dass es in den meisten Fillen ausreicht, die
Biege-momente mit Hilfe eines einzigen Koeffizienten zu beriicksichtigen — bestimmte
Normen verfahren in gleicher Weise. Es wird weiter gezeigt, dass es grundsitzlich nicht
notwendig ist, das Schwinden in die Bemessung von langen Gebiduden ohne Fugen
einzubeziehen. Schliesslich wurden Bemessungstabellen entwickelt und Empfehlungen
erarbeitet, die es dem Ingenieur in der Praxis erlauben, das ausmittige Durchstanzen von
Flachdecken zu bewiltigen.
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Summary

The design of a modern building with a flat slab structure requires a sound understanding of
the punching parameters and their influence. The punching shear failure mode governs the
design of the structure, and therefore impacts on the cost aspect and construction of the
building. On top of the normal force carried by the column, an unbalanced moment also exists
in case of a monolithic connection between the slab and the columns. This is called eccentric
punching. For structural safety, it is critical to control the effect of this unbalanced moment on
the punching capacity. The aim of the presented work is to contribute to a deeper
understanding of eccentric punching, and to accurately take into account the unbalanced
moments in the calculation of the punching shear capacity.

The experimental tests presented here were carried out on seven large flat slabs
(3 x 3 x 0.15 m) with and without punching reinforcement. Such slabs have not been analyzed
extensively in the past. The experiments have shown that the ultimate strength is highly
influenced by the eccentricity of the vertical force. The punching reinforcement increases the
ultimate load, but does not reduce the influence of an eccentricity. The effectiveness of the
stirrups and studs was also investigated, in particular the bar anchorage problem which is
generally insufficient for slabs with low thickness. The experimental results were compared
with an database of 50 previous tests. The Model Code CEB - FIP 1990 and the British
Standard BS 8110-97 were found to best match the experimental results for ultimate load in a
case of eccentric punching.

The results drawn from the laboratory tests served as bases for a parametric study of
unbalanced moments in the columns of buildings braced by rigid cores and walls. A wide
range of cases were investigated, such as unequal adjacent spans, asymmetric loads, and
relative displacement between two slabs. This study shows that in most cases it is acceptable
for the unbalanced moment using a single coefficient, as is done in some standards. It was
shown it is generally not necessary to consider shrinkage as in indirect action in punching
calculations of long buildings without joints. Design recommendations and aides were
developed to help the engineer conducting the design of flat slabs structures with eccentric
punching shear.
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Notations

Seules les notations et les abréviations utilisées spécifiquement pour cette these sont
mentionnées ci-dessous

Définitions

Colonne intérieure ordinaire colonne intérieure qui n’est pas la premiére colonne
intérieure depuis le bord

Connexion point de fixation monolithique entre la dalle et une ou
deux colonnes. La connexion de la dalle de toiture est
composée d’une colonne tandis que celle de la dalle
d’étage est composée de deux colonnes

Moment de flexion non balancé moment de flexion que transmet la dalle a une

connexion composée de une ou deux colonnes

Lettres latines

c cOté d’une colonne carrée

C) coté de la colonne dans la direction perpendiculaire au moment M,

C2 coté de la colonne dans la direction parallele au moment M,
hauteur utile de la dalle

E module d’élasticité du béton

E* module ajusté du béton

fe résistance a la compression sur cylindre des normes ACI et CSA A23.3

Jec résistance a la compression sur cylindre

Jecupe résistance a la compression sur cube

Sek résistance caractéristique a la compression sur cylindre

h épaisseur de la dalle

H hauteur de la colonne d’axe a axe des dalles

Pred épaisseur de la dalle réduite pour le calcul avec une prise en compte de la
fissuration

K fraction du moment de flexion M, transmis en effort tranchant dans la dalle

! portée de la dalle

Cpr distance de la colonne au point fixe du batiment (sans présence de joint)

irans portée transversale de la dalle

Cvar portée variable de la dalle

M., moment de flexion non balancé
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Notations

Mpi

Mlb.’

moment de flexion non balancé transmis a une connexion composée d’une
colonne

moment de flexion non balancé transmis & une connexion composée de deux
colonnes

longueur du périmetre critique ou périmetre de contrdle

réaction d’appuis ou effort vertical transmis par la dalle dans les colonnes

Lettres grecques

T, contrainte de cisaillement de rupture défini sur un périmetre critique ou de
controle u

Tsq effort tranchant sollicitant au niveau de la section critique

TRd valeur de calcul de la résistance conventionnelle au cisaillement pour des dalles

1% contrainte de cisaillement provenant de I’effort V

Ty contrainte de cisaillement provenant de 1’effort M,

A& allongement relatif di a un retrait de dessiccation entre deux dalles adjacentes

Bes déplacement relatif entre deux dalles dii a A€,

r rapport entre deux portées adjacentes

A rapport entre le moment non balancé transmis a deux colonne M,;> et le
moment non balancé transmis a une colonne M,

a rapport Ty / Ty

B coefficient de majoration de la charge V' pour tenir compte d’'un moment non
balancé M, =1+«

n excentricité relative n=M , [V -¢

¢ rapport Tsy/ Tras Vi | @n, Vegr/ Ve

Abréviations

ACI American Concrete Institute

BBK Swedish Building Code

BHP Béton a Haute Performance

BO Béton Ordinaire

BS British Standard

CEB Comité Euro-International du Béton

CM 90 Code Modele CEB - FIP 1990

CSA Canadian Standards Association

DIN Deutsches Institut fiir Normung

FIB Fédération Internationale du Béton

SIA Société des Ingénieurs et Architectes Suisses
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1 Introduction

1.1 Motivation

« L’échec de nos calculs, nous I'appelons hasard »
Albert Einstein

Cette citation d’Albert Einstein peut s’appliquer a des problemes élémentaires des sciences
naturelles et des sciences de I'ingénieur. Les calculs actuels dans les différents domaines des
sciences naturelles reposent en grande partie sur un éventail de suppositions ou d’estimations.
Souvent, des prévisions ne peuvent étre faites qu’a un tres faible degré de précision. Comme
les lois régissant les sciences naturelles constituent la base des sciences de 1’ingénieur, on y
retrouve les mémes incertitudes. En particulier dans le domaine du génie civil, les méthodes
de calcul, la connaissance des matériaux et la construction d’un ouvrage sont autant de points
ou des estimations et des imprécisions sont inévitables. La marge de sécurité vis-a-vis de la
ruine est alors fortement variable d’un élément de structure a ’autre, ce qui oblige les normes
et les réglementations a imposer des coefficients partiels de sécurité qui sont importants pour
les états-limites ultimes.

Les éléments constituant un ouvrage sont parfois surdimensionnés, au détriment de la
rentabilité et de I’esthétique. Le poin¢onnement' des planchers dalles est un exemple typique
ou la sécurité doit impérativement étre suffisamment assurée par rapport a la rupture. Le
phénomene de rupture est complexe et fait intervenir de nombreux parametres ne pouvant pas
tous étre intégrés dans les méthodes de calcul. De plus, le poingonnement est un mode de
rupture fragile pouvant conduire a un effondrement de la dalle voire méme a la ruine du
batiment. Enfin, la charge ultime dépend énormément de la qualité des matériaux, des
conditions de mise en place et des aléas propres a chaque chantier, en particulier la préciston
de la pose d’une armature de poingonnement ou des évidements dans la dalle autour de la
colonne. Les essais en laboratoire sur des dalles identiques montrent une grande variation de

' Tous les termes définis dans cette recherche sont marqués en italique pour une question de clarté
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la charge ultime. Tout cela conduit les normes de construction a formuler des réserves
importantes vis-a-vis de la rupture par poingonnement.

Dans un marché de plus en plus concurrentiel, I’ingénieur doit faire face a de nouveaux défis
tant technologiques que techniques. Des impératifs esthétiques ou économiques 1’obligent a
concevoir et a calculer des structures de plus en plus élancées. Il est maintenant courant de
concevoir des dalles avec une forte armature de poingonnement puisque de nouvelles
technologies permettent d’augmenter fortement la résistance, sans modifier pour autant la
géométrie propre des éléments porteurs. Les exigences architecturales ou 1’aménagement
intérieur, que ce soit pour des bureaux ou des parkings, demandent le plus souvent une grande
souplesse quant a I’emplacement des colonnes dans un bétiment. Les portées peuvent
fortement varier de part et d’autre d’une colonne, induisant une rotation de la dalle sur les
porteurs verticaux. De par la conception le plus souvent monolithique des structures
porteuses, ces rotations induisent inévitablement des moments de flexion dans les colonnes.
Ces moments peuvent aussi avoir comme origine des déplacements horizontaux de la dalle
(retrait différentiel du béton entre deux dalles, différences de température, précontrainte) ou
des charges horizontales (vent, séisme). Si la connexion est monolithique, il est pratiquement
impossible d’éviter la transmission d’'un moment de flexion de la dalle aux colonnes. Pour une
géométrie parfaitement symétrique, les charges utiles placées de fagcon asymétrique créent
également des moments de flexion dans les colonnes. Il s’ensuit une réduction inévitable de la

résistance ultime au poingonnement.

La force verticale dans les colonnes est toujours connue avec une certaine précision a I’aide de
la descente de charge. Il n’en va pas de méme pour les moments de flexion qui sont le plus
souvent inconnus. Des outils qui pourraient aider I’'ingénieur a prendre une décision lui
manquent souvent pour définir la nécessité d’un calcul rigoureux. C’est pourquoi certaines
normes donnent des coefficients partiels pour les actions afin de tenir compte d’éventuels
moments. Ces coefficients pénalisent, dans de nombreux cas, trop séveérement le
dimensionnement des structures aux états limites ultimes.

La conception moderne d’un bitiment du type « planchers dalles » passe par la maitrise et la
connaissance des parametres influengant le poingonnement. Ce mode de rupture dicte tres
souvent la dimension des €éléments porteurs soulevant des questions a la fois économique,
esthétique et technologique. Le réle joué par les moments de flexion sur la résistance au

poingonnement doit étre maftrisé afin d’assurer la sécurité structurale.

1.2  Objectifs et limites de I’étude

La résistance au poingonnement des dalles est un sujet abondamment €tudié depuis le début
de ce siecle. Les premieres €tudes datent de 1913 par Talbot [142] et a I'heure actuelle de
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nombreux chercheurs tentent encore d’expliquer ce mode de rupture. La majorité¢ des
recherches concernent des cas de poingonnement dit centré ou axisymétrique, ou la dalle ne
transmet aucun moment de flexion aux colonnes. Or la conception des dalles passe le plus
souvent par une connexion monolithique des éléments porteurs. Dans ce cas, la transmission
d’un moment de flexion de la dalle aux colonnes est presque inévitable et on parle alors de
poin¢onnement excentré’. Le poinconnement excentré a été étudié principalement en
Amérique du Nord dés le début des années soixante. C’est @ Moe [110] que 'on doit les
premiers essais en laboratoire concernant la mise en évidence du role joué par le moment de
flexion sur la résistance ultime. En 40 ans, le nombre d’essais de poingonnement excentré en
laboratoire reste relativement faible, notamment ceux qui ont été faits avec une armature de
poingonnement.

Cette thése a pour but de contribuer a une meilleure compréhension du poingonnement
excentré des planchers dalles avec ou sans armature de poingonnement par le biais d’essais en
laboratoire. Elle met en évidence le role joué par un moment de flexion transmis aux colonnes
sur la résistance au poingonnement. Les essais en laboratoire sur des dalles de grande échelle
constituent un volet incontournable de la recherche vu la complexité du phénomene. La
modélisation numérique et analytique du poingonnement doit nécessairement s’appuyer sur
des essais expérimentaux pour €tre validée, puisque le nombre de parametres intervenant dans
le mécanisme de rupture est élevé.

L’étude expérimentale présentée dans ce travail fait intervenir trois variables qui sont
I’excentricité de la force, le pourcentage d'armature longitudinale et la présence ou non
d’armature de poingonnement. Seules des excentricités faibles a modérées ont €€ testées afin
de simuler celles rencontrées dans les colonnes de batiments contreventiés a 1’aide de murs et
de noyaux rigides. C’est le cas de la grande majorité des batiments de ce type construits en
Suisse.

L’intensité des moments de flexion transmis de la dalle aux colonnes dépend d’une multitude
de parametres, tels la géométrie propre de la dalle, 1a dimension des éléments, les charges, les
déplacements imposés, la fissuration de la dalle et de la colonne, etc. Le probleme majeur de
I'ingénieur est de pouvoir estimer dans quelles conditions il peut négliger les problemes liés au
poingonnement excentré. En d’autres termes, il faut établir quelles sont, dans un batiment, les
colonnes qui nécessitent un calcul du moment de flexion en plus de l'effort tranchant. La
détermination du moment de flexion dans les colonnes n’est pas aisée et exige, dans de
nombreux cas, le recours a des programmes informatiques. L’étude paramétrique effectuée
dans ce travail donne des indications précieuses pour estimer ces moments et permet de
montrer concrétement les cas ol une analyse rigoureuse de la part de 1'ingénieur est
indispensable. Dans le cadre de cette étude, I’influence des charges horizontales (vent, s€éisme)
n’est pas prise en compte. Les moments engendrés par ces actions dépendent énormément de
la structure et du systeme de stabilisation du batiment. // faut alors noter que 1’étude présentée

* ou combinaison entre un effort vertical et un moment de flexion (définis au chapitre 2)
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dans ce travail ne concerne que les bdtiments contreventés par des noyaux et des murs rigides
situés en dehors des zones sismiques. Cette recherche a deux objectifs :

e Mieux comprendre les mécanismes d'une rupture par poingonnement excentré a
I'aide d’essais en laboratoire sur des dalles en béton armé avec et sans armature
de poingonnement ;

e Evaluer les moments de flexion dans les colonnes de batiments pour les cas
d’actions directes et indirectes.

Ces objectifs atteints, il sera possible de quantifier et décrire I’influence de la rigidité des
colonnes sur la résistance au poingonnement des planchers dalles pour des batiments en
dehors des zones sismiques.

1.3 Approche des normes

La rupture par poingconnement est caractérisée par la formation d’un coéne de poingonnement.
Ce cone a une inclinaison d’environ 25 a 35° par rapport au feuillet moyen de la dalle, mais
cette inclinaison peut varier davantage suivant les caractéristiques de la structure. Les
mécanismes permettant d’aboutir a une telle rupture sont complexes et suscitent de
nombreuses discussions depuis plusieurs décennies. Les chercheurs s’accordent néanmoins a
dire que la rupture est causée par un dépassement de la résistance a la traction du béton.
Néanmoins, les modeles utilis€s dans la majorité des normes font appel a la notion de
contrainte de cisaillement 7 définie en fonction de la résistance a la compression du béton.
Cette contrainte de cisaillement est admise constante sur 1’épaisseur de la dalle et agit sur un
périmetre vertical situé a une certaine distance de la colonne. Ce périmetre est appelé
périmetre de contréle ou périmetre critigue mais ne correspond a aucune réalité physique. La
définition de ce périmetre varie suivant les normes ainsi que la valeur de la contrainte de
cisaillement.

La section de controle est calculée a 0.5d (d est la hauteur utile de la dalle) pour les normes
SIA 162 [139], ACI 318-95 [1], CSA A23.3 [27], DIN 1045 [32], BBK 94 [14], a 1.5d pour le
British Standard [17] et I'Eurocode 2 [42], & 2d pour le Code Modele CEB — FIP 1990 [20]. 1l
n’est des lors pas étonnant de constater une grande différence entre les résistances au
poingonnement calculées suivant les normes. Ces différences atteignent plus de 40 % pour la
dalle de nos essais entre 1’Eurocode 2 et la norme américaine ACI 318-95. La comparaison
des normes reste toujours délicate puisque les coefficients de sécurité partiels pour les
propriéiés des matériaux et pour les actions ne sont pas nécessairement comparables. C’est le
cas notamment des coefficients partiels pour les actions qui varient d’une norme a l’autre
comme le met en évidence le tablcau 1.1.
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Tableau 1.1: Coefficients partiels de sécurité concernant les actions

Poids propre Charges utiles
SIA 162 1.30 1.50
Eurocode 2 1.35 1.50
BS 8110-97 1.40 1.60
ACI 318-95 1.40 1.70
CSA A233 1.25 1.50
Code Modéle 1990 1.35 1.50

Lorsque la charge est introduite avec une excentricité, la surface de rupture perd son caractere
symétrique autour de la colonne. Le cbne de poingonnement se développe principalement
d’un c6té de la colonne et la charge ultime diminue par rapport au cas centré. Les normes
prennent en compte 1’effet d’une excentricité et ceci d’une fagon plus ou moins
détaillée (tab. 1.2). Le périmetre de contrdle reste le méme que pour le cas centré, mais les
contraintes tangentielles varient autour du périmetre critique.

Tubleaw 1.2: Prise en compte du poingonnement excentré selon diverses normes

Normes Pays Périmétre de Prise en compte du p?inconnement
controle excentré

SIA 162 Suisse 0.5d Non -

DIN 1045 Allemagne 0.5d Non -
Eurocode 2 Europe 1.5d Partielle Coefficient*
Code Modéle 1990 Europe / Monde 2d Oui Formule explicite*
BKK 94 Suede 0.5d Oui Formule explicite™®
BS 8110 Grande Bretagne 1.5d Oui Formule explicite*
CSA.A23.3 Canada 0.5d Oui Formule explicite*
ACI 318 USA 0.5d Oui Formule explicite*

* yoir étal des connaissances, section 2.3

Le tableau 1.2 ne donne pas une liste exhaustive de toutes les normes, mais permet de montrer
que la Suisse, avec la norme suisse SIA 162 [139], est 1’un des seuls pays qui n’établit pas de
marche a suivre afin de résoudre le probleme du poinconnement excentré. Toutefois, la norme
suisse précise a l'article 3 25404 que : «le cas échéant on tiendra compte de la répartition
non uniforme de ['effort tranchant le long du périmétre déterminant ». L’Eurocode 2 [42]
prend en compte partiellement 1’effet d’un moment de flexion a 1'aide d’un coefficient
majorant la charge de dimensionnement indépendamment de I’intensité du moment. Ce
coefficient vaut f=1.15 pour une colonne intérieure, mais peut valoir #=1.0 si aucun
moment de flexion n’est transmis a la colonne. Les normes qui prennent en compte le
poingonnement excentré a 1’aide d’une formule explicite sont passées en revue au chapitre 2.
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La facon de calculer la résistance au poingconnement et de tenir compte d’un moment de
flexion varie énormément d’une norme a l'autre. Notamment les coefficients de sécurité
partiels sont différents pour les actions et pour les propriétés des matériaux. Il est alors délicat
voire méme dangereux d’utiliser seulement des éléments d’une norme pour évaluer la
résistance au poingonnement d’une autre norme.

1.4 Contenu de la these

L’étude commence au chapitre 2 par un historique du poingonnement excentré et une revue
détaillée des normes et des codes en vigueur. L’accent est mis sur les recherches qui ont
contribué a une meilleure compréhension du poingonnement excentré sans pour autant oublier
celles qui permettent de comprendre le phénomene général. L’état des connaissances montre
les différents modeles analytiques, numériques et les principaux essais qui mettent en
évidence le r6le joué par un moment de flexion sur la résistance au poingonnement. Seules les
normes qui prennent en compte le poingonnement excentré sont décrites.

Le chapitre 3 constitue un résumé de la campagne d’essais, fondement de cette étude. 11 s’agit
de cinq essais de poinconnement excentré et de deux essais centrés. Les dalles sont en béton
armé dont les dimensions valent 3x 3 x0.15m avec une colonne carrée de 0.30m
d’épaisseur. Le programme et les principaux résultats des essais sont rappelés. Il ne s’agit que
d’un survol de la campagne d’essai qui a fait ’objet d’une publication particuliere (rapport
des essais [82]). Les essais effectués sont comparés a 50 autres essais donnés dans la
littérature a 1’aide de trois normes traitant de fagon détaillée du poingonnement excentré. Ces
normes sont le Code Modeéle CEB — FIP 1990 [20], la norme américaine ACI 318-95 [1] et la
norme britannique BS 8110-97 [17]. Cette comparaison met en évidence les parametres qui
influencent la résistance au poingonnement, la marge de sécurité et les lacunes de ces diverses
normes.

Le chapitre 4 donne les résultats d’une étude paramétrique sur ’intensité des moments de
flexion dans les colonnes causés par les charges verticales et les déformations imposées de la
dalle. Les calculs sont effectués a 1’aide de programme d’éléments finis €lastique lin€aire
MAPS. Cette étude montre I’influence des nombreux parametres et permet de dégager des
solutions optimales quant a la dimension des éléments porteurs en cas de poingonnement
excentré. Le role joué par les déformations imposées sur la résistance au poingonnement des
planchers dalles est mis en évidence ainsi que le probleme de la superposition d’actions
directes et indirectes.

Les conclusions ainsi que les recommandations pratiques sont présentées au chapitre 5.



2 Etat des connaissances

2.1 Introduction

La rupture par poingconnement est un phénomene abondamment étudié depuis le début de ce
siecle. De nombreux chercheurs du monde entier se sont attelés a ce probleme tant le
phénoméne est complexe. La littérature concernant le poingonnement centré’  ou
axisymétrigue est abondante et les premiers essais datent de 1913 par Talbot [142]. C’est
seulement environ 30 ans plus tard que les premiers chercheurs se penchent sur la
problématique du poingonnement excentré’. En cette fin du 20° siecle, le sujet du
poingonnement excentré reste un pole de recherche tres actif, principalement en ce qui
concerne la problématique liée au séisme et a l’utilisation de nouvelles armatures de
poin¢connement.

L’état des connaissances est passé en revue chronologiquement. C’est pourquoi, le
paragraphe 2.2.1 porte le titre d’historique du poingonnement excentré. L’ accent est mis sur le
poingonnement excentré des colonnes intérieures bien que certaines recherches sur le
poinconnement centré soient également mentionnées. Ces derni€res contribuent a une
meilleure compréhension du phénomene en général et mettent en évidence les parametres

importants.

La derniere partie de ce chapitre est consacrée a un bref examen des différentes normes et de
la maniere dont elles tiennent compte des moments de flexion pour le dimensionnement au
poinconnement. Seules les normes qui traitent du poinconnement excentré sont mentionnées.

' L’effort vertical est introduit de fagon totalement centré dans la colonne
R . . o . .
- Combinaison entre un eftort vertical et un moment de flexion dans Ia colonne
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2.2  Poinconnement centré et excentré

Le terme poingonnement est utilisé pour définir une rupture localisée d'une connexion entre
une dalle et une colonne. La dalle se rompt le long d'une surface inclinée qui s'élend du
feuillet en compression au nu de la colonne jusqu'au feuillet en traction a une certaine
distance de la colonne. La rupture est matérialisée par une fissure de traction inclinée d'un
angle de 25° & 357 par rapport au feuillet moyen de la dalle. Cet angle varie encore davantage
selon si 'on utilise une armature de poingonnement ou de la précontrainte.

Poinconnement centré ou axisymétrique

Dans les cas ou seule une charge verticale est transmise de la dalle a la colonne, la surface
inclinée prend la forme d’un cone tronqué (fig. 2.1). On parle alors de poingonnement centré
ou axisyméfrique. La figure 2.1 montre une rupture typique par poingonnement prés d'une
colonne intérieure. La premiére fissure est une fissure tangentielle en face supérieure causée
par le moment flexion. Elle est située a proximité immédiate de la colonne. Par la suite, des
fissures radiales apparaissent au nu de la colonne et s'éloignent progressivement avec
I"augmentation de la charge verticale. Ces fissures superficielles sont suivies par des fissures
inclinées progressant & I'intérieur du béton pour un niveau de charge correspondant a 50 -
70 % de la charge ultime. Ces fissures inclinées finissent par se localiser en une fissure
principale, dite fissure de poin¢connement. Cetle fissure n'est visible en surface que lorsque la
dalle atteint sa charge ultime. L'enrobage de béton est alors arraché par les barres d’armature

longitudinale en traction.

Fissures tangentielles de flexion

Fissure de poinconnement

Figure 2.1:  Photo d’une rupture par poingonnement centré tiré d'Hallgrenn [59] et coupe

schématigue des principales fissures observées lors de la rupture

Pour des taux d’armature usuels, une partie des barres longitudinales dans la dalle prés de la
colonne atteignent leur limite d’écoulement avant la rupture par poingonnement. Cependant,
les déformations subies par la dalle restent faibles et la rupture par poingonnement est
soudaine et instantanée. Pour des taux d’armature faibles, il est toutefois possible que toutes
les barres d’armature atteignent leur limite d’écoulement. Dans ce cas, la rupture par
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poinconnement ne peut pas avoir lieu puisque la dalle se rompt avant par flexion. Dans ce cas,
les déformations subies par la dalles peuvent étre plus importantes.

Poinconnement excentré

Dans les cas ot la dalle transmet une charge verticale et un moment de flexion, on parle de
poingonnement excentré. L’effet combiné de la charge verticale et du moment peut étre
remplacé par une charge verticale excentrée par rapport a I’axe de la colonne. Dans ce cas, la
surface de rupture se forme du coté de la colonne ou I’excentricité est appliquée. Cette surface
n’est plus nécessairement un cdne tronqué, mais peut devenir asymétrique autour de la
colonne suivant I’intensité¢ du moment de flexion. Cette asymétrie grandit avec |’augmentation
de I’excentricité.

/

a) Force verticale uniquement b) Moment de flexion uniquement

Figure 2.2:  Etat de fissuration et fissures de poingonnement a la rupture (vue en plan de la dalle)

La figure 2.2a montre une rupture par poingonnement centré résultant uniquement d’une force
verticale, tandis que la figure 2.2b montre une rupture par poingonnement résultant
uniquement d’un moment de flexion. Lorsqu’une charge verticale et un moment de flexion

sont appliqués simultanément, on se trouve alors dans une situation intermédiaire entre la
figure 2.2a et 2.2b.

Les séquences de fissuration sont les mémes qu’en cas de poingonnement centré si ce n’est
que les fissures se concentrent plutot du c6té ot la force est appliquée. Plus 1’excentricité est
importante, plus la rupture est ductile. Cela peut se comprendre par le fait que le béton ne cede
pas simultanément tout autour de la colonne.

Pour une bonne compréhension de ce qui suit, il convient de définir le terme de moment non
balancé M,,. Le moment non balancé, que les anglophones nomment « unbalanced moment »,
est le moment de flexion que la dalle transmet aux colonnes au droit de la connexion. Si 1'on
prend le probleme de l'autre c6té c’est-a-dire si I’on applique un moment de flexion M, a la
colonne, cet effort est repris dans la dalle par trois composantes : les moments de flexion et de
torsion ainsi que 1’effort tranchant. Ces trois contributions sont montrées a la figure 2.3. Le
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moment M, est matérialisé par un couple de forces horizontales. On constate qu’une partie de
ce moment induit des efforts tranchants variables autour du périmetre considéré ; ces efforts
viennent s’ajouter ou se soustraire aux efforts tranchants déja causés par une force verticale.
Par rapport a4 un cas de poinconnement centré, 1’effort tranchant est alors localement plus
élevé ce qui induit nécessairement une réduction de la résistance au poingonnement. Le
paragraphe suivant donne des indications sur les proportions respectives de ces trois

composantes internes dans la dalle.

——— Moments de flexion
1

Figure 2.3:  Efforts internes dans la dalle dus a un moment de flexion non baluncé M,, appliqué a la

colonne (M, est matérialisé par un couple de forces horizontales)

2.2.1 Historique du poinconnement excentré

Bien que les premieres études sur le comportement théorique et expérimental des poutres en
béton armé datent du 19° siécle, c’est au début du 20° siécle que les chercheurs commencent a
se pencher sur les problemes liés a l'effort tranchant dans les dalies. C’est en 1913 que
Talbot [142] présente les premiers résultats d’essais sur des fondations. L’auteur teste a la
rupture cent quatorze fondations chargées par le biais d’'un mur et quatre-vingts trois
fondations chargées par le biais d’une colonne. Vingt essais présentent une rupture par
cisaillement du béton. Talbot défini la contrainte de cisaillement v par la formule suivante :

V
=— "  _ [psi 2.1
Y 4c+2d)jd [psi] b

ol ¢ est la longueur du coté de la surface chargée, d est la hauteur statique de la dalle, jd est le
bras de levier des forces internes, V' est I'effort tranchant (fig.2.4). Il constate que la



EPFL - IBAP Chapitre 2 : Etat des connaissances 11

contrainte v’ atteint une valeur relativement haute pour des dalles dont le taux d’armature
longitudinale est important. Les études menées par Talbot sur des fondations en béton ont été
utilisées pour établir les normes de 1’époque dans plusieurs pays.

fissure de poingonnement

45° o . -
contrainte de cisaillement
’ constante

c

B

périmétre de contrdle

Figure 2.4:  Périmétre de controle d’aprés Tulbot [142]

En 1948, Richart [131] effectue une importante campagne d’essais sur la résistance a 1’effort
tranchant des fondations. La plupart des essais montrent une rupture par poin¢onnement.
Richart observe que la rupture est caractérisée par un haut niveau de contraintes dans
I’armature longitudinale et une fissuration trés importante autour de la colonne. Richart utilise
I’équation 2.1 développée par Talbot et constate que 1’état de contraintes tangentielles a une
distance d du nu de la colonne varie de 0.05f.. a 0.09f., ou f. est la résistance a la
compression du béton mesurée sur cylindres.

Les résultats de cette recherche ont €€ utilisés pour le dimensionnement des dalles. 11 faut
toutefois noter que les fondations testées étaient tres épaisses. C’est pour cette raison que
I’extrapolation des résultats a €té mise en doute par de nombreux chercheurs.

En 1953, Hognestad [70] évalue a nouveau les essais effectués par Richart dans le cas de
dalles en béton armé. Il montre que 1’équation 2.1 ne donne pas une sécurité suffisante en cas
de rupture par poingonnement des dalles. Selon Hognestad la résistance ultime au
poinconnement dépend principalement de trois variables :
e Les propriétés des matériaux utilisés pour la dalle (la résistance a la compression
du béton, le type et la quantité d’armature de flexion) ;

e La forme et la grandeur de la colonne par rapport a 1’épaisseur de la dalle ;

e La portée et les conditions d’appuis de la dalle.

? La contrainte tangentielle v donnée par des auteurs américains est en principe donnée en psi (pounds square
inches) tandis que celle des autres auteurs est donnée en MPa. Pour des raisons de clarté, unité de v est donnée
pour chaque formule de ce chapitre
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Hognestad pense que la rupture par poingonnement des dalles est localisée dans la zone de
compression directement autour de la colonne. C’est pour cette raison que le calcul des
contraintes doit étre effectué autour d’un périmetre u, situé¢ au nu de la colonne. De cette
maniére, il obtient une meilleure corrélation avec les résultats d’essai. Pour déterminer la
résistance ultime au poingonnement des dalles, I’expression empirique suivante est proposée :

y=—"" (0035429 | 4130 [psi] (2.2)
7/8 u()d ¢()

olt ¢y est le rapport entre la charge ultime a effort tranchant et la charge ultime a la flexion
de la dalle, uy est le périmetre de la colonne. La capacité ultime a la flexion est calculée a
I’aide de la théorie des lignes de rupture. Elle dépend des propriétés de la dalle, de la
dimension et de la position de la colonne. L’équation 2.2 est seulement valable pour les dalles
dont les dimensions et les caractéristiques du béton sont proches de celles des essais réalisés
par Richart.

En 1956, Elstner et Hognestad [39] testent 38 dalles carrées en béton armé de
1.82 x 1.82 x 0.15 m avec une colonne carrée. Les variables des essais en question sont la
résistance a la compression, le pourcentage d’armature de flexion en compression et en
traction, I’armature de poingonnement, la dimension de la colonne (0.254 m et 0.355 m) et
I’excentricité de la force. Deux dalles sont testées avec une excentricité de 0.178 m. Il s’agit
des premiers essais de poingonnement excentré qui ont été publiés. Elstner et Hognestad
concluent que I’armature de compression ainsi que I’excentricité de la force semblent avoir
peu ou pas d’influence sur la résistance ultime. Le fait qu’une excentricité d’environ 0.5 fois
la dimension de la colonne n’a pas d’influence sur la charge ultime semble trés douteux. Cela
résulte sans doute du fait que le bati de charge ne permet pas un mouvement horizontal de la
colonne, ce qui élimine tout moment au niveau de la connexion. Les conclusions de Elstner et
Hognestad sont d’ailleurs en contradiction avec celles d’autres auteurs et du présent travail.
Les auteurs proposent 1’équation 2.3 pour prédire la charge ultime de leurs essais.

S AT [psil (2.3)
7/8 u()d ¢()

En 1959, Rosenthal [132] publie les résultats d’une étude expérimentale sur 11 dalles
circulaires de diamétre de 0.10 m d’épaisseur avec une colonne circulaire de 0.20 m de
diametre. Trois dalles sont testées avec une excentricité de la force allant jusqu’a 0.10 m (0.5
fois la dimension de la colonne). Sur les trois dalles testées de facon excentrique, deux
donnent une charge ultime identique & celle chargée de fagon centrée. L auteur I’explique par
le fait que le vérin ne peut pas bouger horizontalement. Pour le troisi¢tme essai, le bati de
charge est modifié afin de permettre le mouvement horizontal de la colonne. Rosenthal est
alors le premier a mettre expérimentalement en évidence le role joué par 1’excentricité de la
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force. Pour une excentricité de 0.10 m, la charge ultime est diminuée d’environ 15 % par
rapport au cas centré. L’auteur conclut que 1’équation empirique 2.3 de Hognestad donne une
bonne estimation de ses résultats d’essais.

En 1960, Kinnunen et Nylander [77] développent un modele mécanique pour I'analyse du
poingonnement centré. Ce modele est basé sur l’observation de 61 dalles de 1.84 m de
diametre avec des colonnes circulaires. Le modeéle montré a la figure 2.5 est composé de :

e Segments rigides localisés en dehors du cone de poingonnement; chaque
segment est délimité par deux fissures radiales, par la fissure du cOne de
poinconnement et par la circonférence de la dalle. Les segments rigides ainsi
formés se comportent comme des éléments indéformables ;

e Un voile conique comprimé qui s’étend du nu de la colonne jusqu’a la fissure du
cOne de poingconnement.

fente de J |
poingonnement !

voile conique —J

comprimé

Figure 2.5:  Modéle mécanique de Kinnunen et Nylander [77]

Le voile conique comprimé doit porter le segment rigide. Les forces sont déterminées sur la
base des équations d’équilibre des forces du segment. Le critére de rupture est exprimé en
fonction de la contrainte radiale de compression D, basée sur des résultats d’essais. Le modele
a été originalement développé pour une armature axisymétrique4. Kinnunen et Nylander ont
constaté que les essais donnent des charges ultimes d’environ 10 % plus élevées que celle
données par le modele. Tls concluent que cette augmentation est imputable a I'effet de
goujonss de I’armature. Le modele a été étendu par Kinnunen [76] afin de tenir compte d’une
armature orthogonale et des forces de goujons des barres longitudinales. Une version
simplifiée de ce modele a été adoptée dans la norme suédoise BKK79 [13].

4 - .. N .
disposition de {’armature en cercles concentriques autour de la colonne

S g .

7 « dowel effect » en anglais
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En 1960, Di Stasio et Van Buren [29] sont les premiers a proposer une solution analytique
pour calculer les contraintes tangentielles au niveau de la connexion entre une dalle et la
colonne soumise a un transfert de moment. L approche est basée sur une décomposition des
forces extérieures et intérieures s’appliquant a la connexion. La section critique est choisie a
une distance de 7 — 38 mm du nu de la colonne, ou A est I’épaisseur de la dalle. La figure 2.6
montre le périmetre critique pour une colonne intérieure. La force V et le moment M,
représentent les effets de la colonne sur la dalle.

V (vertical)
section critique a h - 38 mm

fx

Figure 2.6:  Périmétre critique et distribution des contraintes tangentielles sur le périmetre d’aprés
Di Stasio et Van Buren [29]

Le moment de flexion M, engendre des contraintes maximales dans le béton et dans les
armatures au niveau des faces AD et BC du périmétre critique. Le moment M, est supposé
engendrer des efforts tranchants verticaux autour du périmetre critique et des moments de
torsion sur les faces AB et DC. Les auteurs proposent une approche simplifi€ée pour calculer
les contraintes tangentielles verticales :

Sh V (M_r_M/)x
Ve —| — + —————————
7d| uh J

1

¢, [psi] 2.4)

ou A est I’épaisseur de la dalle, d est la hauteur statique, u est le périmetre critique, My est le
moment de flexion dans la dalle sur les faces AD et BC, x est défini a la figure 2.7, ¢, est un
facteur prenant en compte ’effet de goujon des barres d’armature, J, est le moment d’inertie
polaire de la section critique défini par 1’équation 2.5 pour une colonne intérieure. Le facteur
8h / 7d est employé pour des raisons de conformité par rapport a la norme américaine de
1960. La contrainte de cisaillement est donné par I’équation V'/ ujd avec j estimé a 7 / 8 (jd est
le bras de levier des forces internes en flexion).
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Soamt L0
J, =h %+—[~"g - (2.5)

ou /, et /, sont définis a la figure 2.6.

Di Stasio et Van Buren ont également proposé une solution pour des colonnes de bord mais
pas pour des colonnes d’angle. Il faut aussi souligner qu’ils n’ont pas discuté le cas
d’armature de poingonnement ou d’une section critique définie a une distance plus grande que
h— 38 mm.

En 1961, Moe [110] effectue une grande campagne d’essais sur des dalles en béton armé de
1.82m x 1.82 m x 0.15 m. Cette campagne comporte 43 essais de poinconnement dont 12
avec une excentricité de la force. Les principales variables sont : la présence de trous dans la
dalle, la concentration d’armature de flexion au niveau de la colonne, 1’armature de
poingonnement, la forme et la grandeur de la colonne, 1’excentricité de la force. Les dalles
testées avec une excentricité de la force ne comportent pas d’armature de poingonnement. Le
pourcentage d’armature longitudinale est de 1.34 % ou 1.50 % suivant les dalles.

Moe est le premier qui effectue une campagne d’essais intensive et donne une formule
empirique pour le poingonnement excentré. Ces analyses ont été menées indépendamment de
celles de Di Stasio et Van Buren. Moe pense que dans le cas du poingonnement centré, c’est la
contrainte tri-axiale dans la zone en compression non fissurée du béton qui conduit a la
rupture par poingonnement. La distribution des contraintes et le mécanisme réel de la rupture
sont considérés trop complexes par Moe pour étre analysés.

Moe suggere un périmetre critique situé au niveau de la colonne (comme proposé par
Hognestad). Apres voir comparé ses essais a ceux de Richart, Elstner et Hognestad, Moe
propose 1’expression suivante pour la contrainte de cisaillement :

p= [15 (1 —0.075%}5.25@} JF Ipsi] (2.6)

dont les termes sont déja définis dans les équations 2.1, 2.2 et 2.3.
L’équation 2.6 est proportionnellc 2 4/ .. puisque Moe se base sur le fait que la surface de

rupture est souvent similaire a celle observée sur des éprouvettes sollicitées a la traction. Dans

N

ce cas la résistance a la traction du béton est généralement admise comme étant

proportionnelle a / f. .

Moe reconnait que 1’état de contrainte autour de la colonne dans le cas du poingonnement
excentré est complexe. Pour tirer des équations de dimensionnement, certaines simplifications
doivent étre faites. Premiérement, les contraintes tangentielles sont supposées constantes sur
le périmetre critique perpendiculaire a I’axe de symétrique comme montré & la figure 2.7. Sur
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le reste du périmetre, les contraintes tangentielles varient linéairement. La somme des
moments intérieurs doit étre en équilibre avec le moment non balancé M :

M=2M,+M,-M, +Vx

ol x est I’'excentricité de la résultante V.,

N
M
AN
Vavn
i
"_;YL
M%W%Q%Z27 It .
/// , M .II
7/4/7////////// . :
Mt.

Figure 2.7:  Efforts internes induis par M et N tirés de Moe [110]

Pour trouver la contrainte maximum due a un moment de flexion, il est admis la simplification
suivante :

Vx=M-(Q2M, + M, -M,)=KM .7

oll K est un coefficient donnant la part du moment de flexion qui est transmis en effort
tranchant. K est déterminé expérimentalement par Moe. L’auteur émet 1’hypothése selon
laquelle les contraintes de cisaillement dues a la force N sont uniformément distribuées autour
de la colonne. L’expression suivante est donnée pour des colonnes carrées :

N KMx N 3KM N 3Ke .
Voax =~ F I+ [psi] (2.8)
A J, 4cd 4c’d  4ded c
3
Aczﬁdehh=2;d 29)

oll ¢ est la longueur d’un coté de la colonne, d est la hauteur statique de la dalle et x =M /N
est I’excentricité de la force V par rapport a I’axe de la colonne.
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La rupture par poingonnement de la dalle est atteinte pour une valeur de vyq, qui est la méme
que celle d’une dalle chargée de fagon centrée. Au niveau de la section critique, la charge
ultime est alors exprimée par :

4c V
P — (’dvmux — 8] (2.10)
1+3k< 143k ¢
C Cc

ou V) est la force ultime pour une dalle sans excentricité de la force.

Moe admet que plusieurs de ces hypotheéses sont discutables, en particulier, celle selon
laquelle la dalle atteint la charge de rupture pour une valeur de v, pour une charge centrée
ou excentrée. Dans ces deux cas, les essais montrent que I’état de fissuration et de contraintes
dans les aciers au niveau du périmetre critique ne sont pas les mémes et que par conséquent
I’effort tranchant devrait aussi varier.

Moe définit expérimentalement la valeur K = 1/3, ¢’est a dire que 33 % du moment de flexion
M est transmis en effort tranchant dans la section critique. L’auteur conclut néanmoins que la
valeur de K est définie d’apres des essais sur des colonnes carrées. D’autres recherches sont
alors nécessaires pour déterminer K pour d’autres formes de colonnes.

Il est a noter que I’hypothése de Moe quant au périmétre critique situé au nu de la colonne est
trés contestable. Les essais en laboratoire montrent tous un plan de rupture en forme de cone
causé par une fissure principale en diagonale partant du nu de la colonne. C’est pourquoi le
ACI-ASCE Committee 326 [2] apres avoir reconsidéré les travaux de Di Stasio et Van Buren
ainsi que ceux de Moe propose les régles suivantes pour le dimensionnement :

e Le périmetre critique est considéré a une distance d /2 du nu de la colonne ;

e La contrainte tangentielle ultime sur le périmetre critique vaut v, =0.33,/ 1 ou

Jecest la résistance a la compression du béton sur cylindre en MPa

e Pour les colonnes intérieures, la contrainte tangentielle maximale est donnée par :

v KM x
v=—+——<033f,. [MPa] (2.1H
ud  J,
3 2
ol J, = l—+[‘i+—‘——‘— (2.12)
' 6 6 2

olt K=0.2 est la part du moment de flexion transmise en effort tranchant dans la dalle. On
rappellera que pour Moe, K = 1/3. Les autres termes utilisés sont déja définis plus haut et
I’équation 2.12 est identique a I’équation 2.5, si ce n’est que /4 est remplacé par d.
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En 1968, Hanson et Hanson [61] testent au poingonnement excentré seize colonnes intérieures
et une colonne d’angle. Aucune des dalles n’est munie d’armature de poingonnement. Les
auteurs soumettent a une nouvelle évaluation les méthodes proposées par Moe, Di Stasio et
Van Buren et ACI-ASCE Committee 326 [2]. Ils concluent que 1a méthode proposée par LE
ACI-ASCE Committee 326 permet au mieux d’estimer la charge ultime de leurs essais. Par
contre, le coefficient K semble valoir 0.4 au lieu de 0.2. Ils ne se prononcent pas sur
I’influence d’une ouverture dans la dalle, d’'une colonne d’angle ou d’une armature de
poingonnement.

En 1970, Zaghlool, dePaiva et Glocker [153] étudient le comportement et la charge ultime de
dalles en béton armé soumises & un poinconnement excentré. Pour les colonnes intérieures
soumises a un moment de flexion et a un effort tranchant, ils proposent 1’équation suivante :

:—-—-+—KMC [psi] (2.13)

oll uy est le périmetre critique de la colonne, /. est le moment d’inertie du périmetre et ¢ est la
dimension de la colonne carrée et K est défini plus haut.

Les auteurs montrent que la méthode proposée par Moe [110] est trop conservatrice pour les
colonnes de bord. La valeur de K est proposée a 0.4 pour les essais de Zaghlool, dePaiva et
Glocker au lieu de 0.33 définie par Moe.

La méme année, Mast [98] utilise la théorie d’élasticité des plaques pour étudier le transfert
du moment de flexion de la dalle aux colonnes intérieures. Le moment non balancé est
transmis en trois différentes composantes dans la dalle : le moment de flexion, de torsion et
I’excentricité de 1’effort tranchant. La section critique est admise proche de la colonne a une
distance inférieure ou égale a 10 % de la portée L. Les conditions d’appuis et la dimension du
périmetre critique ont une influence minime sur les résultats obtenus. Par contre, les résultats
montrent une forte dépendance concernant la forme du périmétre de contrdle (x/y, voir
fig. 2.8). La distribution des efforts internes pour le calcul élastique ne prend pas en compte la
géométrie de la colonne.

La figure 2.8 reproduit une distribution du moment de flexion, de torsion et de 1’effort
tranchant autour du périmétre critique selon Mast. Le tableau 2.1 donne la répartition des
efforts internes pour diverses formes et longueurs du périmetre critique. On constate que pour
un périmetre carré la répartition vaut respectivement 34 %, 16 %, 50 % pour les trois efforts
cités plus haut. Cette répartition ne change pas avec la dimension du périmetre pour autant
que la forme reste carrée. Pour une colonne de forme allongée dans la direction x (direction
perpendiculaire au vecteur moment), la répartition change et vaut 17 %, 12 %, 61 %. Dans ce
cas, la part transmise en moment de flexion diminue et celle de I’effort tranchant augmente.
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Figure 2.8:  Modeéle de dalle analysé par Mast [98] et exemple de distribution des moments de
flexion, de torsion et d’effort tranchant sur un périmétre critique xy proche de la

colonne

Tableau 2.1: Répartition en pour-cent du moment non balancé pour trois types d’efforts intérieurs

d’aprés Mast [98]. Les deux chiffres entre parentheses indiquent la part du moment de
fexion induisant des efforts tranchants selon g, et g, respectivement

Définition du périmétre | Pourcentage du moment qui est repris par :

x/L y/L Flexion Torsion Effort tranchant
4 4)

0.05 0.10 58 % 12 % 30 % (26, 4)
0.10 0.05 17 % 12 % 61 % (26, 35)
0.04 0.04 34 % 16 % 50 % (32, 18)
0.07 0.07 34 9% 16 % 50 % (32, 18)
0.10 0.10 34 % 16 % 50 % (32, 18)

Mast met en évidence que la valeur de g, est quasiment constante puisqu’elle varie entre 26 %
et 32 % dans le tableau 2.1. Dans ce cas, ’auteur conclut que pour une colonne carrée, le
coefficient K (équ. 2.8 et 2.11) vaut 0.3, c’est-a-dire que 30 % du moment de flexion est
transmis en effort tranchant dans la section déterminante du périmetre critique.

En 1974, Hawkins [62] propose de calculer les efforts dans la dalle a ’aide de 1a méthode de
I'analogie des poutres’. Cette méthode a été développée par Anderson [10], Hawkins et
Corley [65]. Elle est basée sur le principe selon lequel les forces internes dans la connexion

dalle-colonne peuvent €tre obtenues par deux poutres qui se croisent au niveau de la colonne.

Chaque poutre est capable de résister a la flexion, a la torsion et a I’effort tranchant. La partie

du moment ou de I'effort tranchant supérieure a la charge ultime de la poutre peut €tre

O .
« beam analogy » en anglais
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redistribuée dans les autres poutres. Le critere de ruine pour une colonne intérieure est donné
par la rupture d’au moins trois poutres. Pour les colonnes de bord et d’angle le critere de ruine
est atteint lorsque toutes les poutres sont rompues. Ce concept prédit 8, 2 et 3 combinaisons
possibles d’effort ultime pour la flexion, la torsion et 1’effort tranchant pour les colonnes
intérieures, de bords et d’angles respectivement (voir fig. 2.9). Ce grand nombre de
combinaisons rend ’analyse relativement difficile surtout en ce qui concerne les colonnes
int€rieures. L approche permet de tenir compte de I’armature de poingonnement par 1’ajout de
forces internes. Dans ce cas, I’armature de poingonnement augmente la résistance a 1’effort
tranchant des poutres, mais n’augmente pas la résistance a la torsion. L’interaction entre un
effort tranchant et un effort de torsion est indépendante de la quantité d’armature de
poinconnement dans la dalle.

B and AC are

equal

Pian of connection PRy

=K
|« i
\)q Hll : 2 Actions on faces
== 55 C ¥
==
mﬁ"
6

Failure conditions at faces AB, BD, CD and AC

Figure 2.9:  Modeéle de ['analogie des poutres (« beam analogy ») proposé par Hawkins [62] avec

les huit conditions d’équilibre possible pour une colonne intérieure.

Pour les colonnes intérieures, il est évident que la méthode proposée par Hawkins [62] est
difficilement applicable pour des cas pratiques. C’est pourquoi les normes américaines n’ont
Jamais retenu cette méthode malgré des prédictions de la charge ultime trés bonne par rapport
aux divers essais en laboratoire. Cette méthode a aussi €té utilisée pour prédire la charge
ultime de colonnes de bord avec des tétes de poingonnement comme décrit dans Hawkins et
Corley [66]. '

En 1975, Long [86] donne une formule empirique pour prédire la charge ultime au
poingonnement d’une colonne intérieure. Les considérations de 1’auteur sont basées sur de
précédentes publications. Il recommande pour la charge de poingconnement d’une dalle 1a plus

petite valeur des deux équations suivantes :

08pf.d’ 1—059p45;
v oo ' S

02-09-=
L

A

[N] (2.14)
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16 (u+d)d(100p)" " Jf.

Vo= : [N] (2.15)
0.75+4-<
L

Y

ou L; est la portée entre deux colonnes, f, est la limite d’écoulement de I’armature, ¢ est la
longueur du c6té de la colonne carrée, et p est le pourcentage d’armature de flexion. Il faut
noter que Long fait intervenir la portée L, pour définir la résistance au poingonnement.
L’équation 2.14 est basée sur I’hypothese selon laquelle 1'armature longitudinale atteint la
limite d’écoulement tandis que pour 1’équation 2.15, la rupture est atteinte avant I’écoulement
des aciers.

Long a aussi étudié le cas d’un poingonnement excentré. Il propose que les équations 2.14 et
2.15 soient multipliées par le plus petit des deux coefficients suivants :

|
- - (2.16)
e Lnsfi

l

0, =——
1+09¢
U

(2.17)

ou ¢ est I’excentricité de la force.

Il faut noter que les équations ci-dessus sont basées sur des essais avec une armature de
flexion isotrope disposée dans des dalles carrées sur des colonnes carrées. Long recommande
pour le dimensionnement de réduire la charge uitime P, de 20 %.

La méme année, Yamazaki [150] teste au poingonnement excentré six dalles de
2.15x2.15x0.15 m avec une colonne carrée de 0.305 m. Toutes les dalles sont munies
d’armature de poingonnement et le pourcentage d’armature est de 0.96 et 1.40 %.
L’excentricit¢ de la charge vaut 127 mm et 584 mm. Yamazaki utilise un programme
d’éléments finis pour analyser ces résultats d’essais et pour déterminer la répartition des
efforts internes dans la dalle due a un moment non balancé. Pour le cas de I’excentricité de
584 mm, Yamasaki obtient des résultats quasiment identiques a ceux de Mast [98]. c’est-a-
dire qu’environ 1/3 du moment de flexion non balancé est transmis en effort tranchant au
niveau de la section de contrOle. Pour l’excentricité de 127 mm, cette proportion atteint
environ 40 %.

En 1976, Islam et Park [72] sont les premiers a faire une campagne expérimentale intensive
sur le poingconnement excentré avec différents systémes d’armature de poingonnement. lls
mcttent cn évidence que les normes en vigucur sont basées sur un nombre tres faible d’essais
souvent marginaux. Islam et Park testent 8 dalles dont 5 sont munies d’armature de



22 Résistance au poingconnement excentré des planchers-dalles 1999

poinconnement soumises a un chargement cyclique. Les dalles ont une dimension de
3.05 x 2.28 x 0.09 m avec une colonne carrée de 0.23 m. L’armature est constituée d’étriers en
forme de boucle (étriers fermés), de barres inclinées et de tétes de poingonnement. La
figure 2.10 met en évidence ces diverses armatures.

\ == )
— ""L;, g‘lF—.ﬁ B
R
: - = g
C - ="

4 leggra 3@ stirrups ot
1['—-— doth
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a) Barres inclinées b) Téte de poingonnement ¢) Etriers fermés

Figure 2.10: Armature de poingonnement utilisée par Islam et Park [72]

Les conclusions de 1’étude sont les suivantes :

e Une connexion dalle-colonne sans armature de poingconnement est caractérisée
par une faible ductilité, une rupture soudaine et par une nette apparition d’un
cOne de poingonnement ;

e L’utilisation de barres inclinées (fig. 2.10a) augmente la charge de rupture mais
n’augmente pas la ductilité de la connexion ;

e L ’utilisation de téte de poingonnement (fig. 2.10b) augmente la charge de rupture
mais n’augmente que modérément la ductilité de la connexion ;

e L’utilisation d’étriers en forme de boucle autour de I’armature de flexion
(fig. 2.10c) augmente la charge de rupture ainsi que la ductilité de la connexion.
Ce genre d’armature de poingonnement est conseillé pour des connexions dalle-
colonne pour lesquelles 1a ductilité est indispensable (en cas de tremblement de
terre par exemple).

La méme année, Park et Islam [118] proposent une méthode simplifiée de 1’approche de
I’analogie des poutres de Hawkins [62] pour des colonnes intérieures. Pour les auteurs, la
force dans la connexion est obtenue par 1’addition de moments de flexion, de torsion et des
efforts tranchants dans toutes les poutres. Dans ce cas, la ductilité en flexion, torsion et en
effort tranchant doit étre suffisante au niveau du périmeétre critique afin de permettre un
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développement simultané de la capacité ultime des poutres. La méthode proposée permet
aussi de tenir compte de 1’armature de poingonnement pour évaluer la charge ultime. Il faut
noter que Park [117] donne une revue détaillée des différents aspects de la méthode de
I’analogie des poutres.

En 1976, Langohr, Ghali et Dilger [84] constatent que la rupture par poingonnement est
toujours une rupture fragile avec un cone de béton s’étendant de la zone de compression
proche de la colonne jusqu’a I’armature de traction. Ils suggerent alors d’augmenter la charge
ultime par poingonnement en disposant des goujons verticaux dont I’ancrage est assuré par
des tétes soudées aux deux extrémités des barres. Sur la bas de leurs essais, ils proposent la
formule suivante pour les dalles équipées de goujons :

V,=df ud+ B f, A [Ib] (2.18)

ol A est la section totale des goujons (section critique est considérée a d/2 du nu de la
colonne), f,s est la limite d’écoulement des goujons, et Bs < 1.0 est un coefficient de réduction
de £, prenant en compte le fait que les goujons n’atteignent pas toujours f,, a la rupture. Pour
un dimensionnement les auteurs proposent la valeur de 5, = 0.6.

C’est a partir de cette période que les équipes des professeurs Ghali et Dilger entreprennent
une campagne trés active de validation et de mise au point des goujons comme systeme
d’armature de poingonnement. L’universit¢ de Calgary au Canada est rapidement devenue
leader dans ce domaine de recherche.

En 1979, Kanoh et Yoshizaki [74] tentent d’estimer la fraction du moment non balancé
transmise en moment de torsion dans la dalle. Une approche semi-empirique est utilisée. Les
auteurs testent 8 dalles dont la colonne est liée a la dalle seulement sur une face paralléle au
coté libre de la dalle. La colonne peut alors transmettre seulement une torsion a la dalle. Les
résultats indiquent qu’un grand moment peut étre repris par torsion dans la dalle. Une
€quation est proposée divisant le moment non balancé en trois composantes distinctes : la
flexion, la torsion et I'effort tranchant. L’équation ressemble fortement a celle donnée selon la
méthode de 1’analogie des poutres de Park et Islam. Les auteurs proposent une interaction
linéaire entre le moment de flexion et I’effort tranchant. Leur €quation est validée par des
essais sur des connexions intérieures. Il est cependant trés discutable que des essais de
colonnes seulement connectées a une face de la dalle permettent de représenter une colonne
intérieure transmettant les efforts sur ses quatre cOtés.

La méme année, Regan et al. [128] effectuent une importante étude expérimentale sur 60
dalles en béton armé. Des essais de poingonnement excentré sont effectués sur 12 dalles de
2.0x 2.0 x 0.08 m avec un taux armature de flexion de 1.05 %. Les auteurs proposent des
formules empiriques qui seront par la suite incorporées dans la norme britannique
BS 8110 [18] de 1985. Pour des colonnes intérieures soumises a un poingonnement centré la
force ultime résulte de 1’équation suivante :
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300 0.25
Vv, = K(,K_w(7j (100p £, )"*2.69 (u+7.85d) [N] (2.19)

ou K,=0.13 pour un béton ordinaire et 0.105 pour un béton léger, K. est un coefficient
dépendant de la dimension de la colonne et du périmetre critique, u est le périmetre critique
pris &4 1.5 d du nu de la colonne et f,, est la résistance caractéristique a la compression sur
cube. Il est a noter que les auteurs expriment la charge ultime en fonction de ‘\/p—fL“,

expression qui sera ensuite reprise par de nombreuses autres normes.

Aprés avoir revu la proposition de Long (équ.2.16 et 2.17), Regan et al. proposent
I’équation 2.20 qui permet de tenir compte d’une excentricité€ de la force.

14
V.=——— [N] (2.20)
¢ 1.5¢

1+
u+2d

ol e est I'excentricité de la force introduite dans la colonne.

La méme année, Cleland, Franklin et Long [25] publient les résultats de 8 essais sur des dalles
précontraintes soumises a un effort combiné d’un effort tranchant et d’un moment de flexion.
Ils testent 5 colonnes de bord et 3 colonnes intérieures. Les dalles ont une dimension de
2.50 x 2.50 x 0.06 m avec une colonne carrée de 0.17 m. Le pourcentage d’armature de
flexion varie entre 0.71 % et 1.53 % tandis que la contrainte de compression due la
précontrainte varie entre 1.17 N/mm’ et 3.52 N/mm®. Les auteurs montrent que la norme
américaine ACI 318-77 et la norme britannique CP 110 sont conservatrices pour le cas d’un
moment non balancé avec de la précontrainte. lls proposent une modification de la contrainte
de cisaillement de dimensionnement v, avec une prise en compte de 1’acier de précontrainte :

v, =133 i/p.f, [MPa] (2.21)

ol p, est le pourcentage d’armature équivalent (armature passive et précontrainte) et f., est la
résistance a la compression caractéristique sur cubes.

En 1980, Yamazaki et Hawkins [151] utilisent un programme d’éléments finis €lastique
linéaire pour étudier le comportement au poinconnement d’une dalle soumise a un effort
tranchant et 2 un moment de flexion. Le modele utilise des éléments finis qui tiennent compte
de la déformation due a P'effort tranchant. Deux différents cas sont étudiés : le premier avec
une faible excentricité et le deuxieme avec une grande excentricité. Le périmetre critique est
pris a une distance égale a I'épaisseur de la dalle. Dans le cas d’une grande excentricité,
I’auteur trouve une bonne corrélation avec les résultats de Mast [98] : environ 30 % du
moment non balancé est transmis en effort tranchant dans la dalle. Dans le cas d’une faible
excentricité, les résultats montrent une plus grande proportion transmise en effort tranchant et
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une plus petite proportion en moment de flexion, tandis que le moment de torsion reste
quasiment le méme.

En 1981, Dilger et Ghali [30] démontrent I'efficacité de I'armature de poingonnement
composée de goujons. Ce type d"armature munie d’ancrages mécaniques aux deux extrémités
permet d’obtenir un bon confinement du béton. La limite d’écoulement des aciers des goujons
est atteinte méme en cas de dalles peu épaisses (fig.2.11). Les auteurs se basent sur une
quarantaine d’essais réalisés notamment par Langohr et al. [84] et Van derVoet et al. [144].
Dilger et Ghali donnent des régles de dimensionnement ainsi que des recommandations pour
les futures normes canadiennes et américaines. Mokhtar et al. (1985, [111]) confirment la
validité des régles de dimensionnement a l'aide de 8 essais de poingonnement centré de
colonnes intérieures. Une grande partie de ces regles sont d’ailleurs intégrées dans la norme
canadienne CSA-A23.3 de 1994 [27]. 1l est intéressant de remarquer que Regan (1985, [126])
donne des recommandations lors d’utilisation de goujons pour le calcul avec la norme
britannique BS 8110 [18] de 1985. Ces recommandations sont basées sur les travaux menés a
I"Université de Calgary par Ghali et Dilger.
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Figure 2.11: Armature de poingonnement composée de goujons avec un ancrage mécanique aux deux
extrémités d'aprés Elgabry et Ghali [38]. L ancrage mécanique est constitué de 1éfes

soudées et d’un fer plat en acier.

La méme année, Reinhardt [129] démontre que la contrainte de cisaillement ultime 7, est
influencée par 1'épaisseur de la dalle. Des résultats expérimentaux sont présentés qui
confirment nettement la décroissance de la contrainte de cisaillement en fonction de
I"augmentation de I'épaisseur de la dalle. Reinhardt utilise des lois lin€aires €lastiques issues
de la mécanique de la rupture pour expliquer cette influence.

En 1982, Pillai et al. [119] publient leurs résultats d’essais de poingonnement excentré sur
4 dalles de 3 x 2 m et de 63 mm d’épaisseur. Deux colonnes sont bétonnées de part et d’autre
de la dalle. La premiere est une colonne de bord de 102 x 152 mm tandis que la deuxieme est
une colonne intérieure de 152 x 152 mm. Trois dalles sont munies d’étriers pli€s autour des
barres d’armature longitudinales et une dalle ne posséde pas d’armature de poingonnement.
Les auteurs trouvent que les étriers augmentent sensiblement la charge ultime par
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poingonnement et doublent la ductilité de la connexion. Les normes américaine ACI 318-77
donnent des prédictions réalistes et slires concernant la charge ultime par poingonnement
excentré. Il faut noter toutefois que les essais réalisés par Pillai et al. sont effectués sur des
dalles trés minces et avec un micro béton. C’est d’ailleurs aussi le cas pour les essais de
Regan et al. [128] (5 = 80 mm), Islam et Park [72] (4 = 100 mm) présentés plus haut.

En 1987, Alexander et Simmonds [7, 141] développent un concept de modele de treillis
Spatial7 pour prédire la charge ultime des connexions. Le modele permet de définir un
diagramme d’interaction complet entre I’effort tranchant et le moment de flexion. Le flux des
forces dans la dalle peut étre décrit par un treillis en trois dimensions. Ce treillis spatial est
composé par des tirants d’acier en traction et des membrures de béton en compression. Les
contributions individuelles, du moment de flexion et de I’effort tranchant sont calcul€es dans
les tirants et les membrures. L’effort tranchant ultime et le moment ultime sont obtenus par
I’addition de ces contributions individuelles. Les auteurs considerent deux types de
membrures : une membrure d’effort tranchant décrivant un angle ¢ avec le plan de la dalle ;
une membrure d’ancrage qui est dans le plan de la dalle. Les tirants sont constitués de barres
d’armature longitudinales passant par la colonne plus une partic des barres situées a une
distance d de part et d’autre de la colonne; d étant la hauteur statique de la dalle. La
figure 2.12 montre une représentation du modele de treillis pour une colonne intérieure.

[l est admis que la rupture en compression des membrures d’effort tranchant ou d’ancrage
n’est jamais déterminante. La capacité ultime est atteinte lorsque les tirants en acier arrivent a
leur limite d’écoulement ou que I'inclinaison des membrures d’effort tranchant dépasse un
angle « critique. Cet angle critique est donné par une équation empirique se basant sur des

essais antérieurs.

Figure 2.12: Modéle de treillis spatial ou « truss model » pour une colonne intérieure d’apres
Alexander et Simmonds [7, 141]

7 .
« truss model » en anglais
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Le modele du treillis connait malheureusement les limites suivantes :

e Le modele ne considere pas la possibilité d’une rupture en compression des
membrures en béton. 11 s’applique alors a des cas ol le pourcentage d’armature
de flexion est relativement bas ;

¢ Il ne tient pas compte d’une éventuelle armature de poingonnement ;
e Il a seulement ét€ appliqué pour des colonnes de bord.

Ces limites rendent le modele difficilement utilisable pour évaluer la résistance ultime au
poinconnement des connexions dalle-colonne.

La méme année, Bazant et Coa [12] effectuent des essais de poingonnement centré sur 9
dalles en béton armé avec du micro béton. Les dalles ont une épaisseur de 25, 50 et 100 mm
(1, 2 et 5 in. respectivement) avec une taille de granulat maximum de 6.4 mm. Ils remarquent
que dans la mesure ou le phénomene du poingonnement sans étiers est fragile, il est possible
d’utiliser les lois de la mécanique de la rupture pour I’effet de taille. Les essais montrent
clairement que la contrainte de cisaillement a la rupture 7, n’est pas constante, mais diminue
lorsque 1’épaisseur de la dalle augmente. Un diagramme charge - déplacement est montré a la
figure 2.13 pour trois différentes épaisseurs de dalle. Si on défini la contrainte 7, comme étant
la charge ultime divisée par la surface du périmetre de poingonnement, on constate que 7,
diminue avec P’épaisseur de la dalle. Les courbes montrent un pic aigu suivi d’un softening”
graduel. Ces diagrammes confirment que la rupture est causée par une rupture fragile en
traction du béton et non pas par une rupture plastique. En effet, si la rupture était causée par
une plasticité du béton en compression ou de 1’acier en traction, alors la courbe charge-
déplacement aurait montré un plateau horizontal a la rupture. Plus la dalle est épaisse, plus la
pente de la courbe est verticale apres avoir atteint le pic de charge. Cela signifie que la rupture
est plus fragile (ou moins ductile) pour des dalles €paisses que pour des dalles minces.

En se basant sur une loi d’effet de taille pour des ruptures fragiles causées par des fissures
distribuées dans le béton, les auteurs proposent la formule suivante pour la résistance au
poingonnement :

O.6f“_(l + 0.61]

_ U

v, [psi]
d
Vi ASd”

ou d, est la taille maximum des granulats. L’équation 2.22 a été vérifiée pour 159 essais en

(2.22)

laboratoire, précédemment effectués par d’autres auteurs. Bazant et Cao obtiennent une
corrélation moyenne puisqu’il existe une forte variation dans la maniere de réaliser des essais.
Il est a noter que les 9 essais de Bazant et Cao sont effectués sur des dalles trées minces

N . . . ’ .
Softening : comportement iso-adoucissant du béton en traction
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(£ 100 mm) avec un micro béton. Les équations proposées n’ont pas été€ validées pour des
dalles couramment rencontrées dans la pratique (0.20 a 0.35 m) et encore moins sur des dalles
ou des fondations de grande épaisseur. De plus, le rapport entre la portée et la hauteur des
dalles testées ne vaut que quatre, ce qui est extrémement faible. Lovrovich et
McLean (1990, [89]) ont montré que pour un tel rapport, la rupture par poinconnement est
grandement influencée par les appuis. Un mécanisme d’arc de compression peut se
développer, ce qui augmente nettement la résistance au poingonnement. Bazant et Coa
concluent que des essais sur des dalles de plus grandes dimensions avec un béton classique
devraient étre entrepris.
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Figure 2.13: Courbe charge - déplacement pour trois différentes épuisseurs de dulles soumises a un

effort de poingonnement centré tiré de Bazant et Coa [12]

Toujours la méme année, Elgabry et Ghali [36] publient les résultats de cinq connexions
intérieures soumises a un poingonnement excentré. Quatre d’entre elles sont munies de
goujons disposés de différentes manieres autour de la colonne. La derniere dalle n’a pas
d’armature de poinconnement. Les dimensions de la dalle sont de 1.9 x 1.9 x 0.15 m avec une
colonne carrée de 0.25 m. Le but de cette recherche est d’analyser I’efficacité de ce type
d’armature lors d’un poingconnement excentré et de vérifier les regles de calcul proposées par
Dilger et Ghali [30]. Les auteurs proposent que la contrainte de cisaillement a une distance
d /2 du nu de la colonne avec des goujons est de :

1 A S

v, =2 . 1 1+—= 1+
B

[MPa] (2.23)
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olt S<2 est le rapport entre le grand c6té et le petit coté de la colonne, 4, est la section des
goujons dans le périmetre critique u et s est I’espacement des goujons dans la direction
radiale. En cas de poingonnement excentré, les auteurs proposent d’utiliser 1I’équation donnée
par la norme ACI 318-89 [4] (équ. 2.34). Ils donnent aussi les dimensions minimales des tétes
d’ancrages qui doivent valoir 10 fois la section du goujon (voir fig. 2.11).

En 1989, Hawkins, Bao et Yamazaki [64] présentent 36 essais de poingonnement excentré et
discutent de I'influence de nombreux parametres. Les dalles carrées de 2.1 m de c6té ont en
principe une épaisseur de 0.153 m avec une colonne carrée de 0.305 m. L’excentricité L (low)
est de 0.13 m tandis que I’excentricit¢ H (high) est de 0.59 m. Les principaux parametres
utilisés sont 1’épaisseur de la dalle, la résistance a la compression, I'utilisation d’un béton
1éger, la présence d’étriers, la disposition de I’armature de flexion, la forme de la colonne.
L’influence des parametres sur la ductilité et la rigidité de la connexion sont les suivants :

e Pourcentage d armature de flexion : la rigidité augmente tandis que la ductilité
diminue avec 1’augmentation du pourcentage d’armature longitudinale. Pour un
méme taux d’armature, la ductilité augmente si I’excentricité augmente.

o Epaisseur de la dalle : I’épaisseur de la dalle n’a pas d’influence sur la ductilité
pour une excentricit¢é H. Pour I’excentricité L, la ductilit¢ diminue avec
I’épaisseur de la dalle.

e Résistance a la compression: la ductilité augmente nettement avec
I’augmentation de la résistance a la compression. Cette augmentation est
nettement plus grande pour I’excentricité H comparée a L. L utilisation de béton
a haute performance ne donne pas de comportements différents.

e Concentration de ’armature de flexion au niveau de la colonne : pour les deux
excentricités testées H et L, la concentration de 1’armature au niveau de la
colonne augmente la rigidité. Mais pour 1’excentricité H, la charge ultime et la
ductilité sont diminuées.

o Forme de la colonne : les cOtés de 1a colonne sont donnés par les dimension ¢; et
¢y ; ¢; étant la dimension perpendiculaire au vecteur moment. Pour un rapport
c;/c>:=0.50u 1.0, il y a peu de différences de comportement. Par contre pour
¢;/cy=2et 3,1l yune importante diminution de la ductilité.

Les auteurs concluent que la norme américaine ACI 318-83 est non conservatrice pour des
taux d’armature plus petits que 0.7 %. Le fait de concentrer I’armature de flexion au niveau de
la colonne peut réduire la capacité de transfert d’'un moment de la dalle aux colonnes. Il est
aussi a noter que I’effet de taille diminue plus I’excentricité est grande.

En 1990, Gardner [48] procede a une nouvelle évaluation des travaux de Regan, Bazant et
Cao ainsi que de la norme ACI318-89 [4] concernant le poingonnement. L’influence du taux
d’armature longitudinal et de la résistance a la compression du béton est discutée. L auteur
constate que la charge de rupture de ces essais est proportionnelle a la racine cubique du taux
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d’armature et de la résistance a la compression du béton. La norme ACI318-89 est alors trop
conservatrice. Il propose 1’équation 2.24 similaire a celle retenue par la norme britannique
BS 8110 [18] de 1985 :

1/4
v, =0.99(p /;(,)”"[4700) [MPa]) (2.24)

En 1991, Elgabry [35] (voir aussi [36]) étudie la distribution des efforts internes au niveau du
périmetre critique autour de la colonne dans le cas d’un poingonnement excentré. Il utilise un
programme d’éléments finis commercial élastique linéaire (ANSYS). Le moment non balancé
est transmis en trois différentes composantes dans la dalle : le moment de flexion, de torsion
et I’effort tranchant. Elgabry vérifie numériquement que la distribution des efforts tranchants
le long du périmetre varie quasiment linéairement comme proposé par les normes américaines
et canadiennes. L auteur prétend alors qu’il est du c6té de la sécurité lorsqu’il considere que le
moment non balancé est transféré par deux composantes dans la dalle, soit la flexion et
I’effort tranchant. D’apres Elgabry, la fraction du moment non balancé % (ou K) de
I’équation 2.25 couvre toute les formes de colonnes intérieures au niveau d’un périmetre
critique situé a d /2 du nu de la colonne Cette équation reste valable a I’extérieur de la zone
couverte par les goujons. L’équation proposée est la méme que celle retenue par les normes
américaines et canadiennes (équ. 2.35). L’auteur montre qu’il est du coté de la sécurité
lorsqu’il considere que les efforts tranchants varient linéairement autour du périmetre critique.

y ol Yo =l ——— (2.25)

ol /, et /. sont la longueur des cotés du périmetre critique situé a d /2 de la colonne selon les
axes x et y respectivement. Les termes %, et %, sont explicités en détail a I’équation 2.35.

Il faut toutefois remarquer que les résultats sont obtenus avec un programme é€lastique linéaire
qui ne tient pas compte des redistributions inévitables des efforts dans une dalle fortement
fissurée a I’approche de la rupture. Cette redistribution est estimée empiriquement par I’auteur
sur la base d’essais en laboratoire. Megally [100] (voir plus loin) confirmera les conclusions
d’Elgabry a I’aide d’un programme d’éléments finis non linéaire (ANACAP).

Il faut attendre jusqu’en 1993, pour que I’effet de taille soit pris en compte dans le
dimensionnement au poingonnement dans la norme suisse SIA 162 [139] lors de sa révision
partielle. L’équation proposée est basée sur les travaux de Muttoni et Schwartz [114]. Ils
proposent une réduction de la contrainte de cisaillement a partir d’une épaisseur de dalle de
400 mm.
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En 1994, Menétrey [105] développe un modele numérique pour analyser la rupture par
poinconnement des dalles basé sur la méthode des éléments finis. Le modele numérique
reproduit 1a non linéarité matérielle du béton armé par une dissociation des actions du béton et
de I’armature. La fissuration est décrite par un softening du béton qui prend en compte une
graduelle diminution de force de traction avec ’ouverture de la fissure controlée par I’énergie
de rupture du béton. L’énergie de rupture est inclue dans le modele afin de tenir compte de
I’effet de taille. Une liaison parfaite entre le béton et 1’armature est admise. La comparaison
avec des essais montre que le mécanisme de rupture est caractérisé par la localisation d’une
fissure inclinée, dite fissure de poingonnement. La valeur de rupture par poingonnement est
prédite avec une bonne précision pour les dalles armées avec une armature axisymétrique.
Pour une armature orthogonale, le modele prédit une charge de rupture plus faible que les
essais. Cette différence provient principalement du fait que 1’effet de goujons est ignoré dans
le modele ce qui est loin d’étre négligeable pour les dalles munies d’une armature
orthogonale. Le modele reproduit les séquences de fissuration observées expérimentalement a
savoir : formation d’une fissure tangentielle de flexion autour de la colonne, développement
de fissures radiales qui s’étendent progressivement jusqu’aux appuis, formation de fissures
inclinées au travers de la dalle, soudaine rupture par la coalescence des fissures inclinées en
une fissure de poinconnement. L’'étude paramétrique met en évidence les points suivants :

e La fissure de poingonnement (ou cdne de poinconnement) provient d’une
coalescence des fissures présentes au niveau de P’armature de flexion en nappe
supérieure suivie par une propagation jusqu’a la face inférieure de la dalle. C’est
pourquoi I’armature de flexion augmente la résistance au poingonnement en
retardant la formation des fissures inclinées ;

o L’effet de taille observé expérimentalement (voir Reinhardt [129], Bazant [12])
est reproduit numériquement puisque la contrainte de cisaillement décroit avec
I’augmentation de 1’épaisseur de la dalle. 11 en résulte une modification de la
distribution des contraintes de traction le long de la fissure de poingonnement ;

e La résistance a la traction uni-axiale du béton est le paramétre qui contrdle la
rupture par poingonnement. La résistance a la compression n’a pas d’influence
sur le processus de rupture par poingonnement. Cependant, la résistance a la
traction varie en fonction de la résistance a la compression du béton ;

e L’augmentation du pourcentage d’armature longitudinale augmente la charge de
rupture par poingonnement mais diminue la ductilité.

En 1996, Menétrey [106] développe une expression analytique pour estimer la charge ultime
par poingonnement centré. Cette expression est dérivée des résultats obtenus avec le modele
numérique présenté plus haut. Il est basé sur I'intégration des contraintes de traction verticales
sur le cone de poingonnement. Les contraintes de traction sont admises constantes ainsi que la
géométrie axisymétrique du cone. Le modele prend en compte le taux d’armature de flexion
(I’effet de goujons des barres et la limitation des fissures de flexion), 1’épaisseur de la dalle
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(effet de taille), I’armature de poingonnement et 1’armature de précontrainte. L’expression
prend la forme suivante :

V,=F.+F

dow

+F,+F,, (2.26)

ou F,.est force dans le béton, F,, est I'effet de goujons de I’armature horizontale, Fy, est la
force verticale dans les armatures de poingonnement et F),, est la projection verticale de la
force dans les céables de précontrainte. Ces forces sont définies a la figure 2.14.

t Vo

Figure 2.14: Modeéle analytique axisymétrique selon Menétrey [106]

Il faut noter que la contribution de Fy, est loin d’étre négligeable puisque qu’elle vaut entre
20 % a 35 % de V, selon Menétrey. Regan et Baestrup [22] ont montré que 34 % de V), peut
étre attribuée a I'effet de goujons de I’armature. La superposition de ces différentes actions
pose un probleme surtout dans le cas de F. et Fy,. En effet, le pic de résistance de ces deux
forces n’arrive pas au méme moment. C’est pourquoi, l’auteur diminue de 50 % la
contribution de I'armature de poingonnement afin de tenir compte de ce phénomene. Le
principe de superposition a été revu par Menétrey [104]. Le modéle analytique a été établi
pour des colonnes circulaires soumises a un poingonnement centré. Pour des colonnes carrées,
’auteur réduit la contribution F, par un facteur de 0.85. Le cas du poingonnement excentré
n’est pas discuté. Il faut noter que 1’angle o doit étre défini expérimentalement ou estimé pour
calculer la résistance au poingonnement.

En 1996, Marzouk et al. [94] effectucnt des essais de poingonnement excentré sur des
connexions composées d’une dalle en béton ordinaire (BO) et d’une colonne soit en béton
ordinaire (BO) soit en béton a haute performance (BHP). La résistance a la compression du
béton est de 35 MPa pour le BO et de 80 MPa pour le BHP. La dalle est carrée avec 1.9 m de
cOté et son épaisseur vaut 0.15 m. La colonne est carrée de 0.25 m de coté. Trois différents
moments de flexion sont appliqués a la connexion a savoir ; nulle (0), petite (L) et grande (H).
Pour une charge appliquée de fagon centrée (0), la contrainte de cisaillement a la rupture est
5 % plus grande pour une colonne en BHP que pour une colonne en BO. Cette augmentation
passe a 17 % dans le cas d’un grand moment de flexion (H). Marzouk et al. démontrent alors
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que pour une géométrie identique, la résistance au poingonnement augmente lorsque la
résistance a la compression du béton de la colonne augmente. Cet effet est d’autant plus
marqué que le moment non balancé est important. Les auteurs expliquent que 1'utilisation de
BHP pour une colonne permet une meilleure transmission des efforts de la colonne vers
I’armature de flexion de la dalle. Par conséquent, le nombres de barres susceptibles d’atteindre
leur limite d’écoulement augmente, ce qui permet d’obtenir une rupture plus ductile. Les
auteurs concluent que |’utilisation des colonnes en BHP est spécialement favorable pour des
connexions soumises a des grands moments de flexion.

La méme année, Sherif et Dilger [137] critiquent la norme canadiennes CSA A23.3-94 [27] en
matiere de poingonnement de colonnes intérieures. Ils formulent les remarques suivantes en ce
qui concerne le poingonnement centré :

e La résistance au poingonnement est proportionnelle a f'*. Cette valeur est

confirmée par Menétrey [105] a P'aide d’un modele numérique. La norme
1/2

C

CSA A23.3-94 surestime la résistance au poingonnement en prenant f,
fee>40MPa

lorsque

e La norme surestime la résistance au poingonnement pour des pourcentages
d’armature p < 1 %. La résistance est aussi proportionnelle a2 p'* ;

*

o La norme CSA A23.3-94 néglige I'effet de taille, ce qui conduit a des sous-
dimensionnement pour des épaisseurs de dalle supérieures a 300 mm.

En ce qui concerne le poingonnement excentré, ils formulent la remarque suivante :

e La norme CSA A23.3-94 surestime I’effet d’un moment de flexion pour des
grands pourcentages d’armature (0 22 %).

En 1998, Megally [100, 101, 102, 103] étudie le comportement au poinconnement de dalles
soumises a la gravité et au tremblement de terre. 1l teste trois séries de 16 dalles en béton armé
de 0.15 m épaisseur avec une colonne carrée de 0.25 m. La premiere série concerne trois
colonnes intérieures sans armature de poingonnement dont deux avec un champignon. La
deuxiéme série est composée de deux dalles avec des colonnes de bord sans armature de
poingonnement. La derniére série concerne onze dalles avec des colonnes de bord mais avec
une armature de poingonnement. Les séries 2 et 3 sont soumises a un moment de flexion
cyclique tandis que la série 1 est chargée uniquement par un effort vertical. Pour le cas d’un
tremblement de terre, Pauteur recommande une surépaisseur de dalle plutdt qu’un
renforcement de colonne (ou champignon, voir fig.4.3). En effet, pour des moments de
flexion importants, la rupture par poingonnement peut €tre localisée au-dessus du
champignon, rendant ce dernier quasiment inefficace.

Selon Megally, I'utilisation de goujons (fig. 2.11) est la fagon la plus facile et efficace pour
lutter contre les problémes de poinconnement en cas de tremblement de terre. L’utilisation de
BHP permet aussi d’augmenter |’efficacité de la connexion.



34 Résistance au poingonnement excentré des planchers-dalles 1999

Megally utilise aussi un programme d’éléments finis non linéaire pour étudier le
poingonnement (ANACAP). Les résultats montrent qu’il n’existe aucun avantage en terme de
comportement structurel a disposer les goujons radialement plutdt qu’orthogonalement
(fig. 2.15). La modélisation numérique non linéaire confirme les résultats obtenus par
Elgabry [35], a savoir que les contraintes de cisaillement verticales peuvent étre considérées
comme variant linéairement sur le périmetre critique.

goujons !

colonne

e
F
.

rails en acier

Figure 2.15: Arrangements orthogonal et radial des goujons autour d'une colonne carrée. Les

goujons sont montrés a la figure 2.11 d’aprés Megally [100]

Des compléments d’informations concernant la littérature sur le poingonnement excentré
peuvent €tre trouvés dans Regan et Braestrup (1985, [22]), Van Dusen (1985, [145]), Kordina
et Nolting (1986, [80]), Grira (1990, [56]), Elgabry (1991, [35]), bulletin d’information CEB
N°223 (1995, [23]), Megally (1998. [100]).

2.2.2 Le poinconnement en Suisse

Bien qu’aucune recherche en matiere de poingconnement excentré n’ait jamais été effectuée en
Suisse, il est intéressant de faire un bref rappel des connaissances existantes dans notre pays.
Les éwdes sur le poingconnement ont principalement été faites a I’Ecole Polytechnique
Fédérale de Ziirich (ETHZ) au cours des années septante et quatre-vingt. En 1977, dans le
cadre d’un programme de recherche sur le comportement des dalles précontraintes, Marti,
Pralong et Thiirlimann [92] expérimentent deux dalles en béton armé de 0.18 m d’épaisseur
avec une colonne circulaire de 0.30 m. Le pourcentage d’armature longitudinale est de
1.40 %. Une des deux dalles est équipée d’étriers verticaux. Les auteurs notent que la charge
ultime et la ductilité sont plus élevées pour la dalle munie d’étriers. Des essais sur des dalles
de grandeurs identiques, sans étriers avec une armature concentrique sont effectués par

Pralong et al. [122].
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Pralong (1982, [121]) effectue une imposante recherche théorique sur le poingconnement
symétrique des planchers dalles. Il développe un modele analytique basé notamment sur la
théorie de I’élasticité, de la plasticité et des charges limites. Ce modele prend en compte étape
par étape les parametres les plus importants jouant un role sur la résistance au poingonnement
a savoir 'influence de la géométrie, 1’armature de poinconnement et la précontrainte. Le
modele développé est utilisé pour estimer la charge ultime des essais de Marti et al. cités plus
haut ainsi que ceux d’autres auteurs.

En 1984, Miiller, Muttoni et Thiillimann [112] testent six dalles en béton armé avec diverses
formes d’évidements autour de la colonne. La géométrie des éléments est exactement la méme
que pour les essais de Marti et al. [92]. Les parametres utilis€s sont les suivantes : la
dimension de I’évidemment, I’armature de poin¢onnement, ’armature de flexion et de
précontrainte. Les auteurs remarquent que seules les dalles munies d’étriers permettent
d’obtenir une plastification importante de I’armature longitudinale. La réduction de la charge
de poinconnement dépend en premiére ligne de la largueur de I’évidemment dans la direction
tangentielle. La charge de poingonnement des dalles précontraintes suivant deux directions
n’est pratiquement pas réduite par les évidemments situés en dehors des cables de
précontrainte.

L’Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL) a participé a4 de nombreux essais de
validation de systeme d’armature de poingonnement sous la direction du Prof. Walther. Ces
essais commandés par des industriels n’ont pas fait 1’objet de publications. En 1994,
Menétrey [105] (voir §2.2.1) développe un modeéle numérique pour 1’analyse du
poingonnement centré.

2.2.3 Synthése

L’historique de 1’état des connaissances sur le poin¢connement excentré montre que les
approches divergent sensiblement sans dégager une solution qui fait I'unanimité. Les
méthodes d’analyse peuvent étre regroupées en quatre différentes catégories :

1. Théorie des plaques : 1’approche est basée sur des équations linéaires analytiques
des plaques ou bien sur des modeles d’éléments finis lin€aires ou non, plus ou
moins complexes ;

2. Distribution linéaire des contraintes de cisaillement . c’est la méthode qui est
adoptée par les normes puisqu’elle est la plus simple a appliquer. Cette méthode
est par contre totalement empirique. Elle superpose 1’effet du moment de flexion
a celui de I’effort tranchant. La fraction du moment non balancé transmise par
effort tranchant peut étre basée sur la méthode proposée ci-dessus ou sur des
résultats d’essais ;

3. Analogie des poutres (« beam analogy ») : la dalle est modélisée par deux poutres
orthogonales passant par la colonne. Les poutres peuvent résister par flexion,
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torsion ou effort tranchant. Cette méthode reste tres difficile a appliquer pour les
colonnes intérieures ;

4. Treillis spatial (« truss model ») : cette méthode est basée sur 1’équilibre d’un
treillis spatial composé de tirants (les barres d’armature) et de membrures
comprimées (le béton). Le critére de rupture est donné par la plastification des
barres d’armature ou I’angle critique des membrures inclinées. Cette méthode est
seulement applicable pour les dalles dont I’armature de flexion n’est pas trop
importante.

Les modeles analytiques formulés par Kinnunen et Nylander [77], Hallgren [59] ou
Menétrey [106, 104] n’ont pas été étendus pour le cas d’un poingonnement excentré. Ces
modeles sont tous basés sur I’axisymétrie du phénomene.

Les essais de poinconnement excentré sont quasiment tous effectués sur des dalles dont
I’épaisseur ne dépasse pas 0.15 m. De nombreux auteurs ont méme fait des essais sur des
dalles dont I’épaisseur est inférieure a 0.10 m en utilisant du micro béton.

La revue de la littérature montre aussi que le nombre d’essais de poin¢connement excentré
avec des armatures de poingonnement reste relativement limité. Il existe trés peu d’essais de
poingonnement excentré avec des dalles précontraintes [25] [46] ou réalisées en béton a haute
performance (BHP).

2.2.4 Axes de recherche actuels

Les principaux axes de recherche actuels dans le domaine du poingonnement sont les
suivants :

e Modélisation analytique ou numérique ;
e Utilisation de béton a haute performance (BHP) ;
e Systemes d’armature de poingonnement ;

e Combinaison entre le moment de flexion et I’effort tranchant (poingonnement
excentré).

En ce qui concemne les modeles analytiques, on peut citer ceux de Menétrey [106, 104, 107],
Hallgren [59] et Loov [87, 88] a I’'Université de Calgary. Ce dernier travaille actuellement sur
un modele de friction en cisaillement dans le cadre des poutres et des dalles. Pour la
modélisation numérique, on peut citer Polak [120], Marzouk et al. [93, 96] et Ozbolt a
I’Université de Aachen (RWTH) en Allemagne.

Le béton a haute performance est un sujet qui a été abondamment traité cette dernicre
décennie (1990-1999), on peut citer Gardner [48], Regan et al. [127], Ramdane [123],
Marzouk et al. [93, 94, 95, 96], Hallgren [59], Kennedy [75], Remmel et Konig [130],
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Tomaszewics [143], Gamble et al. [47], Gomes [55], Teraci [71]. Pour le béton de fibres, on
peut citer Shaaban [90].

Pour les systtmes de poingonnement, une grande campagne d’essais est en cours a
I’Université de Aachen (RWTH) par Beutel. Il étudie I’optimisation de la quantité d’armature
de poinconnement devant étre introduite dans les dalles de batiment uniquement en cas de
poingonnement centré.

En ce qui concerne la combinaison entre le moment de flexion et 1’effort tranchant, des études
sont en cours a I’Université de Calgary sur d’énormes dalles de 10 m par 5 m. Ces dalles sont
appuyées sur trois colonnes dont deux de bord et une intérieure.

2.3 Normes ou codes en vigueur prenant en compte le
poinconnement excentré

Les codes et les normes en vigueur dans les différents pays abordent de maniere souvent tres
différente le calcul de la résistance au poingonnement. En effet, les différences vont jusqu’a
plus de 30 % pour le dimensionnement d’une méme dalle en béton armé. Les paramétres pris
en compte, les sections de contrdle et les efforts de dimensionnement changent d’une norme a
I’autre. Seules les normes qui prennent en compte ’effet d’une excentricité de la force ou
d’un moment de flexion dans le dimensionnement au poingonnement sont présentées ci-
dessous. C’est le cas du Code Modele 1990 [20], de I’Eurocode 2 [42], de la norme
américaine ACI 318-95 [1], de la norme canadienne CSA A23.3-94 [27], de la norme
suédoise BKK 94 [14] et de la norme britannique BS8110 [17]. Albrecht [6] a fait une
comparaison entre ses diverses normes et notamment sur la quantité d’armature de
poinconnement nécessaire. Il trouve que dans certains cas, la quantité d’armature de
poingonnement peut varier de plus de 100 % d’une norme a l’autre. Par contre toutes les
normes utilisent la notion de calcul des contraintes sur un périmetre critique (ou périmetre de
contrdle). La figure 2.16 montre ces divers périmetres pour plusieurs normes et la maniere de
calculer la longueur de ce périmetre.

E DIN 1045-1 BS 8110 ACI 318 CEB - FIP 1990
EC2 CSA A23.3

1.5d | 154 0.5 "
O U %

u=2c rc:)+3nd u =20 +e)+12d u=2c +¢:)+dd  u=2civc:)+and

Figure 2.16:  Périmeétres de contréle pour diverses normes tirés de Albrecht [6]
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S’il existe une grande différence pour le calcul de la résistance au poingonnement, la maniere
de tenir compte et de calculer I'influence d’un moment de flexion varie aussi énormément
d’une norme a I’autre. Cependant toutes les normes présentées ci-dessous sont basées sur une
distribution lin€aire des contraintes de cisaillement. Les normes américaines ACI 318-95 et
canadiennes CSA A23.3-94 sont basées originellement sur les travaux de Di Stasio et
Van Buren (1960, [29]) et de Moe (1961, [110]). Mais la forme actuelle pour le calcul des
contraintes dues aux sollicitations provient des travaux de Hanson et Hanson (1968, [61]). Le
Code Modele CEB-FIP 1990 donne une formulation quasiment identique a celle de
I’ACI 318-95 ou a celle de CSA A23.3-94. Quant aux normes britanniques, elles découlent
principalement des travaux de Regan et al. [128] et de Long [86].

2.3.1 Code Modéle CEB - FIP 1990

Les contraintes dues aux charges extérieures sont données par :

F., KM.
Ty =—L+—% (2.27)
ud Wd

ou Fs,ct Mgy correspondent aux sollicitations introduites dans la colonne, u est le périmetre de
contrdle [mm], d est la hauteur statique [mm], W, est un parametre de la section [mmz] de
contrdle u; (fig. 2.17). Pour une colonne rectangulaire W, est donné par :

-

W = f?'_;+c,c2 +de,d +16d° +21de, (2.28)

ou ¢; et ¢, sont les dimensions de la colonne parallelement respectivement
perpendiculairement a 1’excentricité de la force (fig. 2.17). Le coefficient K dépend de la
forme de la colonne et correspond a la fraction du moment Ms, transmis en effort tranchant
dans la dalle. Les valeurs de K sont données dans le tableau 2.2. Pour une colonne carrée, K
vaut 0.6.
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Figure 2.17: Périmétre de contréle selon le Code Modeéle CEB — FIP 1990
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Tableau 2.2: Valeurs de K selon Code Modeéle CEB — FIP 1990

cile; | 05 1.0 2.0 3.0
K 045 | 060 | 0.70 | 0.8

La résistance au poinconnement pour une dalle sans armature de poingonnement est donnée
par:

T, =0.12£(100p £, )" (2.29)

ol §=1++200/d est le coefficient de taille avec d donné en [mm], p=,p p, estle

pourcentage d’armature moyen dans les deux directions et f est la résistance caractéristique a
la compression sur cylindres [MPa].

La valeur 0.12 dans 1’équation 2.29 tient compte d’un coefficient partiel de résistance. La
valeur 0.12 est obtenue suite a des essais en laboratoire apres avoir effectué une division des
valeurs des essais par un facteur de sécurité partiel. Ce facteur vaut a 1’état ultime 1.5, ce qui
veut dire que la valeur ultime d’un essai de poingonnement peut étre estimée par :

7, =0.18£(100p £, )" (2.30)

La charge maximale que peut transmettre la connexion sans armature de poingconnement est
donnée par :

0.5/ .u,d

2.31
0.12£(100p 1, ) u,d 23D

Syl =

ou Fy .rest la charge de poingonnement qui tient compte d’un éventuel moment de flexion
défini a 1’équation 2.32 pour une colonne intérieure, f.,>= 0.6 (1 - fix / 250) fox est la valeur
caractéristique a la compression du béton fissuré, u; et u,y sont respectivement le périmetre de
poinconnement a 1.5d et le périmétre de la colonne.

M.
F.w.q/’ = Fw[l + K\—‘luljl (2.32)

Sd7T

La charge maximale que peut transmettre la connexion avec une armature de poingonnement
est donnée par la plus petite des valeurs suivantes :
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0.5 ou,d
Fuy $0.096(100p 1, ) ud+1.54, f, sina (2.33)
O‘ 1 26 (l OOp/;k )]/3 un.u/’d

ou Ay est la section totale en [mm] de I’armature de poingonnement, f. < 300 MPa est la
limite d’écoulement en [MPa] de I’armature de poingonnement, ¢ est I’angle entre I’armature
de poingonnement et le feuillet moyen de la dalle et u, .sest la longueur en [mm] du périmétre
de controle défini a une distance de 2d en dehors de la zone de I’armature de poingonnement
(fig. 2.18). La participation du béton est réduite de Y lors de ['utilisation d’armature de
poingonnement et la limite d’écoulement des aciers est limitée a 300 MPa.
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Figure 2.18: Périmetre de contréle en dehors de la zone couverte par ['armature de poin¢onnement
selon le CM 1990

2.3.2 Norme canadienne CSA A23.3-94

Les normes américaines et canadiennes traitent le poingonnement de fagon relativement
identique. Les seules différences résident, premierement, dans le fait que les coefficients
partiels de sécurité ne sont pas les mémes, et deuxiemement, que la norme canadienne fait une
différence entre I'utilisation de goujons ou d’étriers. La deuxiéme différence provient des
recherches effectuées a 1’Université de Calgary par Ghali et Dilger (voir historique du
poingonnement excentré). Les expressions ci-dessous sont données en unité SI.

Les contraintes de cisaillement dues aux charges extérieures sont données par :

14 M Me
v, =—+ v e + e [MPa] (2.34)
f

b,d J | J ],

ou Vret Mysont les sollicitations dans la colonne. by est le périmétre de contrdle a d/2 du nu de
la colonne [mm] (fig. 2.19) et % est la fraction du moment de flexion qui est transmise en
effort tranchant dans la dalle (équ. 2.35) ; e est défini a la figure 2.19 [mm] et J (analogue au
moment d’inertie polaire) en [mm4] de la section de contrdle est donné par 1’équation 2.36.
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I

i 2.35
4 1+(2/3/8, /b, ) =

Jodle+d) (e+d)d’ dle,+d)c, +d) (2.36)

6 6 2

ol ¢, et ¢z sont les cotés de la colonne [mm] ; by, b,, sont définis a la figure 2.19 [mm].
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Figure 2.19:  Périmétres de contréle selon CSA A23.3-94 ou ACI 318-95

L’équation 2.34 met en évidence que la contrainte ve maximum est donnée par 1’addition des
moments de flexion agissant dans les directions x et y. L’équation 2.34 est du méme type que
I’équation 2.27 du Code Modele CEB-FIP 1990. Par contre, le coefficient % donnant la part
du moment de flexion transmise en effort tranchant dans la dalle est différent du coefficient K
du Code Modele 1990. En effet, pour une colonne carrée, % = 0.4 tandis que K =0.6. Cette
différence résulte du choix du périmetre de contrdle qui est considéré 4 0.5 d au lieu de 2.0 d
pour le CEB-FIP 1990.

La résistance au poingonnement pour une dalle sans armature de poingonnement est donnée
par la plus petite valeur des équations ci-dessous:
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”/)’i 0240,/

v, =v < OZ—d+o.2 A7 (2.37)

0

0410,/1.

ou f. est le rapport entre le long et le court c6té de la colonne (B, =1 pour une colonne
circulaire ou carrée), A = | pour le béton et 0.85 pour le béton léger, ¢. = 0.6 est le coefficient
partiel de résistance du béton, f’. est la résistance caractéristique du béton en compression en
[MPa] mesurée sur cylindres, & =4 pour une colonne intérieure et 3 pour une colonne de
bord, d est la hauteur statique [mm)].

On constate que la résistance au poingonnement est proportionnelle a \/f’ plutdt que {/—j_‘(—
comme c’est le cas du Code Modele CEB-FIP 1990. L’influence du pourcentage d’armature
longitudinale ainsi que I’effet de la taille de la dalle sont négligés. Sherif and Dilger [137] ont
récemment montré que négliger le taux d’armature ou I’épaisseur de la dalle pouvait conduire
a un sous-dimensionnement lorsque p< 1 % ou que h > 300 mm. Bazant and Cao [12] ont
aussi clairement montré 1'influence de I'épaisseur de la dalle sur la résistance au
poingonnement.

Les normes canadiennes et américaines restent tres simples dans leur maniere de calculer la
contribution du béton puisque la résistance au poinconnement dépend principalement de
\.f.’. Par contre en cas d’utilisation d’armature de poingonnement, la norme canadienne est

la seule qui fait une distinction entre les étriers et les goujons. La résistance lors d’utilisation
d’une armature de poingonnement est donnée par :

v, Sy, =v 4V, (2.38)

ol v.et v, sont les contributions du béton et de I’armature de poingonnement respectivement.

En dehors de la zone couverte par I’armature de poingonnement, la résistance vaut :

v, 02401 (2.39)

Résistance pour des goujons

Les goujons doivent étre mécaniquement ancrés a leurs extrémités a I’aide de barres ou de
tétes afin de permettre aux aciers d’atteindre leur limite d’écoulement. Pour ce faire, 1a section
de la téte d’ancrage devra €tre au minimum de dix fois celle du goujon [38]. Dans ce cas :
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v, <0.849.f (2.40)

En d’autres termes, la résistance au poingonnement ne peut pas étre plus de 2 fois supérieure a
celle sans armature de poingonnement. La résistance est calculée comme suit :

. A T
v, =V 4, =0.3A¢(_\[Z+¢’—b"‘f¢ (2.41)

(e

o @ =0.85 est le coefficient partiel de résistance de I'armature et ¢. est donné a
I’équation 2.37, A, est la section des goujons sur une ligne concentrique parall¢le au
périmetre de la colonne [mmz], Jfv est la limite d’écoulement des goujons [MPa] et s est
I’espacement des goujons dans la direction radiale [mm].

L’équation 2.41 est construite de la méme fagon que celle du Code Modele 1990 (€qu. 2.35)
puisque la participation du béton est réduite de Y4 lors de I'utilisation de goujons.

La distance entre le nu de la colonne et les premiers goujons ne doit pas dépasser s /2. La
distance maximum s entre les goujons ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

$<0.75d si v, <0.648.4[f." (2.42)
$£0.50d si v, >0.649 4[f." (2.43)

Résistance pour des étriers

Seules les dalles dont I'épaisseur est supérieure 2 300 mm peuvent étre armées 2 1’aide
d’étriers. Cette limitation permet d’obtenir un ancrage suffisant des étriers. Dans ce cas :

v, <0649/, (2.44)

La résistance au poingconnement. ne peut pas étre plus élevée de 50 % que pour le cas sans
armature de poingonnement.

A S
v, =v_+v, =024¢ . ’+¢)'\T”f"—‘— (2.45)
“S

La participation du béton est réduite de moiti€ lors de I’utilisation d’étriers tandis que cette
réduction est seulement d’un quart dans le cas d’utilisation de goujons. Pour la méme section

totale d’armature de poingonnement, il y a donc clairement un avantage a utiliser des goujons
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dans le cas de la norme canadienne, puisque la participation du béton est plus importante en
raison d’un meilleur confinement du béton.

2.3.3 Norme américaine ACI 318-95

La norme ACI 318-95 utilise la méme définition que la norme CSA A23.3-94 pour la section
critique (fig. 2.19). L’inégalité suivante doit étre respectée :

v, <@9v, (2.46)
ou v, est calculé comme vy a I’équation 2.34 et ¢=0.85 est le coefficient partiel de résistance

du béton ; v, est défini plus bas.

La résistance au poingonnement pour une dalle sans armature de poingconnement est donnée
par la plus petite valeur des équations ci-dessous. Les expressions sont adaptées afin d’utiliser

0.17[ 142 1
B.
v, =v,_<{0.17 ab;dﬂ },/f‘f (2.47)

0.33,//."

les unités métriques SI.

ou les termes sont déja définis plus haut a 1’équation 2.37. L’équations 2.47 est quasiment la
méme que 1’équation 2.37 avec ¢« valant respectivement 20, 15 et 10 pour une colonne
intérieure, de bord et d’angle.

En cas d’utilisation d’armature de poingconnement, la contrainte maximum est exprimée

comme Suit :
v, =v . +v <0504f° (2.48)
v =017 (2.49)
AL
v, = “/"‘ (2.50)
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ou les termes sont déja tous définis dans le cadre de 1’équation 2.41. On constate qu’en cas
d’utilisation d’armature de poinconnement, la contribution du béton est diminuée de 50 %
(équ. 2.49).

La norme ACI 318-95 ne fait pas de distinction entre I’utilisation d’étriers ou de goujons
comme c’est le cas pour la norme canadienne CSA A23.3-94. Par contre, la norme
ACI 421.1R-92 [3] suggere les régles de dimensionnement suivantes lorsque des goujons sont
utilisés :

. . Af.
v, = v, 4y, 06441, v, =025 1, v = 22 @2.51)

Ces recommandations sont tirées des essais de Dilger et Ghali [30], Mokhtar [111], Elgabry et
Ghali [36] et ressemblent fortement a celles de 1a norme canadienne.

2.3.4 Norme suédoise BBK 94

La norme suédoise BBK94 [14] pour les structures en béton a été révisée en 1994. Le chapitre
sur le poingonnement n’a pas subi de modification par rapport a la version BBK79 [13] de
1988. Cette norme est la seule qui se base sur la résistance a la traction du béton dérivée de
I’équation suivante :

£, =E(1+50p)0.45f, (2.52)

ou f,, est la résistance a la traction du béton donnée en fonction de la classe du béton [MPa] et
¢ est I’effet de taille qui est donné par :

E=14 pour d<02m (2.53)
E=16-d pour 02m<d<05m (2.54)
£=13-04d pour 0.5m<d<10m (2.55)
£=09 pour 1.0m<d (2.56)

Le taux d’armature p est limité au maximum a 1 % pour les calculs.

La charge ultime de poinconnement des dalles sans armature de poingonnement est donnée
par:

V,=n-ud- [, (2.57)

ou 77 est un facteur prenant en compte I’excentricité de la charge définie a I’équation 2.58 ou

2.59, u; est la longueur du périmetre de contréle [mm], £, est donnée a 1’équation 2.52 [MPa].
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Le périmetre de contrdle u; est montré a la figure 2.20 pour diverses formes de colonnes. La
distance du nu de la colonne au périmetre est de d / 2.

y
a2
d2

dr2 , d/2
# b —

y 5 FI e
3 S - J
by

Figure 2.20: Périmétre de contrile selon BBK 94

Le facteur 1 dépend de I'excentricité de la force et de la forme de la colonne. Pour les
colonnes circulaires 7 s’écrit :

1

2,(3,
1+ ——
b+d

n= (2.58)

ou e est I’excentricité de la force par rapport a I’axe de la colonne [mm] et b est le diametre du
périmetre de contrdle [mm)].

Pour les colonnes rectangulaires :

(2.59)

1
e.\' + e\

v b-" b.l

ol e, et e, sont ’excentricité de la force, b, et b, sont la longueur des cOtés de la section

]7:

1+1.5

critique selon les axes x et y respectivement (fig. 2.20).

L’influence d’une excentricité de la charge est alors prise en compte par une réduction de la
résistance et non par une augmentation des sollicitations comme c’est le cas pour les normes
ACI 318-95, CSA A23-94, Eurocode 2 et Code Modeéle CEB-FIP 1990.

Pour calculer la résistance au poinconnement d’une dalle munie d’armature de
poingonnement, la norme BBK 94 se référe a Nylander et Kinnunen [115].
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2.3.5 Norme anglaise BS 8110-85

La norme anglaise BS 8110-97 [17] prend en compte ’'influence d’un moment de flexion pour
une colonne intérieure a I’aide de I’équation suivante :

1.5M,

X

v, =V|1+ (2.60)

ol V, et M, sont les efforts introduit dans la colonne, x est la longueur du coté du périmetre de
contrdle considéré parallele a I’axe du moment de flexion (voir fig. 2.21). En cas d’absence de
calcul de M, il est suffisant de prendre V.;=1.15 V, pour des colonnes intérieures dont les
portées de part et d’autre de la colonne sont plus ou moins les mémes. M, peux €tre réduit de
30 % si le moment est déterminé a l’aide de la méthode dite des cadres équivalents
(« Equivalent Frame Method ») [1, 58].

- 7 7%
i 1.5d
périmétre | i
deconm{l I::] | X
|
| |
Lo o ___ ¢

Figure 2.21: Périmétre de contréle et définition de x selon BS 8110-97

La résistance au poingconnement pour une dalle sans armature de poingconnement est donnée
par I’équation ci-dessous:

173

V. =

(

du (2.61)

079pm 400 Y S e
}/Ill d 25

ol ¥, = 1.25 est le coefficient partiel de résistance du béton, p<3 % est le taux d’armature
longitudinal, d est la hauteur statique [mm], u est le périmetre de contréle en [mm] selon la
figure 2.21 et f,. e €t la résistance caractéristique du béton mesurée sur cubes [MPa}.
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La résistance maximum au niveau de la colonne est limitée a :

V. =087 . ud (2.62)

max

v, <20V, <V (2.63)

max

ou uy est la longueur du périmetre de la colonne et V) est 'effort tranchant maximum
admissible avec une armature de poingonnement.

L’utilisation d’armature de poingonnement est possible pour les dalles dont I’épaisseur est
supérieure ou égale & 200 mm ; dans ce cas la part de la résistance donnée par le béton est
additionnée a celle des armatures de poingonnement si Vp < 1.6 V. :

V,=V +V, (2.64)

V,=087f,.4,sinx (2.65)

dont les termes sont déja définis a 1’équation 2.33. 11 faut noter que la contrainte dans les
aciers est réduite d’un facteur 0.87. Pour des niveaux de charge supérieures a 1.6 V.,
I’efficacité de I’armature de poinconnement doit €tre réduite proportionnellement de 0 % a

50 % pour les niveaux 1.6 V. a 2.0 V, respectivement.

2.3.6 Eurocode?2

L’Eurocode 2 [42] est actuellement en cours de révision et doit étre publié sous sa forme
définitive a la fin de 'année 1999. Zilch and al. [154] donnent des indications sur la future
norme européenne (sous réserve de modifications). Pour le calcul des sollicitations dues aux
charges, il n’y a pas de changement par rapport a la version Eurocode 2 de 1992 [42], la prise
en compte d’un moment de flexion s’effectue comme suit :

BV

2.66
> (2.66)

Vi

ou Vy,est ’effort tranchant introduit dans la colonne [N], v est le périmetre de contrdle [mm]
défini a la figure 2.22, d est la hauteur statique en {mm] et B est un facteur donnant I’influence
d’un moment de flexion. Ce facteur S est défini a la figure 2.23.
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Figure 2.22: Périmetre de contréle selon I'Eurocode 2

Colonne d'angle

B =150

Colonne de bord Colonne intérieure
=140 B=115

.

Figure 2.23: Valeurs approchées de B selon I’Eurocode 2

[ vaut 1.15 pour une colonne intérieure, ce qui est aussi le cas pour la norme BS 8110 pour
des portées plus ou moins identiques autour de la colonne. Selon 1’Eurocode 2, S vaut 1.0 si
aucun moment de flexion ne peut étre transmis a la colonne.

La résistance au poinconnement sans armature de poingonnement est tirée du Code
Modele 1990, mais a ét€ adaptée pour un périmetre de 1.5 d puisque le coefficient (.12 passe
a 0.14. La valeur de ce coefficient n’est pas définitive et risque bien d’étre modifiée selon
Miehlbradt [108].

Vi =0.14£(100p 1, )" -0.120,, (2.67)
N,
0.(/7 - A.\I

ol N, est la force horizontale au niveau de la section de contrdle due aux charges ou a la
précontrainte [N}, 4. est la section de la dalle [mmz] et les autres termes sont déja définis a
I"équation 2.31 pour le Code Modele 1990.
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La section de controle est définie a 1.5d (fig. 2.22) et & la charge de poingonnement sans
armature de poingonnement est donnée par :

Vide =V du (2.68)

ol d est la hauteur statique [mm] et « et le périmétre de controle [mm)].

Seules les dalles de plus de 200 mm d’épaisseur peuvent €tre munies d’armature de
poinconnement. L’Eurocode 2 donne la valeur suivante :

VR(/.('\ = VR:/.(' + 2 A.\M'f\‘t/ sinx (2'69)

La valeur maximale est limitée a:

V

Rd .max

=17-V,,. (2.70)

L’Eurocode 2 considere que la totalité¢ de la résistance du béton agit avec 1’armature de
poingonnement selon I’équation 2.69, ce qui n’est pas le cas du Code Modele 1990 qui réduit
la participation du béton de Y4 (équ. 2.33). De plus, I’Eurocode 2 ne limite pas la contrainte
dans Parmature de poingonnement comme c’est le cas pour le Code Modele 1990
(fg+ < 300 MPa). Albrecht [6] a montré que cela revient & mettre environ 2 fois moins
d’armature de poingonnement dans le cas de I'Eurocode 2 que dans le Code Modele 1990.

2.3.7 Recommandations pratiques lors d’utilisation d’armature de
poinconnement

Certaines normes limitent I’augmentation de la résistance lors de I'utilisation d’une armature
de poingonnement. Par rapport a la résistance au poingonnement donnée par le béton
uniquement, I’augmentation maximale de la résistance est de :

e 50 % pour le ACI 318-95, CSA A23.3-94, SIA 162 (avec des étriers)

e 70 % pour I’Eurocode 2

e 100 % pour le BS 8110, CSA A23.3-94 (avec des goujons suffisamment ancrés)
e > 100 % pour le Code Modele CEB — FIP 1990

Le Code Modele CEB-FIP 1990 ne fixe pas de limite et laisse celle-ci au seul jugement de
I’ingénieur.
Certaines normes fixent une épaisseur minimale de la dalle en cas d’utilisation d’armature de

poingonnement. Ces limitations sont les suivantes :

e FEurocode 2, BS 8110 h 2200 mm
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e CSA A23.3-94 h 2 300 mm avec des étriers

La contrainte maximale dans des armatures de poingonnement est aussi limitée pour :
e BS8I10 0.87 fon
e Code Modele CEB — FIP 1990 v <300 MPa

2.4 Conclusions

La revue de la littérature a mis en évidence le role joué par le moment de flexion non balancé
sur la résistance au poingonnement a 1’aide d’essais en laboratoire et de modeles analytiques
ou numériques. Ces modeles analytiques sont le plus souvent complexes et fournissent des
méthodes applicables a des cas particuliers ne couvrant de loin pas tous les parametres
importants. Quant aux modeles numériques, ils sont en principe développés pour des cas de
poingonnement centré (axisymétrique) ou alors, ils utilisent des lois de comportement ne
permettant pas de simuler la non linéarité matérielle et géométrique du phénomene. A ce jour,
aucun modele numérique ne tient compte du phénomene d’adhérence entre 1’acier et le béton
qui jouc un rdle capital lors de I'utilisation d’armature de poingconnement. C’est pourquoi de

nombreux chercheurs ont toujours recours a I’expérimentation en laboratoire.

Le nombre d’essais de poingconnement excentré publiés reste relativement faible vu la
complexité et le nombre de parametres influengant ce type de rupture. De nombreux essais ont
€té réalisés sur des dalles de petite dimension dont I’épaisseur est inférieure a 0.10 m, d’ou
I'intérét de réaliser des essais de poinconnement excentré sur des dalles de grandes
dimensions présentés au chapitre 3.

On remarque également que le phénomene du poingonnement excentré a été étudié
principalement en Amérique du Nord et en Grande Bretagne. Il n’est dés lors pas étonnant de
constater que les normes en vigueur dans ces pays prennent en compte ce phénomene d’une
fagon détaillée. Les normes américaines ACI 318 et canadiennes CSA A23.3 ainsi que le
Code Modele CEB - FIP 1990 donnent une formulation quasiment identique. Quant a la
norme britannique BS 8110 et la norme suédoise BKK 94, elles donnent une formulation
simplifiée. En principe, ’effet d’'un moment flexion non balancé est pris du c¢6té des actions
sauf pour la norme suédoise BKK 94 qui I’inclut du c6té de la résistance. Une comparaison
des normes est donnée a la section 3.6.

La norme suisse ne formule aucune marche a suivre pour le traitement des cas de
poingonnement excentré et les recommandations quant & 1’utilisation d’une armature de
poingonnement sont insuffisantes.
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3 Essais en laboratoire

3.1 Introduction — Objectifs de la campagne

Les objectifs de I'étude expérimentale sont, d'une part, d'acquérir des connaissances
phénoménologiques grace a l'observation et, d'autre part, de fournir des résultats concrets
permettant de répondre a certains objectifs généraux de la recherche. La résistance au
poingonnement avec une charge centrée est un domaine abondamment étudié durant ce
dernier sieécle en génie civil. En revanche, la combinaison d'un effort normal et d'un moment
de flexion a été un volet généralement négligé en particulier en cas d’utilisation d’une
armature de poingonnement. C'est pourquoi I'étude expérimentale s’est concentrée sur les
deux parameétres principaux que sont I'excentricité de la charge et ['armature de

I‘IUi nconnement,

Figure 3.1:  Photo de la dalle aprés le décoffrage
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Dans le cadre de cette recherche expérimentale, nous nous sommes attachés a répondre aux
questions suivantes :

e Quelle est I'influence d’'une excentricité de la charge sur la résistance au
poinconnement d’une dalle ?

e Peut-on réduire I'influence d’une excentricité de la charge sur la résistance au
poinconnement par l'utilisation d'armature de poinconnement ? En d’autres
termes, une redistribution interne des efforts est-elle possible ?

e Au cas ol une colonne est sollicitée par un fort moment de flexion, est-il
avantageux d’utiliser une armature de poingonnement ?

Ce chapitre présente les principaux résultats obtenus lors de la campagne expérimentale. Des
résultats plus complets ont fait I’objet d’une précédente publication (rapport des essais [82]).

3.2 Parameétres

Les variables pour 1’étude expérimentale sont l'excentricité de la force, Parmature de
flexion et la présence ou non d'armature de poinconnement. Le choix des parametres et

leurs combinaisons est discuté ci-dessous.

Le dimensionnement de la colonne lui permet de résister a des excentricités atteignant 2 fois
son cOté. Une étude paramétrique donnée au chapitre 4 montre que 1’excentricité dans les
colonnes de batiments dépasse rarement la moitié de la dimension de la colonne pour des cas
de charges verticales ou de déplacements imposés. Lors de la série d’essais, le choix s'est
limité & une excentricit¢é maximum d'environ une fois la dimension de la colonne. Pour des
raisons pratiques, les excentricités testées sont des multiples de 80 mm. L’excentricité vaut
0, 160 mm et 320 mm ce qui correspond respectivement a 0, environ %2 et | fois la dimension
de la colonne.

Le choix du béton s’est fait en fonction de celui qui est couramment utilisé pour les dalles de
batiment, c’est a dire un béton de la classe B35/25 (= C20/25 selon I'EC2 [42]). Les exigences
ont été largement atteintes, comme le montrent les essais réalisés sur cylindres (tab. 3.1). La
section 3.3.3 traite plus en détail des caractéristiques du béton utilisé.

Les dalles d’essai sont nommées par les lettres "PP" ou la lettre "P" selon si elles ont ou non
une armature de poingonnement. Le chiffre donne la valeur de l'excentricité en centimetre
sauf pour I’essai P30 qui correspond a 32 cm. Les lettres 4 et B indiquent le pourcentage
d’armature de flexion respectivement 1.0 % et 1.3 %. Le dernier essai est désigné par les
quatre premieres lettres du fabricant de goujons qui a contribué a cet essai (tab. 3.2).
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L'armature passive, constituée de barres a haute adhérence en acier S500c, provient pour tous
les essais du méme fournisseur. Le pourcentage d'armature supérieure est de 1.0 % et de
1.3 % pour les dalles respectivement sans et avec armature de poingonnement (sauf pour
I’essai PP16A, tab. 3.2). Ce choix a été fait pour obtenir une résistance a la flexion supérieure
a la résistance au poingonnement et par souci d'avoir un taux d'armature proche de ceux
couramment mis en place dans la pratique. Cette armature est placée de fagon orthogonale, les

barres dans la direction paralléle a I'excentricité ayant la hauteur statique la plus grande.
Aucune armature n’est placée en nappe inférieure.

Deux types différents d'armature de poinconnement ont été testés: les étriers et les goujons.
Le dimensionnement des étriers a €té effectué conformément a la norme suisse SIA 162,
tandis que la quantité et la disposition des goujons ont ét€¢ imposées par le fabricant. Le
tableau 3.2 résume les principaux parametres pour les sept essais effectués.

Tableau 3.1: Résultats des essais sur 56 cylindres (& 150 mm / 300 mm)

Moyenne
Jem [MPa] 374
S« [MPa] 24
Em [GPa] 335

Tableau 3.2: Récapitulation des paramétres des essais

Excentricité Armature Armature de
e [mm)] longitudinale poingonnement
POA 0
1.0 %
San§ armature de P16A 160 0% Sans armature
poingconnement 314
P30A 320
s = 120 mm
PP16A 160
48 étriers @10
PPOB 0
Avec armature de 1.3% (96 branches)
poin¢connement PP16B 160 716
Ancol6B 160 s=120mm | g4 ooujons B14 I
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3.3 Description

3.3.1 Géométrie et fabrication

La dalle est carrée de 3 m de longueur et 0.15 m d'épaisseur. Une colonne de section carrée en
béton de 0.3 m est située au milieu de la dalle. La hauteur du pied-bot de 0.7 m (0.3 + 0.4 m)
permet de transférer sans perturbation la force de son point d'application jusqu'a la dalle
(fig. 3.1 et 3.2). Pour les dalles sollicitées par une force centrée (POA et PPOB), la colonne ne
comprend pas de pied-bot afin de ne pas induire de moment de flexion dans la dalle (fig. 3.3
et 3.9). Dans tous les cas, la colonne est de section carrée de 0.3 m et de hauteur constante
0.7 m. De l'autre coOté de la dalle, en face supérieure, une prolongation de la colonne de 0.4 m
permet d'ancrer les six barres d'armature de &322 mm. Ces barres de diametre important
permettent de reprendre les moments induits en cas de grande excentricité.

Le bétonnage de la dalle s’est fait en trois étapes distinctes. La premiere est la préfabrication
du pied-bot en usine. La qualité du béton de cette partie n’a pratiquement aucune influence sur
la résistance au poingonnement de la dalle. Le béton de la colonne a été repiqué afin de
garantir une parfaite connexion entre le béton d’usine et celui de la dalle.

La deuxiéme étape a consisté a bétonner la dalle et les cylindres normalisés avec un béton
fabriqué en centrale et transporté sur le site de I’EPFL a I'aide d’un camion malaxeur. La
quantité de béton nécessaire a été d’environ 1.5 m’. Apreés la mise en place, la surface libre du
béton nécessite un nivelage et un talochage soigné afin d’obtenir une épaisseur constante de la
dalle. Une feuille en plastique posée sur la dalle constitue la cure du béton frais pendant
environ une semaine.

La troisieme étape consiste a bétonner la partie supérieure de la colonne servant a ancrer les
barres d’armature de la colonne. Cette opération est effectuée le jour suivant le bétonnage de
la dalle afin que le béton ait commencé sa prise. Ce troisiéme béton est confectionné dans une
petite bétonniere in situ de 300 litres.

Pour simuler un cas réel de bétonnage sur un chantier, la dalle a été bétonnée a I’envers par
rapport a celui de ’essai, ce qui implique que la dalle doit étre retournée avant d’étre mise sur
le banc d’essai (fig. 3.1). Le retournement est effectué apres 14 jours pour assurer une
résistance a la traction suffisante pour cette opération. La traction maximum calculée est
d’environ 1.0 N/mm?® sur la face sans armature ce qui reste admissible. Une fois la dalle
retournée, il suffit de la poser sur les appuis du bati de charge et d’effectuer I’instrumentation
avant ’essai effectué a 28 jours.
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Figure 3.3:

3.3.2 Armature

Plan de coffrage des dalles sans pied-bot [mm]

L'armature longitudinale des dalles est constituée par une armature supé€rieure orthotrope

uniquement. Les barres sont de @14 mm /s =120 mm (p= 1.0 %) pour les trois dalles sans
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armature de poingonnement (POA, P16A et P30A) et pour la dalle PP16A. Les dalles avec
armature de poingonnement ont des barres de @16 mm, s = 120 mm (p = 1.3 %). Les barres
paralléles a la direction du pied-bot possédent la plus grande hauteur statique afin de mieux
résister au moment de flexion. La disposition des barres longitudinales est la méme pour
toutes les dalles testées. L’enrobage minimum vaut 15 mm sur les barres longitudinales et
vaut 9mm sur les barres de liaison entre les goujons Ancotech (barres de liaison
constructives). Le plan d’armature des dalles est donné aux figures 3.4 et 3.5.
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Figure 3.4:  Plan d'armature des dalles sans armature de poin¢onnement

Deux différents systemes d’armature de poingonnement ont €té utilisés : les étriers et les
goujons. Dans le premier systeme, des barres d’armature sont fagonnée en forme de petits
étriers. La forme donnée permet en principe un ancrage suffisant a 1’aide de crochets
(fig. 3.6). Puisque aucun fabricant ne produit des étriers pour des dalles de 0.15 m, il a fallu
faire fagonner I’armature spécialement. Le dimensionnement de cette armature est basé sur la
norme SIA 162 et respecte I’équilibre du modele du treillis. Le critere fixé pour le
dimensionnement des étriers est d’obtenir une résistance suffisante pour 1.5 fois la charge Vz
prescrite par la norme en cas de charge centrée. Cette charge est par ailleurs la charge



EPFL - [BAP Chapitre 3 : Essais en laboratoire 59

maximum admise par la norme suisse pour une dalle donnée (SIA 162, art. 325411 [139]).
Les valeurs de dimensionnement de la dalle d’essai sont :

V, =187 ud . =0.9 [N/mm’] pour un B35/25
V, =310[kN] sans étriers U =4 Coolonne + Ty = 1580 mm
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Figure 3.5:  Plan d'armature des dalles avec armature de poin¢connement
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AT L LA A

Figure 3.6:  Ferraillage d'une dalle et détail d'un étrier de poingonnement

Le deuxieme systeme est constitué de goujons en forme de soupapes. L’entreprise Ancotech
fabricant du systeme Ancoplus (goujons) nous a fourni le matériel. Le dimensionnement des
goujons et leur disposition ont été effectués par I'entreprise elle-méme. La quantité d'armature
est nettement supérieure a la version avec €triers (fig. 3.7 et tab. 3.3). En effet, pour des dalles
minces de 0.15m, des restrictions géométriques et des techniques de production
prédominent : le diameétre minimum des goujons €tant fixé 4 14 mm, la distance entre les
goujons ne pouvant pas dépasser (.5d et 'espacement entre le dernier étrier de chaque
branche ne devant pas étre supérieur a /.3d. Pour une dalle mince. les espacements est

>

constant entre les goujons et la distance entre les branches deviennent trés faibles. De plus, le
diamétre des goujons ne peut pas étre adapté. Une dalle mince a par conséquent un taux

d’armature de poinconnement nettement supérieur a une dalle épaisse.

Figure 3.7:  Photos du ferraillage de l'essai Ancol6B et détail d'une branche de 7 Ancoplus

(goujons)

Les détails sur le plan d’armature (fig. 3.4) montrent que la quantité d’armature de
poingonnement est nettement plus importante pour I'essai Ancol6B. L Eurocode 2 [42] donne

la définition pour le taux d’armature de poinconnement comme suit :
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B ZA_W sin

Pu
(Acrll - A/aml )

ZA\“_ sing désignant la somme des surfaces d’armature de poingonnement dans la direction
de la force appliquée et @ étant ’angle formé par I’armature et le plan de la dalle. 4, et

e
A, correspondent a I'aire délimitée par le périmétre critique et a I’aire de la colonne
respectivement. Les étriers sont répartis uniformément tandis que les goujons sont placés
radialement autour de la colonne. La quantité d’armature varie donc en fonction du périmetre
considéré pour le calcul. Le tableau 3.3 montre le taux d’armature calculé selon I’Eurocode 2
pour les deux systemes d’armature d’effort tranchant utilisés. On constate que le taux

d’armature des goujons est plus du double de celui des étriers.

Tableau 3.3: Taux d'armature transversal pour les étriers et les goujons calculé selon I’Eurocode 2

Dalles avec étriers | Dalle avec goujons
Nombre de barre d’armature au 9 84
total
Nombre barres d’armature n 28 37
dans un périmétre de 1.5d,,
Section de ’armature a_, 79 mm* (D10 mm) | 154 mm’ (D14 mm)
Y A4, =na, 2212 mm’ 4°928 mm’
Armature de poingonnement QO 0.68 [%] 1.50 [%]

3.3.3 Caractéristiques des matériaux

Béton de la dalle

Dans le cadre d’une recherche, il est généralement préférable de fabriquer le béton en
laboratoire dans des conditions parfaitement maitrisées. Dans ce cas, & cause du volume
important de béton requis (1.5m?), il a fallu recourir & un béton fabriqué dans la région en
centrale prét a I'emploi et livré au laboratoire a ’aide d’un camion malaxeur. Cela a eu pour
conséquence un relatif manque de régularité des matériaux d’approvisionnement et par
conséquent des propriétés du béton.

Le béton choisi pour ces essais représente un béton couramment utilisé dans les dalles de
batiment, ¢’est a dire du béton B35/25. La composition a été dictée par souci d’avoir un béton
facile a mettre en place, donnant une face talochée la plus lisse possible pour faciliter
I’observation des fissures. Le choix s’est porté sur une composition utilisant le ciment

Fluvio3R possédant 15 % de fines de calcaire. Les fines, par leurs action de lubrification de la

il
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pate, permettent d’obtenir un béton maniable avec un rapport E/C =0.55 sans ajout de
fluidifiant. De plus la couleur blanchatre du béton permet de mieux distinguer les fissures lors
de I'essai. Le ciment est dosé a 350 kg/m3. Puisque 15 % de la masse est inerte (calcaire), cela
correspond finalement a environ 300 kg/m3 de ciment réactif. La taille maximum des
granulats est de 16 mm et ’enrobage minimum vaut 15 mm.

Essais sur les cylindres en béton 150 / 300 mm

Afin de mesurer et contrdler la variabilité¢ des propriétés du béton au fil de la réalisation des
éléments, des éprouvettes ont été confectionnées lors du bétonnage de chaque dalle. Ces
éprouvettes en béton ont été réalisées conformément a la normative européenne au moyen de
moules cylindriques de @150 x 300 mm. Les essais ont été réalisés en partie par le
Laboratoire des Matériaux de Construction (LMC) et, en partie, par I'IBAP en ce qui
concerne les essais de résistance a la traction. Lors de chaque bétonnage, 13 éprouvettes ont
été moulées soit au total 91 éprouvettes. Le tableau 3.4 donne les principaux résultats des
essais effectués sur les éprouvettes.

Il est arrivé, dans quelques cas, que la rupture par traction directe se produise a moins de
80 mm des plaques en acier collées indiquées par * dans le tableau 3.4. Dans ce cas, le résultat
de I’essai a été écarté. Pour les essais de traction de ’essai P30A, les quatre éprouvettes ont
connu ce type de rupture, il a donc été décidé de refaire des essais a environ 90 jours pour
pouvoir en déduire la valeur & 28 jours. D’aprés Favre et al. [43]. il est possible d’exprimer la
résistance a la compression en fonction du temps:

FAD] .o =1/(4.76 +0.831) f.(t) = résistance a la compression sur
cylindre en fonction du temps
f. = résistance a la compression sur
cylindre a 28 jours
! = lemps en jours

La résistance a la traction peut étre estimée par la formule suivante (CEB, [19]) , bien qu’elle
soit strictement valable pour des bétons dgés de 28 jours .

S =0.315f2¢ fun = résistance a la traction moyenne

‘m

f.. = résistance a la compression moyenne

Malgré 1’espacement dans le temps des bétonnages (une dalle toutes les quatre a six
semaines), la résistance a la compression moyenne sur cylindre f., pour chacune des dalles
varie peu (figure 3.8a). Seules les dalles P30A et PP16A s’écartent de la valeur moyenne de
37.4 MPa. La résistance exigée pour un béton B35/25 est de f. = 0.8 x 35 =28 MPa, ce qui
fait que les exigences sont largement atteintes.
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Pour la résistance a la traction directe f.,, les résultats sont par contre homogenes (figure 3.8b).
La valeur moyenne de 2.54 MPa est tout a fait en accord avec les valeurs de la norme suisse
(2.50 MPa pour un béton B35/25).

Tableau 3.4: Caractéristiques principales du béton a 28 jours et a 90 jours

POA P16A | P30A | PPOB | PP16A | PP16B | Ancol6B | Moyenne
Sfem [MPa] | 28j.1 34.6 38.6 304 37.7 46.1 39.5 35.2 374
. 2.6
28] 2.6 2.6 (2.0%) 2.5 2.8 24 23 2.54
Jem [Mpa] 57
90;j.] 3.1 29 29 (2.3%) 32 2.9 - 2.95
E.m [GPa] | 28).] 339 35.6 32.1 314 35.5 324 - 335

(%) la valeur est corrigée a partir des formules ci-dessus (par exemple P30A : 2.0* est la valeur sur les
éprouvettes et 2.6 est la valeur recalculée a partir des essais a 90 jours)

Jem [MPa} Som [MPa]
50 4
3.54 Bt = 28 jours Bt = 90 jours

40
304
204
104
0- 4

POA P16A P30A PPOB PP16A PP16B Ancoi6B POA  P16A P30A PPOB PP16A PP16B Ancol6B

a) Résistance moyenne a la compression b) Résistance moyenne a la traction fe, sur
fom SUFr 4 éprouvettes 4 éprouvetres (pas d'essai a 90 jours pour
Ancol6B)

Figure 3.8:  Valeur moyenne de la résistance a la compression et a la traction sur éprouveties

Aciers

L’acier d’armature passive est de classe S500 ¢, TOPAR 500S. Aucun essai n’a été effectué
sur les barres d’armature. Une précédente recherche a I'IBAP (Rotilio et al. [134]) a montré
que la limite d’écoulement des barres d’armature entre 8 mm et & 18 mm est en moyenne 10
a 20 % plus grande que celle communément admise pour le calcul (f, = 460 N/mm®).
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3.3.4 Banc d’essai

Le choix s'est port€ sur un bati de charge du type Regan et al [128], compte tenue de sa grande
simplicité, son application a des excentricités faibles a modérés et d’une configuration
particuliecrement bien adaptée aux laboratoires de I'ISS (Institut de Statique et Structure de
I'EPFL). La figure 3.9 montre une vue d’ensemble du biti de charge ainsi que de la dalle POA

juste avant 1’essai.

Le banc d’essai permel
de tester la capacité au
poingonnement excen-
tré de grandes dalles de
3 x 3 metres, chargées
de fagcon excentrée.
Cette excentricité est
obtenue en déplagant
un vérin le long du bati
métalliqgue monté au
dessus de la dalle. Les
appuis de la dalle sont
composés de quatre
blocs massifs en béton
armé reliés a 'aide de
profilés en acier. Ces
profilés  forment un
carré rigide créant un
appui  linéaire  tout
autour de la dalle.
L'ensemble du dispo-
sitif permet d’obtenir
un banc d’essai rigide
réduisant au minimum
les déplacements du
biti lors de 1'essail. La
figure 3.10 montre en
détail le banc d’essai.

L'une des particularités

du banc d’essai est que

les dalles sont testées a Figure 3.9:  Stand d'essai avee la dalle POA (sans pied-bot)

I'envers. La lorce est

introduite vers le bas sur la face supérieure de la dalle au lieu d’étre introduite vers le haut de

la face inférieure comme ¢'est le cas dans la réalité.
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Figure 3.10: Plan du banc d'essai (échelle 1:50)
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Pour simuler le comportement réel d’une dalle, dont le béton de la face tenue sur appuis est en
face supérieure lors du bétonnage, il a fallu tourner la dalle de 180° par rapport au sens du
bétonnage.

Les appuis linéaires de la dalle sont constitués de fers plats de 50 mm de largeur et de 10 mm
de hauteur soudés sur les profilés métalliques (détail appuis, fig. 3.10). Le contact entre la
dalle et les appuis est assuré par un mortier en résine polyester (Euxit 220 — Holderchem
Euco) comblant les irrégularités du béton et des profilés métalliques.

Un dispositif de guidage latéral a été installé pour les premiéres dalles afin d’éviter un
glissement causé par d’éventuelles forces horizontales parasites. Ce dispositif permettait
d’éviter une translation N-S ou E-O et empéchait aussi la rotation de la dalle autour de la
colonne. Aucun mouvement n’a été constaté lors de 1’essai de la dalle pour la plus grande
excentricité (P30A). Par la suite une partie du dispositif a été abandonné, le mouvement N-S
restant bloqué. Le vérin utilisé pour les essais est de type Amsler EPZ-622 avec une capacité
de 1’000 kN (statique) et une course de 125 mm. Il est muni a ses deux extrémités de rotules
autorisant une déformation angulaire de 2° (3.4 %). La rotation non négligeable de la colonne
a P’approche de la rupture nécessite l'utilisation d'un vérin articulé a grande course afin de
suivre le déplacement de la colonne sans induire une force parasite horizontale trop
importante.

3.3.5 Instrumentations et technique de mesure

Chaque essai a fait I'objet d’une instrumentation de base comprenant des mesures
automatiques ct manuelles. Les mesures automatiques permettent d’obtenir une acquisition en
cours d’essai, toutes les minutes, tandis que les mesures manuelles nécessitant une
interruption de la mise en charge (palier). Les mesures automatiques du premier essai P30A
ont été effectuées au début et a la fin de chaque palier de charge (environ toutes les 10
minutes) ce qui s’est avéré étre insuffisant du point de vue de la fréquence.

L’acquisition des données a été effectuée a I’aide d’une centrale de mesure du type HBM
UPM 100. Un programme d’acquisition des données a été spécialement développé pour cette
recherche. Ce programme, développé dans le langage de programmation LABVIEW, permet
de suivre en direct P’évolution de I’essai sur plusieurs graphiques différents. Ce suivi s’est
avéré tres utile pour anticiper le moment de la rupture par poingonnement.

Le vérin est piloté en déformation a 1’aide d’un capteur inductif et un capteur de force de type
Losinger permet de suivre I’évolution de la charge. L’instrumentation et les techniques de
mesure sont décrites ci-dessous.

a) Capteurs inductifs : 1a dalle est équipée de 25 capteurs inductifs d’une précision de 10 um
servant a mesurer ponctuellement les déformations verticales de la dalle. Les capteurs
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b)

C)

d)

L]

inductifs autour de la colonne ont une course de 50 mm tandis que ceux plus €loignés ont
une course de 20 mm. La majorité des capteurs sont fixés sur un biti composé de tubes en
acier situés au dessus de la dalle afin de ne pas géner I'inspection visuelle des fissures
sous la dalle. Seuls quatre capteurs sont placées individuellement sous la dalle puisque le

pied-bot empéche leur installation en face supérieure.

Comparateurs mécaniques : Quatre comparateurs mécaniques sont installés pour mesurer
la déformation des profilés métalliques & mi-travée. Ces comparateurs servent a controler
la déformation des appuis en cours d’essai. Ils ont une course de 50 mm et une précision
de 10 um.

Jauges OMEGA : 44 jauges OMEGA permettent de mesurer |'allongement relatif du
béton sur la face en compression (dans notre cas la face supérieure) tout autour de la
colonne. Ces jauges sont fixées par l'intermédiaire de taquets métalliques distants de
100 mm et ont une précision de 10 um. Les mesures sont effectuées dans les directions

radiale et tangentielle autour de la colonne.

Mesures manuelles d’allongement : La face inférieure de la dalle (béton en traction) est
instrumentée a l'aide de petits taquets en métal permettant d’effectuer une lecture
manuelle & 'aide d’un déformeétre. Ce déformeétre permet de mesurer |'allongement relatif
sur une base de 150 mm avec une précision de 5 um. Les emplacements sont choisis afin
de correspondre a ceux des jauges Omega en face supérieure. En tout 66 mesures ont €t¢

effectuées lors de chaque palier de charge avec une durée de 5 & 7 minutes.

Inclinomérres : Trois inclinométres analogiques sont placés sur le pied-bot et la colonne.
Ils sont de type AccuStar et permettent une mesure d’angle avec une précision de 1/60°.

Ces inclinometres permettent de connaitre la rotation de la colonne suivant les deux axes.

Jauges de déformation sur les barres d’armatures : ces jauges sont collées sur les barres
d’armatures longitudinales, les étriers ou les goujons. La figure 3.11 montre une jauge
collée sur une barre de @ I4mm. Elles ont une base de mesure de 10 mm et sont noyces
dans le béton ce qui exige une mise en place trés soignée. Leur position et leur nombre est
variable suivant les dalles. En principe, les deux barres passant au travers de la colonne
dans la direction de I'excentricité sont instrumentées. Les jauges sont placées suivant les

essais sur les barres de flexion au nu de la colonne, au milieu des étriers ou des goujons.

Figure 3.11: Jauge de déformation sur une barre d'armature longitudinale
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g Fissuration interne : Afin d’estimer I'endommagement du béton du a I'effort tranchant
(fissuration inteme), deux capteurs inductifs de type HBM W100 sont installés pour
mesurer "allongement entre les deux faces du béton au travers d'un trou de @10 mm
(fig. 3.12).

tige mobile

trou Qlli mm 100 mm
dans le béton

capteur inductif

I~

systéme de fixation

lampon

plaque en acier
collée au béon

aimant

Figure 3.12: Mesure de l'allongement transversal du béton

Cette méthode de mesure a été développée seulement au cours de la campagne d’essai,

¢’est pourquoi les deux premieres dalles testées (POA et P30A) n’ont pas éié équipées de

ce systeme de mesure. Le premier capteur est placé 2 100 mm de la colonne tandis que le

deuxieme est situé en dehors de la zone de I'armature de poingonnement & environ

100 mm du demier étrier ou goujon. Une technique semblable a éé utilisée par Van
der Voet et al. [144].

3.4 Résultats
3.4.1 Déroulement des essais - Déformation
Chronologie

L’essai est effectué 28 jours aprés le bétonnage de la dalle. La montée en charge est faite avec
des paliers de charge chaque 40 kN (40, 80, 120, 160, eic). Pendant le palier, la déformation

au vérin est maintenue constante afin de pouvoir faire une inspection visuelle des fissures el

prendre les mesures manuelles avec le déformeétre. Une fois que la fissuration est stabilisée ou

que la prise de mesure manuelle sous la dalle devient trop dangereuse. la mise en charge est
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effectuée jusqu’a la rupture. Le nombre de paliers de charge dépend d’un essai a I’autre, il est
en principe en fonction de la charge maximum atteinte par I’élément (fig. 3.13a).

Force au vérin [kN] Force au vérin [kN]
400 400

300 .y
/ / 200 /\/

200
/v

~ 1
100 / 100 /S

0 0
0 5 10 15 20 0:00 1:00 2:00 3:00 4:00
Déformation maximum [mm] Temps [heure]
a) Force au vérin — déformation maximum b) Force au vérin - temps

Figure 3.13: Historique de !'essai P16A

Le vérin est piloté en déformation de fagon que la vitesse de chargement soit constante a
environ 4 kN/min, c’est a dire environ 10 minutes par étape de mise en charge. Puisque I’essai
est dirigé en déplacement, la vitesse de déplacement doit étre adaptée en fonction de la rigidité
de la dalle, celle-ci diminuant en cours d’essai suite a la fissuration.

En pratique, la durée totale d’un palier a varié entre 10 et 30 minutes, en fonction
principalement de P’ampleur de la fissuration a tracer, ce qui est mis en évidence a la
figure 3.13b. C’est a partir du 3° palier que la fissuration apparaft massivement et se poursuit
Jusqu’a la fin de I’essai ce qui augmente la durée des paliers. Un essai a duré entre 3 heures et
demi et S heures suivant la charge ultime atteinte.

La figure 3.13 met en évidence le fait que la charge décroit durant les paliers malgré une
déformation au vérin maintenue constante. Ce phénomene provient certainement d’une
modification de la rigidit¢é de la dalle suite & une propagation des fissures, d’un
endommagement de I’adhérence des barres d’armature et de 1'élasticité différée du béton.

L’essai se termine lorsque la force chute rapidement par D’apparition du cone de
poingonnement ou lorsque la rotation de la colonne atteint 3.5 % (environ 2°), c’est a dire

lorsque le vérin ne peut plus suivre la rotation de la colonne (fig. 3.14).
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Figure 3.14: Rupture par le développement d'un céne de poingonnement ou une rotation excessive de

la colonne

Comportement charge-déformation

Lors d’un essai de poin¢onnement, les processus d'endommagement de la dalle sont multiples
et complexes. Cet endommagement peut étre visible, comme par exemple les fissures sur la
surface en traction du béton ou le cone de poingonnement, mais aussi invisible comme la perte

d’adhérence des barres d’armature ou les fissures a l'intérieur’ du béton dues a 1'effor

tranchant.
Force
100 % <
Rupture
IE Formation et extention
des fissures
25 -50 %
Formation des premieres
fissures
15 - 25 % —
B Phase élastique linéaire
. P ca e R T R
0 i :

Deplacement

Figure 3.15: Charge - déplacement d'un essai de poingonnement

Dans le cadre du poingconnement, les observations et les mesures effectuées en surface du
béton sont primordiales mais ne peuvent, a elles seules, permettre de comprendre le
phénomene. Il est par exemple impossible de prédire le moment de la rupture par une seule

1 £ v iy . e 4
Fissures de pomgonnement, vour I'état des connaissances, section 2.2
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analyse de la fissuration externe, la fissure principale de poinconnement n’apparaissant en
surface qu’au moment de la rupture. Le diagramme de la figure 3.15 permet de mettre en
évidence ces diverses phases.

La premi¢re phase peut-étre décrite comme une phase €lastique linéaire, la limite se situant a
environ 15 — 25 % de la charge de rupture. La premiere fissure est toujours une fissure
tangentielle causée par le moment de flexion. Elle apparait au nu de la colonne et est localisée
en principe du coté ou I’excentricité est appliquée (fig. 3.16, P16A et PP16A). Si aucune
excentricité n’est appliquée alors la fissure tangentielle apparait de fagon aléatoire autour de la
colonne (fig. 3.16, PPOB). Cette fissure tangentielle apparait lors du 2° palier (80 kN) pour
certains cssais et lors du 3° (120 kN) pour d’autres, cette différence étant vraisemblablement
due a la résistance a la traction du béton et a la qualité de la surface pour I'inspection visuelle.

PPOB P16A
e=0m e=016m
80 kN 80 kN
0.14 V, 0.24 V, -
| HE
PPy R
z <— |z,

Figure 3.16: Fissures tangentielles et radiales pour une charge de 80 kN (P, est la charge de
poingonnement de la dalle)

Avec I"augmentation de la force, la fissure tangentielle se développe autour de la colonne et
les fissures radiales apparaissent. Cette deuxieéme phase (jusqu'a 25 — 50 % de la charge de
rupture, fig. 3.15) est caractérisée par la formation de fissures et la diminution progressive de
la rigidité globale de la dalle. La figure 3.17 montre la fissuration de trois dalles avec la méme
excentricité. On constate que les dalles sont déja nettement fissurées dans la direction radiale
et que les fissures se prolongent jusqu’aux appuis. Ces fissures radiales se répartissent plus ou
moins symétriquement autour de la colonne tandis que les fissures tangentielles (présentes
pour la dalle PP16B) sont uniquement localisées du c6té de I’excentricité.

La longueur et le nombre de fissures varient d’un essai a ’autre. La dalle PP16A (avec étriers)
a le moins de fissures, suivie de la dalle P16A (sans étriers) et de la dalle PP16B (avec
étriers). Si I’on compare la dalle P16A aux dalles PP16A et B, on constate qu’il y a une fois
une augmentation du nombre de fissures et une fois une diminution avec 1’ajout d’étriers dans
la dalle. On peut donc conclure que la présence d’armature de poingconnement ne semble pas
jouer un role déterminant sur la fissuration de la dalle.
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Par contre, la résistance a la traction est 1égerement différente pour ces trois dalles puisque
elle est de 2.8 N/mm®, de 2.6 N/mm” et de 2.4 N/mm’ pour les dalles PP16A, P16A et PP16B
respectivement (tab. 3.8). Cet ordre d’énumération correspond a 1’ordre d’importance de la
fissuration ce qui met en évidence le role de la résistance a la traction du béton sur la
propagation des fissures.

P16A PP16A
e=0.16m Y e=0.16m
160 kN . 160 kN
0.48V, : e 040V,
<4+—; <4—
P A
/ - 4 P

Figure 3.17: Fissures tangentielles et radiale pour une charge de 160 kN (P, est la charge de
poingonnement de la dalle)

La troisiéme phase est caractérisée d’abord par une rigidité globale de la dalle plus ou moins
constante (pente constante sur les courbes de la figure 3.15), malgré une augmentation de la
fissuration. Ensuite, la rigidité baisse a nouveau et le nombre de fissures tangentielles
augmente sensiblement et finit par former un faiencage autour de la colonne, particuli¢rement
bien marqué pour les essais PPOB et PP16B de la figure 3.18. Cette baisse de rigidité est sans
doute la conséquence d’une redistribution interne des efforts, d’un endommagement de la
liaison acier —béton et des fissures de poingonnement (formation du coéne de poingconnement).
La figure 3.18 illustre le fait que le faiencage apparait de fagon symétrique autour de la
colonne pour les essais centrés tandis qu’il est concentré du coté de ’excentricité pour les
autres essais.

Figure 3.18: Fissures tangentielles et radiale pour une charge de 360 kN
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La quatricme phase comprend la rupture de I'élément avec la formation d'un céne de
poingonnement. Cette rupture peut avoir deux dynamiques différentes. Soit la rupture est
fragile et trés soudaine avec une perte instantanée de la capacité portante, ¢’est la cas pour les
dalles sans armature de poinconnement POA, P16A et P30A ou lorsque la rupture se localise
en dehors de la zone des goujons (essai Ancol6B). Soit la rupture est plus ductile et elle se
localise alors dans la zone des armatures de poingonnement, comme pour les essais PP16A et
B avec un palier horizontal voire méme une branche de décharge progressive. Dans le cas de
la dalle PPOB, la colonne pourtant chargée de fagon totalement centrée, est devenue instable
en fin d’essai (rotation trop importante, fig. 3.26). Cette instabilité est sans doute causée par la
rupture combinée du béton en compression et la plastification des armatures de flexion
comme montré a la figure 3.19. Une inspection visuelle de la zone en compression du béton et

des mesures d’allongement sur les armatures de flexion confirment cette hypothése.

rupture par compression

s
X

plactification et fort
allongement des aciers

Figure 3.19: Instabilité de la colonne pour le cas de l'essai PPOB et rupture localisée du béton sur la

face comprimée de la dalle

La figure 3.20 met en évidence I'influence des parameétres variables sur les sept différentes
dalles testées. Le graphique met en relation la déformation mesurée au milieu de la dalle en

fonction de la force appliquée.

Dans un premier temps, jusqu’a environ 200 kN, les sept courbes sont trés proches 1'une de
I"autre, les variables d’essais nayant quasiment aucunes influences sur la rigidité globale de
la dalle. En dessus de 200 kN, les courbes se divisent en deux groupes distincts en fonction du
taux d’armature longitudinale, les dalles avec le pourcentage d'armature de 1.3 % ayant un
comportement plus rigide de celles avec un taux de 1.0 %. Ensuite vers 300 kN, les dalles
sans excentricité de la force montrent une comportement plus rigide par rapport aux dalles
avec une excentricité pour un méme pourcentage d'armature longitudinal (PPOB par rapport a
PP16B et Ancol6B, POA par rapport 4 P16A).
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Figure 3.20: Force en fonction de la déformation au milieu de la dalle pour les 7 essais

La déformation maximum atteinte par les dalles varie surtout en fonction de la présence ou
non d’armature de poingonnement et de I’excentricité de la force. La déformation est de
I’ordre de 36 mm pour la dalle PPOB (avec étriers, e = 0) tandis qu’elle est de 14 mm pour la
dalle P30A (sans étriers, e = 320 mm) soit une diminution de 61 %. Pour les dalles sans
armature de poingonnement, la déformation maximum passe de 24 mm pour ¢ = 0 mm (POA)
a 19 mm pour ¢ =160 mm (P16A), soit une diminution de 21 %. Pour les dalles avec
armature de poingonnement, cette déformation passe de 36 mm pour e =0 mm (PPOB) a
27 mm pour e =160 mm (PP16B), soit une diminution de 25 %. Plus I’excentricité est
importante, plus la ductilité de la dalle diminue et cela indépendamment de 1’utilisation de
I’armature de poingonnement.

La résistance ultime passe de 579 kN, pour le cas d’une charge centrée (PPOB), a 270 kN pour
le cas d’une excentricité de 0.32 m (P30A), soit une diminution de plus de 50 % pour un béton
identique et une méme géométrie. Pour les dalles sans armature de poingonnement, la
réduction par rapport au cas centré est de 22 % et de 36 % pour une excentricité
respectivement de 0.16 m et 0.32 m. Cette réduction est légerement plus forte pour les dalles
avec étriers puisqu’elle atteint 26 % pour une excentricité de 0.16 m (tableau 3.5).

Lorsque seul le pourcentage d’armature de flexion augmente, on constate que la charge ultime
augmente également tandis que la ductilité diminue. Ceci peut étre observé sur les courbes
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PP16A et B de la figure 3.20. Cela a aussi été mis en évidence par Menétrey [105] et Hawkins
et al. [64].

Tableau 3.5: Charge ultime et réduction par rapport au cas centré

e [m] Déformation | Charge ultime Diminution par ’
max {mm| V. [KN] rapport au cas centré
POA 0 25 423 -
P16A 0.16 19 332 22 %
P30A 0.32 14 270 36 %
PPOB 0 36 579 -
PP16A 0.16 30 403 30 %
PP16B 0.16 27 432 25 %
Ancol6B 0.16 33 470 20 %

La figure 3.21 montre que l'interaction semble €tre linéaire entre le moment de flexion et la
force, ce qui est confirmé par Yamasaki [150], Regan et Braestrup [22]. Les normes donnent
aussi une interaction linéaire. Les pentes des courbes P et PP sont plus ou moins identiques ce
qui laisse a penser que 'influence d’une excentricité est la méme avec ou sans armature
transversale. Le faible nombre d’essais ne permet toutefois pas de confirmer cette tendance.

Force ultime ou Vag [kN)

600
@\ excentricité de 0.16 m
500
\ /
4 excentricité de O m '
P
G —~ Essai PPOB et PP16B
\ ~(p)- Essai POA, P16A et P30A
Vs
~]

400

300 /

200

I excentricité de 0.32 m

100 —

0 25 50 75 100
Moment [kNm]

Figure 3.21: Comparaison entre les normes et les essais

La résistance ultime Vy, calculée sans armature de poingonnement, differe fortement d’une
norme a ’autre (voir chapitre 2). Cependant, la maniere de traiter I’excentricité est semblable
pour les normes ACI 89-95 [4], British Standard 97 [18] et Code Mod¢le CEB-FIP 1990 [20].
La figure 3.22 montre la diminution de la charge ultime par le rapport au cas centré pour les
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deux excentricités testées Les normes donnent une réduction légerement supérieure a celle
constatée pour les essais en laboratoire. Elles sont donc un peu trop pessimistes quant a
I"influence d'une excentricité sur la charge de rupture. Dans notre cas, les meilleurs résultats
sont donnés par le Code Modele CEB-FIP 1990 [20] et le British Standard BS8110 [17].

80%

60% Excantricite
Wme=0
We=0168m

40% Kl
[me=032m

20%

0%
Essals P EssalPP CM 1990 BS 8110 ACI 89
1.0% 1.3%

Figure 3.22: Charge de rupture normalisée a e = () en fonction de l'excentricité pour les essais el

trois différentes normes

La présence d’armature de poingonnement augmente la charge ultime et la ductilité de la dalle
(fig. 3.20). L’augmentation de la charge est supérieure a 30 % et va méme jusqu’a 42 % dans

le cas de I'essai Ancol6B (fig. 3.23). Cette augmentation est également imputable a

I"armature longitudinale qui passe de 1.0 % a 1.3 % pour les dalles respectivement sans et
avec une armature de poingonnement. L'influence de cette armature peut étre estime en
comparant les essais PP16A (1.0 %) et PP16B (1.3 %) ou la force passe de 403 kN a 432 kN
soit une augmentation de 7 %. Cette valeur est comparable a celle donnée par le Code
Modele 1990 [20] (9 %) et I"Eurocode 2 (8 %) [42].

Vi 'V (sans armature de poinconnement)
150%
100%
50%
0%
e=0m e=016m
1.0% 1.3%

Figure 3.23: Augmentation de la charge de rupture en fonction de 'armature de poingonnement

pour deux excentricités différentes
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Il faut cependant noter que les étriers et les goujons ont été dimensionnés pour résister & une
charge de 1.5 fois celle sans armature de poingonnement. La figure 3.23 montre que cette
augmentation reste toujours inférieure a cette valeur. Cela peut se comprendre par le fait que
la rupture est localisée a I'intérieure de la zone couverte par les étriers (voir fig. 3.30). Par
contre pour la dalle avec les goujons (Ancol6B), la rupture est localisée au niveau des
derniers goujons de chaque rangées comme le met en évidence les figures 3.31 et 3.32. La

figure 3.24 donne le rapport V““,A\.,/V, entre la charge ultime calculée pour un périmetre

1.t
critique U,y situé en dehors de la zone couverte par les goujons et la charge calculée pour un
périmetre critique u;,, (sans armature de poingonnement). Ce rapport est calculé a P'aide de la
norme SIA 162 et le Code Modele CEB — FIP 1990 et vaut respectivement 1.38 et 1.70. A
noter que le périmetre extérieur donné par le Code Modele n’est pas continu (voir fig. 2.18).
L’augmentation est alors, dans les deux cas, supérieure a celle constatée lors des essais. Cette
différence provient sans doute du fait que la fissure de poingonnement au travers des derniers
goujons de chaque rangée (ou goujons périphériques, fig. 3.32). L’ancrage constitué par la téte

des goujons est insuffisant dans ce cas. Afin d’obtenir un rapport V,,AL,.‘.,/V, proche de celui

r.ant

des essais, le calcul du périmetre extérieur doit €tre effectué sans les derniers goujons de
chaque rangée.

goujons périphériques
ou derniers de la rangée

Rapport I/H.('.\'I /I/l

e,mt

Normes calculé essai
0000000
—5lgo00008 SIA 162 1.38
& o, 1.42
e . . Code Mode¢le CEB - 170 )
perimetre Uint FIP 1990 . (flg 3.23)

périmetre u_

Figure 3.24: Rapport V, ., / V. . de la charge ultime calculée pour un périmétre critique u,, situé

n.int

en dehors de la zone couverte par les goujons et la charge calculée pour un périmétre
critique u,, (sans armature de poingonnement)

3.4.2 Déformation et rotation

Déformations verticales

La figure 3.25 montre les déformations subies par la dalle sur un axe passant par le milieu de
la colonne dans la direction Nord-Sud (orientation de la dalle, voir fig. 3.10). Chaque courbe
en ligne pleine correspond a un palier de charge et la courbe en traitillé correspond a la charge
ultime atteinte par la dalle. Pour I’essai P30A, il manque la courbe en traitillé puisque la
mesure a la rupture n’a pas été effectuée. Les déformations maximales pour la charge ultime
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vont de 14 4 25 mm pour les dalles sans armature transversale et de 26 a 36 mm pour celles

avec armature,

A 3

L 2

PO PP0B
e=0mm e=0mm [ ]
P=1.0% P=1.3%
[ e = = ) = . Y 80 =
240
-10 I A 10 400 529
400 320) . L% . l—}t’__"_ K
S 20 < d-20 e >
. i ) 579]
-30 -30 - -~
-40 -40 -
0 550 1100 1650 2200 2750 550 1100 1650 2200 2750
! P16A i PP16A
e =160 mm e =160 mm
P=1.0% P=1.0%
160)
320
-30
-40 -40
0 550 1100 1650 2200 2750 550 1100 1650 2200 2750
! P30A __i_ PP16B
e =320 mm e =160 mm
P=1.0% P=13%
0 80 = = 0 1] —
-10 240 -10 240 320 .
e— . .\\* e
8 20 8 20 4. — - .
-30 -30 i
-40 -40
0 550 1100 1650 2200 2750 0 550 1100 1650 2200 2750
‘ ANCO16B
e=160 mm
P=13%
P = armature longitudinale [%)]
0 fge———=={0 T60FE
& = déformation [mm] "0 240 329 :
. m off e .
209 - \-\
force [kN] 20 — SRl CY.)
- ——— = mesures juste avant la rupture 30 N
-40
[ 550 1100 1650 2200 2750

Figure 3.25:  Déformation de la dalle mesurée a l'axe de la colonne (valeur en mm)
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Pour toutes les dalles, on constate une discontinuité de la pente a proximité immédiate de la
colonne. Cette discontinuité (ou concentration de courbure) est la conséquence de la fissure
tangentielle autour de la colonne (fig. 3.16). La courbure de la dalle se concentre dans cette
zone et la fleche décroit de fagon presque linéaire de cette zone jusqu’aux appuis, traduisant
une rotation en bloc de la dalle. Les déformations de part et d’autre de la colonne sont
symétriques lorsque la force est appliquée de fagon centrée (POA et PPOB). Seul un point sur
la courbe en traitillé de I'essai PPOB semble 1égérement décalé vers le haut, conséquence sans
doute d’un craqueélement du béton de la dalle autour de la colonne perturbant la mesure du
capteur inductif.

Lorsque une excentricité est appliquée, la déformée devient asymétrique. Les dalles P16A,
P30A et PP16A ont plus ou moins le méme profil avec une localisation de la discontinuité
d’un seul coté de la colonne traduisant le fait que la fissure tangentielle ne fait pas le tour de la
colonne (fig. 3.17). La courbe décrit alors deux segments de droites bien distincts. Si 1’on
compare les essais P16A et PP16A, I’armature de poinconnement semble dans ce cas ne pas
avoir d’influence sur le profil des déformations mais seulement sur la charge ultime.

Par contre les essais P16B et Ancol6B montrent un profil des déformations différent,
principalement du coté opposé a la direction de I’excentricité. Il semble que cet effet est di a
I’armature de poingonnement et a I’augmentation de 1’armature longitudinale. L’armature de
poingonnement permet de confiner lc béton autour de la colonne et permet une rotation en
bloc de la colonne et d'une partie de la dalle. Il est toutefois étonnant de constater une telle
différence entre les essais PP16A et PP16B, ol la seule différence est I'augmentation de
I’armature de flexion de 1.0 % a 1.3 %.

Rotations

La figure 3.26 montre la rotation maximum mesurée en téte de colonne. Les dalles chargées
de facon centrée ne subissent aucune rotation pendant la montée en charge ce qui montre que
la force est introduite de fagon parfaitement centrée dans la colonne. A proximité de la
rupture, la rotation de la colonne PPOB semble diverger, conséquence de I'instabilité de la
colonne déja décrite a la figure 3.19. Pour les dalles chargées avec une excentricité, la rotation
augmente de fagon parabolique avec la force puis semble atteindre un palier horizontal au
voisinage de la rupture. Ce palier est faible voire inexistant pour les dalles sans armature de
poinconnement (P16A et P30A), tandis qu’il est important pour les dalles avec des étriers ou
des goujons.

La pente de chacune des courbes est principalement fonction de 1’excentricité et du
pourcentage d’armature longitudinale. L’augmentation du taux d’armature longitudinale
permet d’obtenir une connexion dalle-colonne plus rigide surtout lorsque la charge est
supérieure a 250 kN. La figure 3.26 montre que pour une méme excentricité de 160 mm, les
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courbes se divisent en deux groupes distincts : les dalles P16A - PP16A avec 1.0 % et les
dalles PP16B — Anco16B avec 1.3 %.
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Figure 3.26: Rotation maximum de la colonne
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Figure 3.27:  Rotation maximum de la colonne juste avant la rupture par poingonnement

La rotation de la colonne est influencée par I’armature de poingconnement au voisinage de la
charge ultime. A I’état ultime, la figure 3.27 montre que cette armature permet de doubler la
rotation maximum de la colonne qui passe d’environ 1.6 % a 3.5 %. Le gain de ductilité de la
connexion dalle-colonne est important avec ’utilisation d’étriers ou de goujons. Il faut aussi
remarquer que la rotation maximum est plus ou moins la méme avec des étriers (PP16A et
PP16B) ou des goujons (Ancol6B), malgré une grande différence du pourcentage d’armature
transversale. La figure 3.27 montre aussi que le pourcentage d’armature longitudinal a peu
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d’influence sur la rotation maximum de la colonne., En effet, la rotation maximum est
quasiment la méme entre les dalles PP16A et PP16B.

Déformation transversale entre deux faces du béton

Cette technique de mesure utilisée pour la premiére fois lors de I’essai P16A (3° dalle testée),
s’est avérée tres utile pour anticiper le moment de la rupture. Elle donne une idée de I’état de
la fissuration interne dans le béton et de la coalition des fissures de poingconnement. La
figure 3.28 montre le déplacement transversal entre deux faces du béton mesuré a 100 mm du
nu de la colonne.
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Figure 3.28: Déplacement entre deux faces du béton mesuré a 100 mm de la colonne du cété ou

l’excentricité est appliguée

Ces courbes montrent généralement deux phases bien distinctes. La premiere phase est la plus
longue jusqu’a 90 a 95 % de la charge ultime, ou le déplacement reste faible (<0.5 mm)
augmentant plus ou moins linéairement avec la charge. Ce déplacement est di a la micro
fissuration horizontale interne causé€e par I’effort tranchant. Durant cette phase, les dalles
munies d’armature d’effort tranchant subissent généralement un déplacement moins important
que celle sans armature. L’armature transversale contrdle la fissuration et empéche la
dilatation transversale du béton. Cette dilatation prés de la colonne est plus communément
appelé « bulging » en anglais et a été observé numériquement par Megally [100] pour les
dalles sans armature de poingonnement. Le béton reste confiné dans le cas de la dalle munie
de goujons puisque les déplacements restent tres faibles lors de la montée en charge de la
dalle.

La deuxiéme phase est caractérisée par une rapide augmentation du déplacement transversal
suivi d’un palier quasi horizontal. Ce palier est dii a la coalescence de multiples fissures
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inclinées en une fissure principale de poingonnement. Pour la dalle PI6A (sans armature de
poinconnement), ce palier est peu marqué, illustrant le caractere tres fragile de la rupture.
L’armature de poingonnement permet d’obtenir un palier nettement plus important par le
transfert de la force du béton dans les armatures. C'est le cas des dalles munies d’étriers ou la
fissure principale du cone de poingonnement passe au travers des €étriers (fig. 3.30). Par contre
pour la dalle Ancol6B, la fissure est localisée au dessus des goujons et le cone se matérialise
en dehors de la zone couverte par les goujons (fig. 3.31). Dans ce cas les goujons permettent
un confinement suffisant du béton pour que le cone de poingonnement n’apparaisse dans la
zone des goujons. Des mesures semblables de dilatation au travers du béton ont été€ effectuées
par Van der Voel et al. [144]. Les déplacements transversaux du béton sont aussi fortement

influencé par la qualité de I'ancrage de 1"armature transversale.

Le déplacement atteint plus de 5 mm pour la dalle PP16B ce qui correspond a un allongement
des étriers de plus de 3 %. Cette valeur est nettement au-dessus de la limite d’écoulement de
I"acier (= 0.22 %) ce qui laisse penser que les étriers se plastifient. Des mesures d’allongement
effectuées sur les barres d armature sont présentées a la figure 3.41. Ces mesures ne détectent

pas un écoulement des étriers.

Pour bien comprendre comment la fissuration interne se propage et finit par former le cone de
poingconnement, les dalles ont été sciées. Les dalles P30A, PPI6B et Ancol6B ont été
découpées a 100 mm du nu de la colonne. La fissuration interne montre clairement trois types
de rupture différentes. Le premier type (dalle P30A, fig.3.29) montre une rupture
« classique » par poingconnement avec une fissure dominante a environ 35% (par rapport a
I'axe de la dalle) du c6té de I'excentricité et pratiquement inexistante de 'autre coté. Cette
fissure se redresse au niveau de 'armature puisque le béton d’enrobage est arraché. Le fait
que la coupe est située a 100 mm du nu de la colonne ne permet pas de suivre la fissure

jusqu’a la colonne.

Figure 3.29: Coupe a 100 mm de la colonne aprés la rupture de l'essai P304
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La figure 3.29 illustre le cot€ fortement asymétrique de la rupture dans le cas de la dalle P30A

dont I'excentricité vaut environ la dimension de la colonne. Le cone de poinconnement est

alors fortement réduit par rapport a un cas de charge centrée puisque les fissures sont
quasiment inexistanies de | autre coté de la colonne.

Le deuxieme type est une rupture par poingconnement dans la zone des étniers par 1’apparition
des multiples fissures ne permettant pas de définir avec precision le cone de pomgonnement
(dalle PP16B, fig. 3.30). Cet essai a du étre interrompu suite a une rotation trop importante de
la colonne. L'utilisation d'étriers a pour but d'obtenir une rupture en dehors de la zone

es dalles PPOB, PP16A el B.

d armature transversale ce qui n’est visiblement pas le cas pour

Figure 3.30: Coupe a 100 mm de la colonne aprés la rupture de lessai PP168B (étriers dessinés)

Les étriers sont par conséquent incapables de confiner suffisamment le béton. La zone de
rupture coupe la premiere rangée d’étriers mais ceci uniquement du coté de I'excentricité de la
force. La mise en place d’une armature supérieure aurait certainement permis d’obtenir un
meilleur ancrage des étriers. Néanmoins Dilger et Ghali [30] ont montré que méme dans ce
cas, il était trés difficile, voire impossible, d’atteindre la limite d'écoulement des étriers pour
des dalles minces. Les étriers permettent néanmoins d’obtenir une trés bonne ductilité de la

connexion dalle-colonne. puisqu’ils empéchent les fissures d’effort tranchant de se coaliser en

une hssure unguc de [‘l1[![&_'1111:1L'!I‘-L'!:[.

Le troisiéme type est une rupture par poinconnement en dehors de la zone des goujons (dalle
Ancol6B. fig. 3.31). Les goujons permettent d obtenir un bon confinement du béton puisque
la fissure principale passe dans un premier temps en dessus des tétes des goujons et finit par
plonger avec un angle d'environ 30°. La figure 3.31 montre que la fissure coupe le dernier
2oujon au mveau de sa téte J\ilk'ld}';'. Dans ce cas. le béton est arraché autour de la téte suite
3

4 une rupture en traction d'un petit cone de béton autour du goujon. La figure 3.32 met en

évidence ce phénomene. La téte du goujons doit avoir une surface suffisante dans le cas d'une
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dalle mince ol I'ancrage de la barre est principalement mobilisée au niveau de la téte du
goujon et trés peu par I'adhérence acier-béton. Elgabry [38] donne des indications pour les
dimensions de ces tétes dancrage. On note toutefois plusieurs fissures d’effort tranchant a
proximité de la colonne coupant les goujons. Leur ouverture reste cependant faible et limitée

par ['armature de poingonnement.

Figure 3.31: Coupe a 100 mm de la colonne aprés la rupture de l'essai Ancol 68 (goujons dessines)

113

1

Arrachement de la téie d 'ancrage dans le cas d'une fissure localisée pres de ['extrémité
! /

3

Figure 3.3

du goujons

Les figures 3.29, 3.30 et 3.31 montrent toutes une rupture nettement asymétrique localisée du
coté de I'excentricité de la force. La fissure principale forme en principe un angle de 30° a 357
par rapport 4 I'axe de la dalle caractéristique d'une rupture par effort tranchant. De Iautre
cOté de la colonne, les fissures sont plutdt verticales, ce qui est caractéristique d'un effort de

flexion.

3.4.3 Allongements spécifiques du béton et de armature

Béton en traction et compression

Les figures 3.33, 3.34 et 3.35 donnent I'évolution de I"allongement du béton pour les jauges

Omega placées a proximité immédiate de la colonne. L'allongement est différent suivant
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I’emplacement de la jauge autour de la colonne et la direction radiale ou tangentielle de la
mesure. On retrouve les différentes phases déja identifiées dans un graphique force —
déplacement des figures 3.15 ou 3.20. Une premiere phase €lastique linéaire mais qui ne
concerne qu’un niveau de charge trés faible (max. 80 kN, 2° palier). Ensuite 1’évolution se fait
de facon plus ou moins linéaire mais avec une pente plus faible que la premiére phase. Pour la
derniere phase, on constate un comportement radicalement différent entre les mesures radiales
et tangentielles proche de la rupture. Les allongements radiaux diminuent généralement en fin
d’essai tandis qu’elles augmentent tangentiellement. Ce comportement est sans doute la
conséquence d’une importante redistribution des efforts au voisinage immédiat de la colonne.
Dans certains cas, on peut voir apparaitre de la traction (allongement positif) en fin d’essai
pour les jauges placées au nord de la colonne (fig. 3.33a). Seules les dalles avec une armature
de poingonnement et chargées de facon excentrique montrent une telle tendance. Les
allongements mesurés sur les barres d’armature placées au nord de la colonne montrent aussi
un comportement semblable en fin d’essai (voir fig. 3.40a).

En regle générale, I’allongement radial sur la surface supérieure du béton reste relativement
faible puisqu’il ne dépasse que rarement les -2 %o, la rupture par compression du béton étant
fixé a environ -3.5 %o (SIA 162 [139]). Par contre, les allongements tangentiels atteignent des
valeurs nettement plus élevées puisqu’elles dépassent fréquemment -3.5 %o indiquant une
rupture localisée en compression du béton. Sur les graphiques, le traitillé vertical a -3.5 %o
indique la limite conventionnelle fixé par la norme SIA 162. On constate que cette valeur est
presque systématiquement dépassée, avec des allongements allant jusqu’a -7 %o (fig. 3.34b). Il
est toutefois curieux de noter que seules les dalles avec armature de poingonnement atteignent
des allongements aussi élevés. L’allongement radial a proximité immédiate de la colonne
dépasse certainement la valeur de celle mesurée a 100 mm, vu le caractere exponentiel des
courbes (fig. 3.39). La figure 3.19 montre par ailleurs un exemple de rupture localisée par
compression.
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Figure 3.33: Allongement radial et tangentiel des jauges Omega NORD situées a 100 mm de la
colonne
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Figure 3.34: Allongement radial et tangentiel des jauges Omega SUD situées a 100 mm de la

colonne
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Figure 3.35:  Allongement radial et tangentiel des jauges Omega EST situées a 100 mm de la colonne

L’excentricité a une influence sur I’amplitude de ’allongement et sur la répartition autour de
la colonne. Les figures 3.33a et 3.34b montrent trois groupes de courbes distincts
correspondant aux trois excentricités testées. Pour I’essai P30A, 1’allongement reste presque
nul au nord de la colonne alors qu’il est maximum au sud. Les figures 3.35a et b montrent que
I’excentricité n’a par contre quasiment pas d’influence sur les allongements mesurés a I’est de
la colonne puisque les courbes y sont trés regroupées.

Le fait que les allongements radiaux diminuent en fin d’essai pour les cas centrés peut €tre
expliqué a I’aide de la figure 3.36 (Muttoni, [114]) montrant I’évolution de la fissuration pour
le cas d’une poutre en béton armé.
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Figure 3.36. Modeéle de la transmission de I'effort tranchant d’aprés Mutioni [114]

Dans un premier stade, la transmission de I’effort tranchant peut-étre décrite par trois
différents modeles pouvant interagir entre eux. Ces modeles permettent de comprendre
’apparition des fissures A et B, la fissure B étant principalement causée par le «dowel
action ». Au voisinage de la rupture, les fissures deviennent trop ouvertes pour pouvoir
transmettre la force par compression. L’effort tranchant est alors transmis par 1’action
combiné d’un arc brisé et d’un sous-tirant (armature) créant ainsi une zone de traction au
dessus de I'arc. Ce modele, qui peut €tre adapté au cas du poingonnement moyennant
quelques modifications, explique la diminution des allongements radiaux dans la zone en
compression du béton. La figure 3.37 montre des mesures d’allongements radiaux effectuées
lors d’essais de poingonnement centré prises a I’intérieure de la section de béton (Hallgren,
[59]). La compression maximum migre de la surface vers 1’intérieur pour une charge proche
de la rupture ce qui confirme le modele proposé par Muttoni.
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Figure 3.37: Migration de la compression maximum a I’intérieur du béton
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Les figures 3.38 et 3.39 montrent les allongements du béton sur les deux faces de la dalle pour
différents niveaux de charge. Chaque courbe correspond a un multiple de 80 kN (80, 160, 240,
320, 400 kN) et celle en traitillé indique I’état juste avant la rupture. Pour connaitre la charge
correspondant a une des courbes données, il suffit de compter le nombre de courbes a partir de
la dalle et de la multiplier par 80. Les mesures manuelles a I’aide du déformetre sous la dalle
(béton en traction) n’ont pas été poursuivies jusqu’a la fin de 1’essai pour des raisons de
sécurité. Par conséquent, le nombre de courbes est en principe inférieur a celui de la face
supérieure. Pour I’essai P30A, la mesure automatique juste avant la rupture n’a pas pu étre
effectuée.

Les allongements radiaux décroissent de fagon inversement proportionnelle a la distance
depuis la colonne (1/r) tandis que les allongements tangentiels diminuent de fagon plus ou
moins linéaire. Les mesures d’allongement effectuées sous la dalle permettent d’estimer
I’étendue de la fissuration puisqu’a une valeur d’allongement d’environ 0.1 %o correspond a
une traction de 3 N/mm’. Les allongements tangentiels induisent des fissures radiales tandis
que les allongements radiaux induisent des fissures tangentielles.

On constate que les dalles sont déja 1égeérement fissurées vers 80 kN ce qui est confirmé par le
relevé des fissures montré a la figure 3.16 et a I’annexe 3. A partir de 160kN, les allongements
tangentiels mesurés dépassent 0.1 %o sur plus de la moitié de la dalle (fig. 3.38), c’est-a-dire
que les fissures radiales occupent plus de 50 % de la surface totale (fig. 3.17). Les graphiques
ci-dessous mettent en évidence la dissymétrie entre le nord et le sud des dalles lorsque la
charge est appliquée de fagon excentrée. Cette dissymétrie est maximale pour la dalle P30A
ou les allongements radiaux sont quasiment nuls au nord de la colonne. Les mesures
manuelles sous la dalle ont été effectuées jusqu’a une charge de 320 kN, sauf pour la dalle
P30A (rupture a 270 kN). Les allongements radiaux, induisant des fissures tangentielles,
décroissent tres rapidement (fig. 3.39) ce qui explique pourquoi ces fissures sont localisées au
voisinage de la colonne.

Armature longitudinale

Pour une charge donnée, 1’allongement subi par une barre d’armature varie selon si la mesure
est effectuée au niveau de la fissure (stade II), dans la zone de transition ou dans le béton en
stade 1 (béton homogene). Dans un essai de poingonnement, il est difficile de prévoir la
position des fissures radiales mais par contre la premiere fissure tangentielle apparait toujours
au nu de la colonne (fig. 3.16). C’est pourquoi, les jauges ont été collées sur les barres afin de
correspondre a I’emplacement de cette fissure tangentielle. Les figures 3.40a et b donnent les
allongements d’une barre d’armature dans la direction Nord - Sud des deux cotés de la
colonne. Pour les dalles sans excentricité, une seule mesure est effectuée et reportée sur les
deux graphiques. Ces figures montrent une grande différence de comportement entre les
jauges placées au nord et au sud de la colonne dans les cas chargés excentriquement. Ces
courbes montrent les mémes différentes phases que les jauges Omega mesurant le béton en
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compression (§5.3.1). La premiere phase est la phase élastique linéaire (50 — 80 kN) ou I'acier
est totalement solidaire au béton et les allongements restent trés faibles.

La deuxieme phase voit les allongements augmenter plus ou moins linéairement avec la force.
La pente des courbes est fonction de 1’excentricité pour les mesures effectuées au nord
(fig. 3.40a) tandis qu’elle semble indépendante au sud (pente de la 2° phase constante,
fig. 3.40b). La deuxiéme phase est activée plus ou moins rapidement en fonction de
I’excentricité et du taux d’armature longitudinale. Cette phase commence dés 50 kN au nord
de la colonne pour le dalle sans excentricité PPOB tandis qu’elle n’a jamais lieu pour la dalle
P30A avec une excentricit¢ de 0.32 m. Au sud, c’est le contraire : la deuxi€éme phase
commence d’abord avec les dalles avec une excentricité et ensuite avec celles qui sont sans
excentricité.
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Figure 3.40: Allongement des barres d'armature longitudinale

La troisieme phase est illustrée par un comportement nettement différent entre le nord et le
sud. L’allongement des barres placées au nord de la colonne (fig. 3.40a) montre un
comportement semblable aux jauges Omega (fig. 3.33a) puisque les allongements finissent
par devenir négatifs. Pour les excentricités de 160 mm, les allongements des barres au nord
restent faibles et sont proches de zéro juste avant la rupture. Le cas de 'excentricité de 0.32 m
est intéressant puisque 1’allongement reste quasiment nul durant toute la mise en charge ce qui
est confirmé par les mesures d’allongements effectuées sur le béton donné a la figure 3.39
(P30A). La colonne tourne alors en bloc avec la partie de la dalle située au nord de la colonne
(pas de courbure selon la direction radiale).

La limite d’élasticité f. des aciers correspond a un allongement d’environ 2.2 %o et est
marquée par un double trait sur les figures ci-dessus. On constate que cette limite est dépassée
seulement pour les dalles avec armature de poingonnement, exception faite de la dalle PP16A.



92 Résistance au poingonnement excentré des planchers-dalles 1999

L’allongement pour les dalles Ancol6B et PPOB montre une forte variation proche de la
rupture témoignant une redistribution des forces internes.

Il faut néanmoins garder a 1’esprit que ces mesures d’allongement sont fortement dépendant
de la position de la jauge par rapport a la fissure, ce qui peut expliquer la différence
d’allongement entre les essais PP16A et PP16B.

Armature de poingonnement

La figure 3.41 montre 1’allongement mesuré sur I’armature de poingonnement. L’allongement
maximum a été mesuré sur la premicre rangée pour les dalles avec étriers et sur la deuxieme
rangée de goujons. Les courbes montrent trois phases plus ou moins marquées suivant les
essais. La premiére phase (O a environ 100-150 kN) est caractérisée par un allongement de
I’armature tres faible. C’est sans doute une phase élastique linéaire sans fissure d’effort
tranchant. La deuxie¢me phase se poursuit jusqu'a atteindre la charge maximum. La fissuration
interne due a I’effort tranchant se développe en mobilisant I’armature transversale. La derniere
phase, surtout présente pour I’essai PP16B, est caractérisée par un palier horizontal avec une
branche de décharge. L’allongement maximum n’atteint, dans aucun cas, la limite
d’écoulement de 2 %o. Il est intéressant de constater que les mesures d’allongements
transversaux du béton prises a proximité (fig. 3.28) donnent des allongements de I’ordre de
3 mm sur une épaisseur de 150 mm de béton. Cela veut dire que le béton (fissures comprises)
s’allonge d’environ 20 %o ce qui devrait conduire les armatures d’effort tranchant a atteindre
la limite d’écoulement.

Cette différence d’allongement entre les armatures transversales et le béton peut provenir de
deux causes. La premiére cause est évidente si I’on regarde la figure 3.31. Elle montre en effet
que la fissure interne passe juste au-dessus de la zone de goujons.
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Figure 3.41: Allongement maximum mesuré sur les étriers et les goujons
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L’allongement du béton entre les deux faces se concentre dans cette fissure et non pas dans la
zone des goujons. La deuxieme cause fait intervenir le glissement de 1’ancrage des étriers.
Pour des dalles minces, 1’ancrage des armatures est mobilisé principalement par les extrémités
et tres peu par I’adhérence de la partie verticale de la barre. La figure 3.30 montre que la
fissure principale interne passe a travers la premiere ligne d’étriers. Malgré cela,
I’allongement de 1’étrier reste relativement faible ce qui tend a montrer que I’allongement
provient du glissement de la zone d’ancrage des barres. Dilger et Ghali [30] ont mis en
évidence que le glissement de I'extrémité des étriers peut atteindre 1’ordre du millimetre dans
des dalles minces. Dans ce cas la contrainte maximum mesurée dans les étriers est seulement
de 0.45f,.. C’est aussi le cas pour la dalle PP16B puisque la contrainte maximum atteint
0.41 f.

3.5 Discussions des résultats des essais

La campagne d’essais a permis de tester au poingonnement une série de 7 dalles carrées en
béton armé de 3 m de coté et de 0.15 m d’épaisseur. La colonne de section carrée de 0.3 m
comprend un pied-bot afin de pouvoir transmettre une excentricité¢ de la force. Le moment de
flexion introduit par I’intermédiaire de 1’excentricité est proportionnel a la force. Le béton est
le méme pour toutes les dalles : il s’agit d’un béton de la classe B35/25 selon les normes SIA
162 (= C20/25 selon I’Eurocode 2). Le béton est 4gé de 28 jours lors de 1’essai. Les variables
de ces essais sont 1'excentricité de la force (0.00m, 0.16 m et 0.32 m), le pourcentage
d’armature flexionnelle (1.0 % et 1.3 %) et ’armature de poingonnement (sans armature,
étriers, goujons).

Cing dalles ont été testées avec une excentricité¢ de la force tandis que deux dalles ont €té
chargées de fagon totalement centrée afin de servir de cas de référence. L’essai a été piloté en
déformation avec une vitesse de charge au vérin constante de 4 kN/min. La montée de charge
a été interrompue tous les 40 kN pour permettre d’effectuer un relevé des fissures sur la dalle.
L’essai est mené jusqu’a la rupture par poingonnement de la dalle.

Les principales constatations de cette campagne sont les suivantes :

e La résistance ultime passe de 579 kN pour le cas d’une charge centrée avec armature de
poingonnement a 270 kN pour le cas d’une excentricité de 0.32 m sans armature de
poingconnement. En somme, pour une méme géométrie de dalle et de colonne, la réduction
de la charge ultime est de 53 %. Pour les dalles sans armature de poingonnement la
réduction par rapport au cas centré est de 22 % et de 36 % pour une excentricité
respectivement de 0.16 m et 0.32 m. Cette réduction est légerement plus forte pour les
dalles avec étriers puisqu’elle atteint 26 % pour une excentricité de 0.16 m. L’excentricité
de 0.32 m n’a pas été testée avec une armature de poingonnement ;
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L’armature de poingonnement ne permet pas de réduire I’influence de 1’excentricité. En
effet, pour une méme excentricité de 0.16 m la réduction de la force ultime par rapport au
cas centré est comparable avec et sans armature de poingonnement ;

La littérature et les normes prédisent une interaction linéaire entre la force et le moment de
flexion. Cette hypothése est confirmée par nos essais en laboratoire. Les normes
ACI 318 [1], British Standard [17] et Code Modele CEB-FIP 1990 (20] surestiment
légerement la réduction causée par 1’excentricité de la force. Le Code Modele CEB —
FIP 1990 donne la meilleure estimation de la charge ultime pour nos essais ;

L’armature de poingonnement permet d’augmenter sensiblement la résistance ultime au
poinconnement. Elle permet notamment d’obtenir une plus grande ductilit¢ de la
connexion dalle-colonne. Les rotations de la colonne a la rupture sont doublées avec
I’utilisation d’une armature de poingconnement et cela indépendamment de I'utilisation de
goujons ou d’étiers. Seules les dalles munies d’une armature de poingonnement permettent
une plastification de I’armature de flexion ;

La ductilité de la dalle diminue avec I’augmentation du pourcentage d’armature de
flexion ;

L’ancrage des étriers est problématique pour les dalles d’essais dont 1’épaisseur est de
0.15 m. En effet, les étriers n’atteignent pas la limite d’écoulement de I’acier bien que la
rupture soit située a I’intérieur de la zone des armatures de poingonnement. C’est pourquoi
certaines normes limitent la valeur d’écoulement £, dans les €triers a f;. r.q €t I'épaisseur
minimum de la dalle (voir §2.3.7). La norme canadienne interdit d’ailleurs I'utilisation des
étriers pour des dalles d’épaisseur inférieures a 0.30 m ;

Les goujons permettent d’obtenir un confinement suffisant du béton autour de la colonne
puisque la rupture par poingonnement est localisée au niveau des derniers goujons situés
en périphérie. La charge ultime est 1.42 fois plus importante que celle de la dalle sans
armature de poingonnement, ce qui reste en dessous des prévisions calculées a 1’aide de la
plupart des normes. En effet, le périmétre critique pour lequel le béton doit reprendre seul
’effort tranchant ne peut pas étre considéré a partir des demiers goujons de chaque
rangée. Ces goujons n’offrent pas un ancrage suffisant au niveau de leurs t€tes forgées et

ne devraient pas étre considérés pour le calcul du périmétre extérieur.

La ductilité¢ de la dalle est plus importante avec des goujons qu’avec des é€triers. Il faut
néanmoins garder a I’esprit que le taux d’armature transversal a ét€ imposé par le
fabriquant de goujons et qu’il est plus de deux fois supérieur & celui des étriers.
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3.6 Comparaison de la charge ultime par poinconnement
d’essais basée sur trois différentes normes

La charge ultime par poingonnement est comparée avec les prédictions calculées selon trois
normes prenant en compte l'excentricité de la force pour le dimensionnement au
poingonnement. Le choix s’est porté sur le Code Modele CEB-FIP 1990 [20], la norme
américaine ACI 318-95 [1] et la norme britannique BS 8110-97 [17]. Ces trois normes
donnent une formulation détaillée pour le cas d’un moment de flexion.

Afin d’observer les tendances, d’autres essais de poingonnement excentré sont utilisés en plus
des essais présentés dans ce travail. Ces essais sont ceux de Moe (1961, [110]), Anis (1970,
[11]), Regan et al. (1979, [128]), Hawkins et al. (1989, [64]) et Elgabry (1991, [35]). Certains
auteurs comme Rosenthal (1959, [132]), Elstner et Hognestad (1956, [39]) n’ont pas été pris
en considération puisque les essais réalisés donnent des résultats moins bons (voir état des
connaissances, § 2.2.1).

La base de données ainsi constituée comprend 50 essais de poingonnement sans armature de
poingonnement. L’excentricité de la force par rapport a la dimension de la colonne (¢/¢)
varie de 0 4 4.7, le pourcentage d’armature longitudinale varie de 0.60 a 2.19 %, la résistance
a la compression mesurée sur cylindres £, varie de 16 a 57 MPa et I’épaisseur de 1a dalle varie
de 80 a 150 mm. Seuls les essais qui montrent une rupture par poingonnement et qui ne
possedent pas d’armature de poingonnement sont pris en compte. Certains auteurs ne donnent

que la résistance sur cubes du béton f. ..., dans ce cas, la résistance sur cylindres est déduite
de I’expression suivant :

fcc = 08fc cube 3.1

Il faut noter que, dans la littérature, il existe pas d’essais de poinconnement excentré dont
I’épaisseur de la dalle est supérieure a 0.15m. Il est alors difficile de se prononcer sur
I'influence de ['effet de taille pour des épaisseurs de dalle aussi faibles.

La normalisation de la charge ultime est effectuée sur la base des équations données a la
section 2.6. Les équations incluent le facteur de sécurité partiel sur le matériau béton pour le
cas d’un effort tranchant. Ce facteur est donné au tableau 3.6 par les trois normes étudiées. Il
est difficile de comparer la sécurité globale donnée par les normes. En effet, le tableau 3.6 met
en évidence que les coefficients partiels de sécurité sont attribués différemment du coté des
charges ou de la résistance. Par exemple, si le coefficient partiel de résistance est plus petit
alors celui des charges sera plus grand, c’est justement le cas de la norme ACI 318-95. Une
comparaison est difficile puisque le coefficient de sécurité global varie suivant le rapport entre
les charges permanentes et les charges utiles.
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Tableau 3.6: Facteurs de sécurité partiels sur les charges et sur le matériau béton pour le cas d'un
effort tranchant

Charge Résistance
Normes ou code pef:lzflge?lstes C::'“regses Matériaux béton
Code Modéle CEB - FIP 1990 1.35 1.50 1.50
ACI 318-95 1.40 1.70 1.18 (1/0.85)
BS 8110-97 1.40 1.60 1.25

On définit le rapport £ qui correspond a la sollicitation induite par la charge verticale divisée
par la résistance au poingonnement calculée sur la base des normes. La ligne horizontale sur
les figures 3.42, 3.43 et 3.44 correspond au cas ou £est égal a un, ¢’est-a-dire que la valeur de
calcul donne exactement la valeur ultime des essais. En dessus de cette ligne, la norme donne
des résultats du coté de la sécurité. La deuxieme courbe donne la fonction des moindres carrés
correspondant aux 50 essais. Cette fonction est du type ax’ et permet d’observer la tendance
générale des essais en fonction des parametres étudiés.

3.6.1 Code Modé¢le CEB - FIP 1990

Les contraintes dues aux charges extérieures sont données par :

Fﬂ'«/ + KMS(/

= 3.2
ud Wd :2)

ou Fyy est la force ultime mesurée lors de 1'essai et Ms, = Fy - ¢, e correspond a 1’excentricité
de la force Fg,. Les autres termes sont définis au paragraphe 2.6.1.

La résistance au poingonnement pour une dalle sans armature de poingconnement est donnée
par :

T,, =0.12£(100p £, (3.3)
ol £=1++200/d est le coefficient de taille avec d donné en mm, p=,/p p  est le
pourcentage d’armature moyen dans les deux directions, f est la résistance caractéristique a

la compression sur cylindres [MPa] ol f est pris égal ... Le rapport &est défini comme suit :

(3.4)

La figure 3.42 montre la charge ultime de poingonnement normalisée a 1’aide de 1’équation du
Code Modele CEB - FIP 1990 en fonction de ’excentricité ¢ / ¢, du pourcentage d’armature
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longitudinale p, de la résistance a la compression sur cylindres f.. et de la hauteur statique d.
Cette figure 3.42a montre que le Code Modele 1990 surestime 1égerement 1’influence d’une
excentricité de la force, ce qui a été confirmé pas les essais présentés dans ce rapport (voir
fig. 3.22). L’influence de 1’armature longitudinale (fig. 3.42b) et de I’effet de taille (fig. 3.42d)
sont correctement pris en compte. Le Code Modele CEB — FIP 1990 sous-estime 1’influence
de la résistance a la compression du béton. En effet, il semble que la résistance soit plutdt
proportionnelle 2 £.'”* comme c’est le cas pour la norme ACI 318-95 (fig. 3.43c). Ceci est en
contradiction avec les observations faites par Menétrey [105], Sherif et Dilger [137],

Hallgren [59] qui montrent que la résistance au poingonnement est proportionnelle & £,
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Figure 3.42: Charge ultime de poingonnement normalisée a l'aide de I'équation du Code Modéle
CEB - FIP 1990 [20], en fonction de: (a) l'excentricité e/c¢, (b) le pourcentage
d’'armature longitudinale, (c) la résistance caractéristique a la compression sur
cylindre f.. et (d) la hauteur statique d (la courbe est la courbe des moindre carrés)
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Le tableau 3.7 donne la moyenne et 1’écart type du rapport £ pour les trois différentes normes.
La valeur moyenne de & vaut 1.37 ce qui est inférieur au facteur de sécurité de 1.5 mentionné
dans le tableau 3.6. Ce facteur a été déterminé sur la base de nombreux essais de
poingonnement centré comme le mentionne le bulletin 223 du CEB [23]. Dans I’ensemble, le
Code Modele CEB-FIP 1990 est conservateur puisque le rapport & varie entre 0.98 et 1.74. Le
tableau 3.7 montre que les valeurs obtenus de & avec le Code Modele 1990 sont comparable &
ceux de la norme BS 8110-97, I’écart type est quasiment identique tandis que la marge de
sécurité est un peu plus grande.

Tableau 3.7: Valeurs de & maximum, minimum, moyenne et écart type pour les 50 essais de

poingonnement
Valeurs de &
Norme Maximum | Minimum Moyenne | Ecart type
Code Modé¢le CEB - FIP 1990 0.98 1.74 1.37 0.18
ACI 318-95 0.98 2.62 1.53 0.35
BS 8110-97 0.90 1.62 1.25 0.16

3.6.2 Norme américaine ACI 318-95

La charge ultime est comparée avec celle calculée d’apres La norme ACI 318-95 donnée au
paragraphe 2.6.3. L’inégalit€ suivante doit étre respectée :

v, S9v, (3.5)

ou ¢ = 0.85 est le coefficient partiel de résistance du béton.

V M
v, = . rMe (3.6)
b,d J

ou Vret My sont les sollicitations dans la colonne, avec My=Fy - e. Les autres termes sont
définis au paragraphe 2.6.3.

La résistance au poinconnement pour une dalle sans armature de poingonnement est donnée
par la plus petite valeur des équations ci-dessous.
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2
017\ 1+— W f.°
[ i)
v”-_—v(,S<0.I7(gb‘—d+l .,/f(’ (3.7)

0.33,/7.

ou f’; est pris égal f... Les autres termes sont définis au paragraphe 2.6.3. Le rapport & est
défini comme suit :

£= L (3.8)

ov,

Tout comme le Code Modele CEB-FIP 1990, la norme américaine surestime 1'influence de
I"excentricité de la force ce qui est mis en évidence a la figure 3.43a. La norme ACI 318-95 ne
tient pas compte de I’'influence du pourcentage d’armature et de l'effet de taille sur la
résistance au poingonnement. Les figures 3.43b et d mettent en évidence I'influence de ces
deux parametres. Pour des forts pourcentages d’armature longitudinale, le rapport & est
compris entre 1.5 et 2.6, alors qu’il est compris entre 0.98 et 1.37 pour des faibles
pourcentages. La courbe des moindres carrées est quasiment proportionnelle a p', ce qui est
en accord avec les équations données par Code Modeéle CEB-FIP 1990 et la norme BS 8110.
La figure 3.43d met en évidence que la charge ultime diminue avec I'augmentation de
I’épaisseur de la dalle. L’effet de taille est totalement négligé.

Le tableau 3.7 met en évidence que la valeur moyenne £ vaut 1.53, ce qui est nettement
supérieur au facteur de sécurité de 1.18 (1/¢@,). Cela est principalement di au fait que la
norme américaine néglige plusieurs parametres importants qui contribuent fortement a la
résistance au poinconnement. La norme ne tient pas compte du pourcentage d’armature
longitudinale ce qui est loin d’€tre négligeable pour des pourcentages importants comme le
met en évidence la figure 3.43b. La norme ne tient pas compte de 1’effet de taille qui influence
la résistance au poingonnement pour des dalles minces (4 <0.15 m).

Dans I’ensemble la norme ACI318-95 reste tres conservatrice pour les 50 essais observés
puisque le rapport & varie entre 0.98 et 2.62. Les valeurs les plus faibles de £ correspondent a
des faibles pourcentages d’armature longitudinale. Il faut noter que I’écart type vaut 0.35, ce
qui est le double de celui calculé pour le Code Modele 1990 et 1a norme BS 8110-97.
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Figure 3.43: Charge ultime de poingonnement normalisée a l'aide de ['équation de la norme
ACI 318-95 [1], en fonction de: (a) l'excentricité e /c, (b) le pourcentage d’armature
longitudinale, (c) la résistance caractéristique a la compression sur cylindre f.. et (d) la
hauteur statique d (la courbe est la courbe des moindre carrés)

3.6.3 Norme britannique BS 8110-97

La norme anglaise BS 8110-97 [17] prend en compte I’influence d’un moment de flexion pour
une colonne intérieure a I’aide de ’équation suivante :

1.5¢
+__
X

1.5M
Vy=V|1+ . =V,(l

: /
V. x

3.9
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ou V, et M, sont les efforts dans la colonne avec M, =V, e. Les autres termes sont définis au
paragraphe 2.6.5

La résistance au poingonnement pour une dalle sans armature de poingonnement est donnée

par I’équation ci-dessous:

1/3

v, =

1/4
079 pl/3(400 j .fc;c'uhu d N (3. 10)

Vi d 25

ol ¥, = 1.25 est le coefficient partiel de résistance du béton. Les autres termes sont définis au
paragraphe 2.6.5. Le terme f.. qus. €5t calculé a I’aide de 1’équation 3.1.

Le rapport £ est défini comme suit :

14
n= (3.11)

La norme britannique montre les méme tendances que le Code Modele CEB-FIP 1990. Cela
peut se comprendre par le fait que la résistance au poingonnement est calculée avec les mémes
parametres. La résistance a la compression et le pourcentage d’armature varient dans les deux
cas proportionnellement a une racine cubique et 1’effet de taille varie proportionnellement a
une racine carrée. Les figures 3.44b et d montrent que I'influence de ces deux parametres est
relativement bien estimée.

La prise en compte de I’excentricit¢ de la force est passablement différente du Code
Modele 1990. La norme britannique utilise une expression nettement plus simple puisque le
seul parametre géométrique est la distance x (€qu. 3.9). Malgré cela la courbe des moindres
carrés de la figure 3.44a est sensiblement la méme que celle de la figure 3.42a. Tout comme le
Code Modele 1990, la norme britannique surestime Iégérement I'influence d’une excentricité
de la force. Toutefots, elle donne une bonne estimation de 1’'influence d’une excentricité de la
force.

Le tableau 3.7 met en évidence que la valeur moyenne de & vaut 1.25, ce qui correspond
exactement au facteur de sécurité partiel y,=1.25 de ’équation 3.10. Les figures 3.44
montrent que les 50 essais sont regroupés de facon compacte autour d’une ligne horizontale,
ce qui ce traduit par un faible écart type de 0.16. C’est d’ailleurs la plus faible valeur des trois
normes examinées. Il faut noter que la valeur de & varie entre 0.90 et 1.62. La valeur de 0.90
indique que la norme britannique n’est pas du c6té de la sécurité pour certains essais.
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Figure 3.44: Charge ultime de poin¢onnement normalisée a 'aide de ['équation de la norme
BS 8110 [17], en fonction de: (a) I'excentricité e /c, (b) le pourcentage d’armature
longitudinale, (c) la résistance caractéristique a la compression sur cylindre f.. et (d) la
hauteur statique d (la courbe est la courbe des moindre carrés)

3.6.4 Synthése
La comparaison menée sur 50 essais de poinconnement met en évidence les points suivants :

e Les trois normes examinées surestiment 1’effet d’une excentricité de la force. Ces
normes sont du coté de la sécurité vis-a-vis de ce phénomene ;

¢ Le Code Modele 1990 et la norme BS 8110-97 donnent une bonne estimation de
I’influence sur la résistance au poingonnement de 1’armature longitudinale et de
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I’effet de taille. La norme américaine est trop conservatrice pour des
pourcentages d’armature longitudinale €levés.

La valeur moyenne de & vaut respectivement 1.25, 1.37, 1.53 pour la norme
BS 8110-97, le Code Modele 1990 et la norme ACI 318-95. La norme américaine
apparait alors comme étant la plus conservatrice avec une moyenne &= 1.53.
L’écart type calculé est important puisqu’il vaut 0.35. Cette valeur est le double
de celle des deux autres normes. La norme américaine néglige plusieurs
parametres importants pour évaluer la résistance au poingonnement, comme par
exemple le pourcentage d’armature de flexion. C’est pourquoi, le coefficient
global de sécurité diminue pour de faible pourcentage d’armature longitudinale.
Cette constatation a aussi €té faite par Sherif et Dilger [137] a propos de la norme
canadienne qui utilise quasiment les mémes équations que la norme américaine.
Ces derniers montrent que cette norme est du coté de 1’'insécurité pour des
pourcentages d’armature inférieurs a 1 %.

La valeur moyenne de & vaut 1.25 pour la norme britannique BS 8110-97, ce qui
est tout a fait en accord avec le coefficient partiel de résistance ¥, de
I’équation 3.10. L’écart type calculé est le plus faible et vaut seulement 0.16.
Pour les 50 essais analysés, la norme BS 8110 et le Code Modele 1990 donnent
les meilleures estimations de la charge ultime. La norme britannique donne
cependant une équation nettement plus compacte et facile d’utilisation pour

I'ingénieur praticien (équ. 3.9).
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4 Moments de flexion transmis par la
dalle aux colonnes — étude
parameétrique

4.1 Introduction

On a vu au chapitre 3 que la résistance au poingonnement est réduite lorsque la dalle transmet
un moment de flexion dans la colonne. Les moments testés, dans le cas de notre
expérimentation en laboratoire, sont obtenus en imposant une excentricité de la force verticale
par rapport a 1’axe de la colonne. L’excentricité imposée vaut 0.16 m et 0.32 m, ce qui
correspond a environ 0.5 et 1.0 fois le co6té ¢ = 0.30 m de la colonne. On peut se demander si
les excentricités testées sont du méme ordre de grandeur que celles couramment rencontrées
dans la pratique. Dans les batiments de type dalles — colonnes, un moment de flexion est le
plus souvent transmis de la dalle aux colonnes. Ce moment introduit dans la colonne est
appelé moment de flexion non balancé'. L’importance de ce moment dépend d’une multitude
de parametres tels que la géométrie propre de la dalle, la dimension des éléments, les charges,
les déplacements imposés, la fissuration de la dalle et de 1a colonne, etc. Si les colonnes sont
rigidement liées a la dalle, il est impossible d’éviter que des moments de flexion soient
transmis aux colonnes. Méme pour une géométrie parfaitement symétrique, les charges utiles
placées de fagon asymétrique créent des moments de flexion dans les colonnes.

Grace a des détails constructifs particuliers entre la dalle et la colonne, comme par exemple
une articulation, le moment de flexion non balancé peut étre partiellement ou totalement
éliminés. 11 est clair que du point de vue de la résistance au poingonnement, il existc un
avantage certain a réduire au maximum les moments de flexion dans les colonnes. Mais il faut
réaliscr qu’une articulation en téte de colonne pose des problémes constructifs et complique
nettement les étapes lors de la construction d’un batiment. La mise en place d’une articulation

' Unbalanced moment en anglais. Cette notion est définie et discutée dans le chapitre 2 « Etats des
connaissances »
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reste possible surtout pour des cas de colonnes préfabriquées, ol I'armature longitudinale
dans les colonnes est interrompue d’un étage a |"autre. Cependant pour la plupart des colonnes
préfabriquées, 'articulation est située en pied de colonne tandis que la 1éte est encastrée dans
la dalle supéricure (fig.4.1). Pour des excentricités normalement rencontrées dans les
colonnes de bauments, I'effort normal reste important vis-a-vis du moment de flexion ce qui
fait que la colonne reste encastrée dans la dalle. Les colonnes préfabriquées ne sont alors pas
réellement articulées. Dans le cas de colonnes coulées en place, il est aussi possible de créer
une articulaton comme illustré a la figure 4.2, mais les exemples restent peu nombreux dans

la pratique.

chemise de centrage
plaques en acier ___

-

— L

armatures de la colonne ‘ |

colonne prefabriquée | T colonnes préfabriquées
| |

. = &
I |

‘ dalle en béton |
| |

plague de base en acer

| ——
+—— QOuoNs de centrage
ouf e L
L]
Figure 4.1:  Détail d'une colonne préfabriquée avec une articulation et exemple d’une connexion

entre la dalle et deux colonnes

Figure 4.2:  Exemple d’une colonne munie d'un appui en néopréne permettant de libérer les

maouvemenis de la dalle de toiture {parking de I'aéroport de Genéve)
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Il faut réaliser que la charge verticale d’une dalle est transmise & la colonne inférieure mais
que le moment de flexion non balancé est transmis aux colonnes en dessous et en dessus de la
dalle. On utilisera alors le terme de connexion” pour définir la liaison entre la dalle et 1a ou les
colonnes. II est impératif de disposer deux articulations si 1’on veut éviter de transmettre des
moments de flexion dans la connexion. C’est a ce prix que I’on peut considérer que la charge
est transmise de facon totalement centrée dans la colonne.

Dans la conception d’un batiment, la force normale dans les colonnes est toujours connue
avec une certaine précision par 1’ingénieur. Par contre, les moments de flexion sont le plus
souvent inconnus. Dans la plupart des cas, ignorer la contribution du moment de flexion non
balancé dans le dimensionnement au poin¢onnement reste largement admissible. En effet,
cette contribution reste faible par rapport a celle de la charge verticale. Mais dans certains cas,
le moment de flexion non balancé peut €tre important comme, par exemple, lors de portées
adjacentes inégales ou des charges utiles asymétriques. Pour de tels cas, il est difficile de
connaitre Uinfluence du moment de flexion sur la résistance au poingonnement et un calcul
rigoureux devra étre entrepris.

Les actions indirectes ne sont pas prises en compte dans la majorité des vérifications de la
sécurité structurale. Les actions indirectes doivent étre prises en compte dans le cas du
poingconnement puisque ce phénomene est cassant, trés peu ductile, et ne permet pas unc
grande redistribution des efforts a 1’approche de la rupture. Un déplacement horizontal de la
dalle en téte de colonne induit des moments de flexion non balancés et réduit la résistance
ultime au poingonnement. Ce déplacement peut étre causé par un retrait différentiel, par une
différence de température ou la précontrainte. La valeur de ce déplacement dépend d’une
multitude de parametres comme la longueur de la dalle par rapport au point fixe, le rythme de
bétonnage entre deux dalles, la qualité du béton, la cure, les dispositions constructives (joints
de clavage ou de dilatation), les conditions climatiques et les dimensions propres des
éléments. A ['heure actuelle, il est difficile de ce prononcer quant au role joué par ces
déplacements imposés sur la résistance au poingonnement des planchers dalles.

Dans le cadre de cette étude, I’influence des charges horizontales (vent, séisme) n’est pas
prise en compte. Les moments engendrés par ces effets dépendent énormément de la structure
et du systetme de stabilisation du batiment. Les efforts devront étre estimés de cas en cas
suivant le systéme de stabilisation du bitiment.

Les moments de flexion transmis de la dalle aux colonnes sont influencés par la fissuration
des €léments en béton. Cette fissuration réduit la rigidité propre des éléments et diminue les
moments de flexion transmis aux colonnes. Les essais en laboratoire ont montré que la dalle
se fissure pour de faibles charges. La charge pour laquelle la premiere fissure apparait
correspond a environ 15 a 25 % de la charge ultime (voir fig. 3.15. chapitre 3). Il est donc
inévitable que la dalle soit fissurée autour de la colonne a la ruine. 11 n’en va pas de méme

pour les colonnes puisque leur €tat de fissuration dépend fortement du rapport entre 1’cffort

2 . . . . -~
- une dalle de toiture et un radier sont composés de connexion & une seule colonne
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normal et le moment de flexion. Les colonnes situées dans les étages inférieurs sont par
conséquent le plus souvent non fissurées (grand effort normal).

La détermination des moments de flexion dans les colonnes n’est pas aisée et il est difficile de
dire dans quels cas on peut éviter de connaitre ces moments pour déterminer la résistance au
poingonnement. L étude paramétrique qui suit donne des indications pour estimer le moment
non balancé dans le cas d’'une connexion monolithique entre la dalle et les colonnes. Elle
permet de montrer concrétement les cas ol une analyse rigoureusc est indispensable.

Cette étude répond aux questions suivantes :

¢ Que valent les moments de flexion dans des colonnes pour des charges utiles asymétriques
et les déplacements imposés ?

e Es-ce que les charges utiles placées asymétriquement augmentent le risque de rupture par

poingonnement ?

¢ Faut-il tenir compte des déplacements imposé€s entre deux dalles pour évaluer la résistance
au poingonnement ?

e Vaut-il mieux avoir des colonnes élancées ou trapues ?

e A-t-on avantage a utiliser des colonnes élancées avec des champignons ou des
surépaisseurs de dalle pour réduire les moments de flexion (fig. 4.3) ?

e A-t-on un grand avantage a disposer des articulations aux extrémités des colonnes ?

e Dans le cas de poingonnement excentré, a-t-on avantage a utiliser une surépaisseur de
dalle ou un renforcement de colonne ?

e Existe-t-il une dimension de colonne optimale pour minimiser les problemes li€s aux
moments de flexion vis-a-vis de la résistance au poingonnement ?

T HT

a) Surépaisseur de la dalle b} Renforcement de colonne ou champignon
Figure 4.3:  Différence entre surépaisseur de dalle et renforcement de colonne
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4.2 Limitations et choix du modéle

4.2.1 Limitations

Cette étude a pour objectif de considérer des situations a risques probables, en fonction de
plusieurs configurations de batiment possibles. Il s’agit de tirer des enseignements le plus
souvent de nature qualitatives concernant la maniere de tenir compte du moment de flexion
dans le dimensionnement au poingonnement.

Il n’est pas raisonnable de modéliser tout un batiment pour une étude paramétrique. C’est
pourquoi seulement une partie de la dalle sera modélisée. Il faut faire alors des choix quant a
la géométrie de la dalle et des colonnes. La dalle est considérée dans le modele comme €tant
totalement symétrique dans le sens transversal, ce qui permet de simuler seulement une bande
représentée a la figure 4.4. Le champ de dalle choisi comprend cinq colonnes de méme
section. Le modele est construit de facon a pouvoir modifier tous les parametres jugés
importants comme les portées, les charges, les rigidités des éléments et les déplacements
imposés. Aucun porte-a-faux n’a été considéré puisque ces derniers diminuent la flexion dans
les colonnes. La hauteur des colonnes est constante et est fixée a 3.5 m, ce qui correspond a
une moyenne représentative pour les planchers dalles modernes.

L’étude se limite aux colonnes intérieures, les colonnes de bord et d’angle ne faisant pas
I’objet de cette recherche. L analyse est limitée soit aux premieres colonnes intérieures soit
aux colonnes intérieures ordinaires comme montré aux figures 4.4 et 4.5. La section des
colonnes reste toujours carrée, mais les résultats peuvent étre facilement extrapolés pour des
colonnes rondes.

colonnes de bord ou d'angle [] bord de ladalle  1%*colonnes intérieures A

[T o o 1} o " / =] 1#] 12 1°] /\ 1°]
noyau (point fixe) / \
D a a [ [ ] a a a g

L] a )
%i P T T e
a a

- {r

champs de dalle etudiés

o] o] a ol s n n [a]

n
colonnes intérieures ordinaires [ mur HL J ! J

¢ 14 ¢ ¢

var

Figure 4.4:  Bdtiment type pour l'étude paramétrigue et dénomination des différentes colonnes
g ype p p q i



110 Résistance au poingonnement excentré des planchers-dalles 1999
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Figure 4.5:  Modeéle utilisé dans le cadre de I'étude paramétrique

Les conditions d’appuis sont choisies de fagon a reproduire au mieux le comportement global
de la dalle. Le bord de la dalle libre est totalement libre de mouvement tandis que les rotations
paralleles au bord sont empéchées pour les bords encastrés (fig. 4.5). Pour les pieds de
colonne, les conditions d’appuis sont moins évidentes a définir pour une reproduction exacte
de la réalité. En effet, il faudrait modéliser plusieurs dalles successives afin d’obtenir la
déformée exacte de la colonne comme le met en évidence la figure 4.6. Cette facon de faire
exigerait un temps de calcul beaucoup plus important, ce qui a été jugé excessif en vue de
I’augmentation de la précision des calculs. La donnée a été simplifiée en définissant les pieds
de colonne totalement encastrés comme montré a la figure 4.8.

Dans le cas des charges verticales (fig. 4.8a), le moment transmis a la connexion composé de
deux colonnes My cui est 1€gerement plus faible que le moment réel My, ce qui conduit a
sous-estimer la valeur du moment réel. Dans le cas des déplacements imposées, cette
simplification est du c6té de la sécurité puisque le moment transmis a la connexion composé
de deux colonnes M cqie €5t plus grand que le moment réel M. La rotation de la dalle reste
faible suite aux déplacements imposés puisque la rigidité de la dalle est fréquemment plus
grande que celle des colonnes.
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Figure 4.6:  Flexion des éléments porteurs causé par les charges verticales symétriguement
disposées

Figure 4.7:  Flexion des colonnes causé par une variation de longueur de la dalle (la dalle est

admise infiniment rigide)

M/Il M/ calend < Mﬂl M/_W MA caleul > MAU

a) Charges verticales b) Déplacement imposé

Figure 4.8:  Conditions d’appuis admises pour le modéle d’éléments finis avec M correspondant au
moment transmis

4.2.2 Choix du modéle de calcul

Plusieurs modeles ont été envisagés afin d’obtenir les efforts dans les colonnes. La premigre
solution a consisté a effectuer tous les calculs sur un tableur du type EXCEL et de modéliser
la dalle en cadre plan. Cette solution permet d’explorer rapidement et efficacement un grand
nombre de solutions. De plus, il est possible d’analyser rapidement la sensibilité aux divers
parametres. Les efforts dans les colonnes sont obtenus par la méthode des déplacements. La
rigidité de la dalle est réduite i I’aide de la méthode dite des cadres équivalents’ proposé par

* Equivalent Frame Method en anglais
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Grossman [58] ou la norme ACI 318-95 [4]. Malheureusement, cette méthode surestime
largement les moments de flexion transmis par la dalle aux colonnes. En effet, les résultats
obtenus a I’aide d’un modele d’éléments finis indiquent que les moments peuvent étre jusqu’a
3 fois plus importants dans un modele cadre plan. La norme britannique BS 8110 [18] précise
d’ailleurs que les moments de flexion dans la colonne obtenus a Paide de la méthode des
cadres équivalents peuvent étre réduits de 30 % (art. 3.7.6.2, note 2). C’est pourquoi, le calcul
en cadre a été rapidement abandonné et ne peut pas étre utilisé pour déterminer les moments
de flexion dans les colonnes. Pas contre, le modele cadre a permis de tester la sensibilité des
divers parametres €tudiés pour le calcul par éléments finis.

La deuxieéme solution a consist¢ a utiliser le programme d’éléments finis MAPS. Ce
programme permet d’effectuer de facon aisée les études paramétriques a I’aide de fichiers de
commande. Cette étude paramétrique a nécessité plus de 1200 calculs par éléments finis, ce
qui correspond a environ 40 heures de temps CPU.

4.2.3 Modéle d’éléments finis MAPS

Le logiciel MAPS est destiné a 1’analyse des structures planes et spatiales isotropes,
orthotropes, nervurées et précontraintes dans le domaine élastique linéaire. Le programme
MAPS [16] utilise des éléments isoparamétriques de coques avec un champ de déplacement
cubique (4 x 4). Les efforts sont calculés aux points de Gauss et aux nceuds de I’élément. Ils
se décomposent en efforts membranaires et flexionnels (fig. 4.9). Les colonnes sont des
éléments barres composés de 5 nceuds avec 6 degrés de liberté (fig. 4.10).
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Figure 4.9:  Efforts dans l'élément coque Figure 4.10:  Efforts dans I'élément barre

Le maillage est choisi afin de donner les efforts dans la colonne avec une précision suffisante
et pour minimiser le temps de calcul. Le nombre d’éléments finis reste toujours constant
quelque soit les parametres choisis. La figure 4.11 montre une perspective du modele qui est
composée de 8 €léments en largeur et de 24 en longueur, soit 192 éléments coques. Chacune
des cinq colonnes est modélisée a 1’aide de deux éléments barres. Des tests ont montré que les
efforts dans les colonnes restaient quasiment inchangés en quadruplant le nombre d’éléments
coques et barres.
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Figure 4.11: Maillage pour des portées de 8 m et une hauteur de colonne de 3.5 m

4.3 Parameétres

4.3.1 Geéométrie et épaisseurs

La géométrie de la dalle est caractérisée par les portées £ et /., (fig. 4.5). La portée ¢, est
variable afin d’obtenir les moments maximum dans les colonnes. Les portées ¢ ont été
choisies a 6 m, 8 m et 10 m, ce qui couvre une grande majorité des planchers dalles. On
définit la parametre I' comme ¢tant le rapport cntre £y, / ¢, T varie entre Y4 et 1. L épaisscur
de la dalle 4 et le cOté de la colonne ¢ varient de 0.20 m a 1.0 m. Une épaisseur de la dalle de
1.0 m peut paraitre importante, mais elle correspond en fait a la réalité pour des batiments
dont les colonnes sont décalées d’un étage a 1'autre (dalle de transition) ou des dalles avec de
tres grandes portées. Les valeurs des paramétres sont résumées au tableau 4.1.

Tubleau 4.1: Paramétres géométriques

Portée ¢ [m}] 6,8et 10 m
[=0,/¢ 1,%, YaetVa
Epaisseur de la dalle /» [m] 0.20,0.25,0.30,0.50 et 1.0 m
Coté de la colonne carrée ¢ [m] 0.20, 0.30, 0.40,0.50,0.70 et 1.0 m

Certaines de ces combinaisons peuvent conduire a des solutions aberrantes d'un point de vue
d’aptitude au service. C’est le cas d’un plancher dalle de 10 m de portée avec une épaisseur de
0.20 m. C’est pourquoi, certains résultats sont donnés en fonction d’une dalle de portée et
d’épaisseur prédéfinies. Il est intéressant de comparer trois dalles de portées différentes et
d’épaisseur couramment rencontrée dans la pratique. Les valeurs choisies sont résumées dans
le tableau 4.2. La valeur de la déformation élastique maximum pour la charge de service est
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donnée a titre indicatif. Le choix d’un rapport ¢ / w différent pour chacune de ces dalles est
logique, car en pratique une dalle de 10 m aura généralement des déformations nettement plus
importante qu’une dalle de 6 m.

Tableau 4.2: Choix de trois dalles types (hauteur des colonnes H = 3.5 m)

Portée ¢ | Epaisseur de | Déformation élastique
Dalle [m] la dalle /2 [m] maximum w [mmj tlw
6/0.25 m 6m 0.25m 3 2000
8/0.30 m 8m 0.30 m 6 1333
10/0.35 m 10 m 0.35m 10 1000

4.3.2 Charges verticales

Les charges verticales font partie intégrante du dimensionnement de toute structure en génie
civil. Certaines charges verticales sont définies par la géométrie des éléments comme le poids
propre des éléments porteurs et non porteurs (dalle, chape, galandage, revétement de sol,
¢tanchéité,...) et d’autres, par la future utilisation du batiment (charges utiles) ou les
conditions climatiques (neige, vent). Dans cette étude, il a été décidé de ne tenir compte que
des charges couramment rencontrées pour des planchers dalles, sans tenir compte des charges
verticales provenant des conditions climatiques qui concernent seulement la dalle de toiture.

Si le poids propre de la dalle g est connu puisqu’il est directement 1ié a ’épaisseur, il n’en va
pas de méme pour les autres charges. Il a fallu faire un choix quant au poids propre des
éléments non porteurs g’. On a considéré une chape de 0.10 m et des galandages de
1.0 [kN/m?]. La charge g’, ainsi définie, correspond plutot 4 une borne supérieure, puisque la
tendance actuelle consiste a disposer des chapes plus minces.

Les charges utiles dépendent de 1’affectation du batiment et peuvent varier sensiblement. La
norme suisse SIA 160 [138] donne des valeurs comprises entre 2.0 et 5.0 [kN/m?] selon la
catégorie du batiment. La valeur de 5.0 [kN/m”] ne correspond pas a une borne supérieure
puisque, dans certains entrepdts, cette charge peut atteindre 20 [kN/m?]. La grande majorité
des études présentées dans ce chapitre sont effectuées avec une charge utile de 3.0 [kN/m?]
(catégorie B, SIA 160). Cette charge est préconisée pour des locaux publics tels que bureaux,
administrations, hopitaux ou écoles.

Les charges verticales sont définies comme suit :
e Poids propre de ladalle : g = % - h = 25- h [KN / m’]
e Poids propre des éléments non porteur : g’ = 3.4 [kN / m?]

e Charges utiles : ¢ = 3.0 [kKN/ m?] voir ¢ = 5.0 [kN / m?] pour certains calculs
q p
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Pour un calcul a I’état limite ultime, la charge de dimensionnement g, est définie comme suit

pour les charge verticales :

=% @E+g)+ g 4.1

avec w=13et =15

Les charges utiles sont placées selon les zones d’influences défavorables (de fagon
asymétrique). Par contre, le poids propre est a disposer équitablement sur toute la surface (art.
3225, SIA 160). Le modele de charge de la figure 4.12 a été adopté pour une grande majorité
des études paramétriques.

éA

| charges utiles | [ ..=3.0kNim2 | x1.5

148,010/ : x1.3
L Il
,[ poids propre de la dalle (variable) | R
>l i
7 R N r

var

Figure 4.12: Modéle pour les charges verticales. Les charges utiles sont placées de fagon
asymétrique pour obtenir les moments de flexion les plus importantes dans les colonnes
intérieures

4.3.3 Déplacements imposés

Pour le cas d’un retrait de dessiccation, I'intensité du retrait différentiel Ae,, dépend
principalement de l'intervalle de bétonnage entre deux dalles, de ’épaisseur de la dalle, de la
consistance du béton frais, des conditions climatiques et de la qualité du béton. La figure 4.13
montre que ce retrait différentiel est fortement variable en fonction de 1’épaisseur de la dalle.
Le retrait différentiel est environ 3 a 4 fois moins important pour une dalle de 1.0 m que pour
une dalle de 0.30 m d’épaisseur. Cette figure est établie d’apres les équations données dans la
normes suisse SIA 162 [139]. La validité de ces équations a été vérifiée numériquement par
Bernard [15] pour des épaisseurs allant de 0.10 m a 0.80 m. Les parameétres déterminant sont
I’intervalle de temps entre le bétonnage de deux dalles et 1’épaisseur de la dalle. La valeur 4g,
est d’environ 0.01 %o pour une intervalle de 7 jours, tandis qu’elle peut atteindre 0.15 %o pour
60 jours. Ce retrait engendre des déplacements différentiels sur une longueur de 50 m de
I’ordre de 0.5 mm et 7.5 mm, respectivement. On remarque alors que pour un intervalle de
bétonnage de 7 jours, le retrait différentiel reste tres faible et ceci quelles que soient les
hypotheses de calcul.
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AE ¢ [%0] AE o [%e]
0.2 0.2
50 %
-0.15 = -0.15
e 60 %
LT 0% sl
-0.1 / — -0.1
s Humidité ambiante Humidité ambiante
-0.05 Z -0.05 — 50 % —
4~ 1= T0%
O 0 L
o0 7 30 60 90 0o 7 30 60 90
Intervalle entre le bétonnage de deux dalles [jours] Intervalle entre le bétonnage de deux dalles [jours]
a) h=025m by h=10m

Figure 4.13:  Intensité du retrait différentiel A€, entre deux dalles pour deux différentes épaisseurs
d’apres la norme SIA 162 [139] (consistance molle du béton, hypothése conduisant a un
retrait maximum)

Les déplacements imposés dus a une différence de température doivent étre estimés de cas en
cas comme le stipule I’Eurocode 1 (partie 2 a 5) [40]. C’est aussi le cas pour le retrait
thermique au jeune age qui varie énormément en fonction de la qualité du béton et des
conditions de cure.

Les actions indirectes sont, sauf accident, graduellement variées. Le retrait de dessiccation du
béton ou une variation de température ne sont pas instantanés. Mais, méme sans cet aspect
progressif des actions indirectes elles-mémes, leurs effets sur les structures sont variables dans
le temps, du fait de la relaxation des contraintes. Le module d’élasticité doit alors étre réduit
dans la dalle et dans les colonnes. Pour nos calculs, cette réduction est appliquée

simultanément a la dalle et aux colonnes d’apres 1’équation 4.2 tirée de Favre et al. [43]:

Eq (4.2)

E' =
1+ yp

avec E module ajusté
E., = module d’élasticité du béton au temps t,, admis a 34 kN/mm’

X = coefficient de vieillissement du béton

@ = coefficient de fluage

Le coefficient de fluage a été admis a 2.5 et le coefficient de vieillissement a 0.8 pour le cas
du retrait de dessiccation Le module ajusté E* vaut alors 11 kN/mm’, Pour une différence de
température saisonniére, le module ajusté E* a é1€ admis a 2/3E.

Le modele pour les déplacements imposés est montré a la figure 4.14. Toutes les colonnes
subissent un déplacement unitaire de | mm au niveau de leur encastrement.
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Figure 4.14: Modéle pour les déplacements imposés. Toutes les colonnes subissent un déplacement

de | mm au niveau de leur encastrement

Prise en compte des déplacements imposés

Les actions indirectes englobent toutes les déformations imposées (retrait, gradients
thermiques, tassements d’appuis). Une déformation entravée entraine 1’apparition d’auto-
contraintes dans la structure qui ne découlent pas de 1’équilibre global a assurer sous I’effet
des charges, d’ou I’appellation d’action indirecte. Les déplacements imposés créent des
moments de flexion dans les colonnes de batiment de par la conception monolithique de la
connexion. Dans le cas du poinconnement, les efforts dans les colonnes induits par les
déplacements imposé€s ne disparaissent pas lors de la rupture, car la fragilité du phénomeéne ne
permet pas 1I’élimination des moments et un recentrage de ’effort normal dans les colonnes.

Comment faut-il combiner simultanément des actions directes et indirectes pour le calcul a
I'état limite ultime ? Quel facteur partiel faut-il appliquer aux actions indirectes ? Ces
questions ne trouvent pas de réponse explicite dans la norme suisse SIA 162 [139] puisque les
actions indirectes ne sont généralement prises en compte que pour la vérification a I’état de
service. C’est le cas, par exemple, pour la limitation des contraintes dans 1’armature en cas
d’exigences accrues ou élevées (art. 3 33 5, SIA 162 [139]).

Néanmoins, pour la vérification des états-limites ultimes, I’Eurocode 1 [41] (partie 1)
spécifie : « il convient de prendre en compte les déformations imposées, lorsqu’il y a lieu ».
L’Eurocode 2 [42] stipule a I’article 2.3.3.1 (6) pour les actions indirectes sur les ossatures de
batiment: « Déformations imposées. En cas d ‘analyse non linéaire, il est possible d’appliquer
les mémes coefficients que pour les actions variables. En cas d’analyse linéaire, le coefficient
appliqué aux effets défavorables doit étre réduit de 20 % ». Pour les situations de calcul avec
des actions variables sur les ossatures de batiment, I’Eurocode 2 donne les équations
suivantes :

Une seule action variable : 2 Yo, Gi, +1.50,, (4.3)
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Deux actions variables ou plus : z Yo, Gk, +1.35 ZQ,“ aveciz1 4.4)

ol ¥, ; est le coefficient partiel pour les actions permanentes, Gy ; est I’action permanente, Ok ;
est I’action variable.

Pour un calcul élastique, la superposition a 1’état limite ultime de charges et de déformations
imposées est donnée selon I’Eurocode 2 par :

> Yo, Gy, +1.353.0,, +1.08). D, | (4.5)

ou Dy , est I’action due a une déformation imposée et le coefficient partiel de 1.08 est obtenu
par 0.8 x 1.35.

Le Code Modele CEB ~ FIP 1990, quant a lui, précise que dans le cas d’une analyse linéaire
avec ou sans redistribution, le coefficient partiel pour les actions indirectes vaut entre 1.0 et
1.2 (art. 1.6.2.4). Dans ce cas, le Code Modele CEB - FIP 1990 rejoint la formulation de
I’équation 4.5 de I’Eurocode 2 sauf que le coefficient 1.08 varie entre 1.0 et 1.2.

De maniere générale, les déplacements imposés peuvent étre induits par :
e Un retrait différentiel des planchers
e Une différence de température

o Un effet de la précontrainte

Effet du retrait différentiel A,

Le déplacement imposé a une colonne est provoqué par la différence de retrait spécifique des
deux dalles auxquelles elle est liée (fig. 4.15). Lorsque le plancher B est bétonné, le plancher
inférieur 4 s’est déja partiellement raccourci sous ’effet du retrait. A la figure 4.15, on
représente I’évolution du raccourcissement des deux planchers a partir du bétonnage du
plancher B, ainsi que la différence qui est imposée a la colonne. La grandeur de 4. s obtient
par I’équation suivante :

A, =Ae (1,1,)- 0, (4.6)

avec A€, (l‘, t, ) = différence de retrait spécifique entre deux dalles successifs dans
Vintervalle (t,1,) :
¢

distance de la colonne considérée au point fixe.

i
Les valeurs appropriées pour &, (f,t,) habituellement indiquées par les normes et les

reglements ne comprennent généralement pas le retrait thermique qui ne pourra souvent pas

étre négligé ici.
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Figure 4.15:  Déplacement relatif A, imposé a une colonne par suite de lu différence de retrait
spécifique entre deux dalles. A, et Aty sont les raccourcissements respectifs du
plancher A et B a partir du temps t, (4., = Aly - ALy

Effet de la température Ay

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
¢lévation de sa part. On peut généralement se limiter a considérer seulement la variation

saisonniere 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 éventuelle. Pour les structures exposées aux intempéries, les valeurs

représentatives sont donnés par les normes.

La grandeur du déplacement relatif A7 di a un abaissement ou a une élévation de température
s’obtient au moyen de I’équation suivante :

A'I’ - 67. . a)/_ 4 o (47)
avec O, = variation saisonniére de température entre deux dalles successifs ;
w; = coefficient de dilatation thermique des dalles (béton
; -5
armé : @, =107) :
¢, = distance de la colonne considérée au point fixe.

Les colonnes de batiment qui subissent les plus grands déplacements imposés dus a la
température sont cn général celles liées a la dalle de toiture et a la dalle sur rez. On peut aussi
mentionner le cas de I'incendic qui induit des gradients thermiques importants entre deux
dalles d’un bitiment.
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Effet de la précontrainte Ap

Dans le cas de porteurs horizontaux précontraints, des déplacements A, relativement
importants peuvent étre imposés a long terme aux colonnes. Il y a lieu d’en tenir compte de
cas en cas selon I'intensité de la précontrainte, le plan de céblage et les effets différés du

béton.

Intensité des déplacements imposés en fonction de la dimension des colonnes

Les colonnes de par leurs faibles rigidités flexionnelles sont le plus souvent incapables de
reprendre des efforts horizontaux. Les murs de refend et les noyaux reprennent généralement
la totalité des charges horizontales et constituent les principales entraves aux déplacements
imposés de la dalle (retrait différentiel, différence de température).

Aetf
®7/Aore

100% —
Distance de la colonne

75% au point fixe

B 24m
50% | B 48m

O 9%m
25%

0%

0.30 0.60 1.0

Dimension de la colonne carrée [m]

Figure 4.16:  Entrave aux déplacements imposés pour une dalle de 0.30 m d'épaisseur avec des
portées de 8 m (sans tenir compte de la fissuration éventuelle des dalles). Ay représente
le déplacement effectif calculé et Ay, le déplacement libre sans entrave des colonnes.

Dans notre cas, A, correspond a une différence de température de 10°C

Dans certains cas. les colonnes peuvent constituer une entrave aux déplacements imposés qui
est loin d’étre négligeable. 11 est possible de montrer que cette entrave dépend principalement
de la rigidité relative des colonnes par rapport a celle de la dalle mais aussi de la distance par
rapport au point fixe. Pour illustrer ceci, on a modélisé une dalle de 0.30 m d’épaisseur et de
8 m de portée a I'aide d'un programme d’éléments finis élastique lin€aire. Les distances au
point fixe admises sont de 24 m, 48 m et 96 m, soit respectivement 3, 6 et 12 travées. La dalle
est soumise a une variation de température de —10°C ce qui conduit a un déplacement a
I"extrémité de la dalle 4, sans I'entrave des colonnes (équ. 4.7). La figure 4.16 montre que
pour des colonnes de 0.30 m I'entrave aux déplacements imposés est quasiment nulle. En
effet, le déplacement effectif A vaut environ le déplacement libre 4. Par contre, pour des
colonnes de 1.0 m, le déplacement effectif 4.5 est jusqu'a 50 % plus faible que A, pour une

dalle de 96 m. Cette figure illustre que les colonnes massives empéchent significativement les
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mouvements de la dalle. Cette entrave est fonction de la distance au point fixe ou plutot de
nombre de colonnes. En effet, pour une méme colonne de 1 m, les déplacements libres Ay,
sont réduits de 7 %, 22 % et 48 % pour une dalle d’une longueur de 24 m, 48 m et 96 m
respectivement.

I est intéressant de remarquer que 1’entrave induite par un grand nombre de colonnes peut
fissurer une partie de la dalle, ce qui réduit encore les déplacements 4,4 Ce serait le cas pour
la dalle de 96 m et les colonnes de 0.6 et 1.0 m.

Dans certains garages, il n’est pas rare de voir des colonnes tres trapues (section rectangulaire)
qui peuvent constituer une entrave bien supérieure a celle de colonnes carrées de 1 m. Il faut
donc garder a I’esprit que le calcul des déplacements imposés au niveau d’une colonne est
problématique pour des colonnes trapues dont la distance au point fixe est importante.

4.4 Moments de flexion dans les colonnes causés par des
charges verticales

Comme déja mentionné dans I’introduction de ce chapitre, les charges verticales induisent
nécessairement des moments de flexion dans les colonnes rigidement connectées aux dalles.
Ces moments peuvent étre faibles dans le cas de portées symétriques ou relativement élevés
pour les 1% colonnes intérieures. Cette scction donne 1intensité des moments de flexion pour
les parametres les plus importants et pour les situations les plus déterminantes. Le moment de
flexion non balancé M,, donné dans les figures ci-dessous correspond au moment total
transmis par la dalle a une connexion composée de deux colonnes.

Les résultats présentés dans cette section sont issus d’un calcul élastique linéaire. Les
déformations de la dalle ne respectent pas tous un critere d’aptitude au service. Il est possible
que des combinaisons de paramétres donnent des solutions irréalisables d’un point de vue
d’aptitude au service. C’est le cas, par exemple d’une dalle en béton armé de 0.20 m
d’épaisseur et de 10 m de portée. Néanmoins toutes les combinaisons de parametres sont
discutées afin de montrer la variation des moments de flexion dans les colonnes. La majorité
des résultats sont donnés pour une dalle de 8 m de portée et de 0.30 m d’épaisseur avec des
colonnes de 3.5 m de hauteur (dalle 8/0.30 m, tab. 4.2).

Les figures présentées ci-dessous sont en principe données pour la 1* connexion intérieure
(fig. 4.5) puisque les moments de flexion M,, y sont le plus souvent maximum pour des
colonnes intérieures. Il est a noter que les efforts dans les colonnes pour des charges verticales
sont indépendants de la valeur du module d’élasticité E, ce qui n’est pas le cas pour des
déplacements imposés.
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4.4.1 Influence de I’épaisseur de la dalle et de la dimension des colonnes

La figure 4.17 donne !’intensité du moment de flexion M,, en fonction de I’épaisseur de la
dalle et de la dimension des colonnes. Cette figure est donné pour la 1° connexion intéricure
avec des portées de 8 m toutes identiques. Le moment augmente fortement en fonction de la
dimension de la colonne tandis qu’il diminue avec ’épaisseur de la dalle. En effet, plus la
dalle est mince, plus les déformations angulaires en téte de colonne seront grandes et plus le
moment de flexion dans les colonnes sera important. On constate que les efforts dans les
colonnes sont fortement variables en fonction de la rigidité relative entre la dalle et les
colonnes. Pour des épaisseurs de dalle usuelles (0.20m</A<0.30m), il y a une forte
augmentation du moment de flexion pour les dimensions de colonne variant entre 0.20 et
0.50 m. En dessus de 0.50 m, le moment n’augmente quasiment plus. Pour une épaisseur de
dalle de 1.0 m, le moment reste tres faible pour des colonnes élancées puis augmente plus ou

moins linéairement pour des colonnes de 0.50 m a 1.0 m.

Dans tous les cas, le moment de flexion reste trés faible pour des colonnes de petites
dimensions (¢ £0.30m) et est maximum pour les colonnes massives (c=1.0m). Les
tendances observées a figure 4.17 restent valables pour des dalles dont les portées sont de 6 et
10 m.
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Figure 4.17: Moments de flexion pour la 1" connexion intérieure avec des portées ¢ =8 m constante

Pour avoir une idée de ce que représentent ces moments de flexion, il est intéressant de définir
la notion d’excentricité relative 17 de la charge en fonction de la dimension de la colonne :

M €
n=—== (4.8)
Ve ¢
avec M, = moment de flexion non balancé introduit dans la connexion [kNm]

~
I

= effort vertical provenant de la dalle introduit dans la colonne [kN]
¢ = coté de lu colonne carrée [m]
excentricité de la force V [m]

Y
Il
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Le rapport M/ V est rendu adimensionnel a I’aide de la dimension de la colonne ¢ puisque la
résistance au poingonnement varie plus ou moins linéairement avec la dimension de la
colonne pour le cas du poingonnement centré. Cette notion permet de quantifier I’influence du
moment de flexion par rapport a I’effort vertical et la dimension de la colonne.

La figure 4.18 donne 1’excentricité relative 77 en fonction de 1’épaisseur de la dalle et de la
dimension de la colonne pour les moments de la figure 4.17. L’excentricité relative 77 diminue
fortement en fonction de I’épaisseur de la dalle. En effet, avec I’augmentation de 1’épaisseur,
le moment de flexion M,, diminue tandis que l’effort vertical V' augmente ce qui réduit
sensiblement 7.

Pour les dalles épaisses (0.50 m et 1.0 m), 'excentricité relative 77 est tres faible pour les
colonnes élancées et reste relativement faible pour les colonnes massives. Pour des épaisseurs
de dalle modérées (A <0.30 m), les courbes ont une forme en «cloche ». En effet, dans un
premier temps |’excentricité relative augmente avec la dimension de la colonne pour atteindre
un maximum pour ¢ =0.35m a 0.45 m (suivant I’épaisseur de dalle considérée). Ensuite,
I’excentricité relative diminue malgré 1’augmentation du moment de flexion (voir fig. 4.17).
Dans ce cas, le moment augmente moins rapidement que la dimension ¢ de la colonne dans
I’équation 4.8. L’excentricité relative atteint n7=0.30 et est maximum pour une dalle de
0.20 m et une colonne de 0.35 m. Pour des dalles d’épaisseur modérées, 1’utilisation de
colonnes de faible dimension (¢c=0.20m) ou massive (¢=1.0m) permet de réduire
I’excentricité relative 7 par rapport a une colonne de 0.40 m ou 0.50 m.
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Figure 4.18: Excentricité relative pour lu I connexion intérieure avec des portées =8 m
constante (I'=1)

4.4.2 Influence de la portée

I est clair que pour une épaisseur de dalle donnée. les fleches maximum sont plus importantes

pour une port€e de 10 m que pour une portée de 6 m (charge utile et poids propre non porteur



124 Résistance au poingonnement excentré des planchers-dalles 1999

sont identiques). Plus la différence de déformation entre deux champs adjacents est grande
plus la rotation de la dalle sur les appuis est importante. Cette rotation induit des moments de
flexion dans les colonnes. Pour une poutre simple uniformément chargée, la rotation sur
appuis est une fonction de ¢°. Il n’est alors pas étonnant de constater que les moments de
flexion calculés dans cette étude paramétrique varient en fonction de #°. Le graphique 4.19
permet d’obtenir les moments de flexion de la 1 connexion intérieure pour une portée de la
dalle guelconque. Le moment M, est donné en fonction de 1/¢>. Ce graphique a été établi
pour une portée de 8 m, mais I’erreur commise pour des portées de 6 m, 10m, 12 m et 14 m
est inférieure & 10 % en utilisant la figure 4.19. Pour des portées supérieures a 8 m, on obtient

des moments de flexion légerement trop faibles.
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Figure 4.19: Moment de flexion M,/ 0" pour lu 1°° connexion intérieure pour des portées ¢
identiques (I'=1)

4.4.3 Influence du rapport entre deux portées adjacentes

Le parametre qui a le plus d’influence sur I’intensité des moments de flexion dans le cas des
charges verticales est le rapport de longueur entre deux portées adjacentes I'. En effet, des
portées inégales de part et d’autre d’une colonne créent des rotations importantes sur les
appuis. La figure 4.20 met en évidence le rdle joué par une variation de la portée 4, sur les
moments de flexion de la 1 connexion intérieure. Ce graphique est établi pour des portées
¢ = 8 m et une épaisseur de la dalle de 0.30 m (dalle 8/0.30 m). Les valeurs de /,,, sont 8, 6, 4
et 2 m, respectivement I' = £,/ ¢ égal a 1, 3, V2 et V4. On remarque que pour des colonnes de
0.20 m, le moment reste treés faible et n’est quasiment pas influencé par le rapport I'. Par
contre, pour les colonnes de dimension supérieure 2 0.30 m, une réduction de la portée d’un
quart (I" = %) augmente sensiblement les moments de flexion. Il est intéressant de remarquer
que ’augmentation la plus importante est atteinte pour un rapport I'="2 et non pas T" = Y4,
Ceci peut s’expliquer par le fait que si 1’on réduit la portée 4., jusqu’a zéro, le modele
redevient symétrique avec une double colonne et des portées €équivalentes de part et d’autre
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(rotation nulle sur appuis). C’est pourquoi les moments sont plus ou moins identiques pour
des rapports I" égal a %4 et 34. Le cas de figure I" = 2 peut se présenter dans la pratique pour
des batiments dont la coupe transversale comprend trois travées avec un couloir central et des
bureaux de part et d’autre.
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Figure 4.20: Moment de flexion pour la 1™ connexion intérieure avec une dalle 8/0.30 m en fonction
d'une variation de I”

La figure 4.21 donne l’excentricité relative de la charge pour le cas de la figure 4.20. On
constate que les courbes décrivent une «cloche » assez marquée avec un maximum
d’excentricit¢ de 17=0.38 pour des colonnes comprises cntre 0.40 m et 0.50 m. Pour ces
dimensions de colonne, I'augmentation de I’excentricité relative 1 est d’environ 100 %
lorsque le rapport des portées adjacentes I' passe de 1 a %2. Pour des colonnes massives
(¢ = 1.0 m), ’excentricité relative diminue malgré une augmentation du moment de flexion.
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Figure 4.21: FExcentricité relative 0 de la charge pour la 1" connexion intérieure avec une dalle
8/0.30 m en fonction d’une variation de I
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Cela est di au fait que la dimension de la colonne augmente plus rapidement que le moment
de flexion. Comme précédemment constaté, I’utilisation d’une colonne de faible dimension
(c £0.30 m) permet de réduire sensiblement les moments de flexion et 1’excentricité relative
de la charge.

Il est aussi possible de donner le moment de flexion en fonction de M/ s pour une portée £y,
variable. La figure 4.22 est du méme type que celle de la figure 4.19 mais pour un rapport I'
égal a Y. Cette configuration donne les moments les plus importants pour toutes les portées ¢
considérées. Le moment de flexion peut étre obtenu pour des portées entre 6 m et 14 m.
L’erreur commise en utilisant cette figure pour déterminer les moments M,,, reste inférieure a
10 %. Pour les portées de 10, 12 et 14 m le moment est 1égérement surestimé.
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Figure 4.22:  Moment de flexion M,/ ¢ pour la 1" connexion intérieure avec I’ = ¥

4.4.4 Influence de la charge utile

Tous les résultats présentés ci-dessus ont €té effectués en considérant une charge utile de
3.0 kN/m® placée de facon asymétrique sur la dalle. Il est intéressant de juger I’influence
d’une variation de la charge utile sur I’intensité des moments de flexion. La valeur maximale
des charges utiles dépend fortement de 1’affectation du batiment. Dans certains entrepdts de
stockage, cette charge peut atteindre plus de 20 kN/m”. Dans un tel cas, les portées de la dalles
seront fortement réduites ou 1’épaisseur augmentée, c’est a dire que la conception du batiment
sera fortement influencée par cette charge. Dans le cadre de cette étude, on se limite a la
charge maximale g =5 kN/m2 (locaux de vente) donnée par la norme SIA 160 [138].

Pour une géométrie de la dalle totalement symétrique, les moments de flexion dans les
colonnes proviennent uniquement des charges utiles placées de facon asymétrique. Par
conséquent, les moments de flexion sont proportionnels a I’intensité de la charge utile.
L’étude paramétrique montre que I’excentricité de la force varie relativement peu en fonction
de I’intensité de la charge utile. En effet, le moment de flexion augmente mais |’effort vertical
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~
‘

introduit dans la colonne aussi. L’excentricité relative 7 maximum donnée a la figure 4.21
pour une charge utile de 3 kN/m’ n’augmente que de 6 % pour une charge de 5 kN/m’.

4.4.5 Influence de la portée transversale

Toutes les études présentées ci-dessus sont données pour une portée transversale /i, égale a
la portée £. Les moments dans les colonnes varient en fonction de la portée transversale. Plus
le rapport {y..n, / £ est petit plus les moments dans la colonne sont faibles. Par contre, il est
intéressant de voir que l’excentricité relative de la force augmente sensiblement avec la
diminution du rapport i, / £ comme mis en évidence a la figure 4.23. Ceci est dii au fait que
I'effort vertical diminue linéairement en fonction de £, €t que le moment diminue environ

)1/2

en fonction de (#yr,n,) '~ . Il faut donc garder a I’esprit que plus le rapport £y, / £ est petit, plus

I’excentricité de la charge est grande.

Pour une valeur /y,,, =2 m, les résultats obtenus a 1’aide d’un calcul en cadre plan sont
quasiment identiques a ceux présentés dans ce paragraphe. Pour des largueurs aussi faibles, la

dalle se comporte plus ou moins comme une poutre (moments de torsion tres faibles).
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Figure 4.23:  Excentricité relative 1 pour la 1 connexion intéricure en fonction d'une variation de

la portée ransversale 4,,,, avec une dalle 8/0.30 m

4.5 Moments de flexion dans les colonnes causés par des
déplacements imposés

Dans cette section, les résultats sont donnés pour un déplacement unitaire dc 1 mm en tétc des
colonnes inférieures et supérieures (voir figure 4.14). Dans le cas du retrait de dessiccation,
les déplacements s’effectuent vers des directions opposées 1'une par rapport a 1’autre (voir
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fig. 4.8). 1l faut garder a I’esprit que pour un batiment de grande dimension, la distance peut
étre de I'ordre de 50 m entre les colonnes les plus éloignées et le point fixe. Sur une telle
distance en admettant Ag, = 10 *, le retrait différentiel atteindra S mm, ce qui veut dire que
les efforts seront 5 fois plus €levés que dans les figures ci-dessous.

Dans le cas de déplacement imposé, les efforts dans la colonne sont directement
proportionnels au module d’élasticité du béton E pour un calcule élastique linéaire. Dans cette
section tous les résultats sont calculés avec un module ajusté £* = 11 kN/mm? comme décrit
dans le paragraphe 4.3.3. Tous les résultats donnés ci-dessous sont directement proportionnels
a valeur de E* et la valeur du déplacement en téte de colonne.

4.5.1 Influence de I’épaisseur de la dalle et de la dimension des colonnes

La figure 4.24 donne les moments de flexion pour la 1¥ connexion intérieure en fonction de
I’épaisseur de la dalle et de la dimension de la colonne. Ces deux parameires ont une grande
influence sur I'intensité du moment de flexion non balancé M,,;. Plus la rigidité des éléments
constituant la connexion est grande, plus les moments de flexion sont importants. Les
moments sont quasiment nuls pour des colonnes de faibles dimensions (¢ £0.30 m) et ceci
quelle que soit I’épaisseur de la dalle. Par contre pour des colonnes trapues, I'intensité des
moments est fortement influencée par I’épaisseur de la dalle. Pour des cas extrémes, comme
par exemple une dalle et des colonnes de 1 m, le moment (320 kNm) peut étre plus de trois
fois supérieur a celui provenant des charges verticales (95 kNm, voir fig. 4.17).
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Figure 4.24: Abaque permettant d'évaluer les moments de flexion transmis dans une comnexion
composée de deux colonnes. Conditions : H =3.5m, E* =11 kN/ni', A =1 mm

Pour des dalles d’épaisseur plus « classique » (0.20 m < 4 <0.30 m), le moment de flexion
augmente en fonction de la dimension de la colonne jusqu’a environ ¢ = 0.70 m puis reste
quasiment constant. Pour ces épaisseurs de dalle, le moment reste faible puisqu’il est au
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maximum de ’ordre de 20 kNm, ce qui est environ six fois moins grand que la valeur
provenant des charges verticales (120 kNm, voir fig. 4.17).

La figure 4.24 met en évidence que le moment de flexion M, peut étre important suite a un
déplacement imposé lorsque la dalle et les colonnes sont massives. Pour des dalles
d’épaisseur inférieure a 0.40 m, le moment M, reste faible quel que soit la dimension de la
colonne.

4.5.2 Influence de la portée et du rapport des portées adjacentes

On a vu dans Ia section précédente que la portée de la dalle et le rapport entre deux portées
adjacentes a un impact considérable sur I’intensité des moments de flexion dans le cas de
charges verticales. Il n’en est pas de méme pour les déplacements imposés comme I’illustre la
figure 4.25. La variation du rapport I' n’a aucune influence sur la valeur du moment de
flexion. Cette conclusion peut aussi €tre faite en ce qui concerne une variation de la portée 4.
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Figure 4.25: Moments de flexion pour la 1 connexion intérieure en fonction de I" avec une dalle
80.30 m

Pour bien comprendre pourquoi les moments de flexion M,; ne sont pas influencés par la
portée £, il suffit de regarder la déformé de la dalle pres des appuis. La figure 4.26 montre les
déformations subies par une dalle suite & un déplacement horizontal des tétes de colonne
(h=10.3m, ¢ = 1.0 m). On constate que les courbures dans la dalle sont concentrées autour de
la colonne. La flexion dans la dalle est alors trés locale, ce qui explique le fait que les
moments de flexion dans les colonnes ne sont pas influencés par la portée £. Le moment de
flexion non balancé M, d’une connexion n’est quasiment pas influencé par le déplacement
horizontal des colonnes voisines. En autre terme, il n’est pas nécessaire de modéliser plusieurs
champs de la dalle pour connaitre M,; en cas de déplacement imposé.
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Colonnec=1.0m

Figure 4.26:  Déformation d’'un champ de dalle suite a un déplacement horizontal des encastrements
des colonnes pour une dalle de 0.30 m d’épaisseur et des colonnes de 1 m de coté

4.5.3 Influence de la hauteur de la colonne
La hauteur de la colonne H a une grande influence sur les moments de flexion dans le cas
d’un déplacement imposé. En effet, pour une colonne bi-encastrée, les moments de flexion
varient en fonction de 1 / H* pour un déplacement 4 donné. Un doublement de la hauteur de la

colonne diminue alors les moments de flexion d’un facteur quatre.
On peut donc s’attendre a un tel comportement dans le cas de I’étude paramétrique.
Malheureusement, la regle n’est pas aussi simple puisqu’on a montré a la figure 4.26 que la
dalle fléchit suite a un déplacement imposé. La colonne n’est donc pas totalement encastrée

dans cette derniere. Les rotations sur appuis dépendent donc de la rigidité de la colonne. Plus
la colonne est longue, plus les rotations sont faibles. Les moments ne varient alors pas en

fonction de 1/ H° si les conditions d’appuis changent avec H.
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Figure 4.27:  Déformation d'un champ de dalle suite a un déplacement horizontal des colonnes pour

une dalle de 1.0 m d’épaisseur et des colonnes de 0.30 m de coté
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Pour certains cas particuliers, la colonne peut étre quasiment encastrée dans la dalle. La
figure 4.27 montre le cas d’une colonne de 0.30 m de co6té qui est quasiment encastrée dans
une dalle de 1 m d’épaisseur. Dans ce cas, les moments varient en fonction de 1 / H® puisque
les conditions d’appuis se.rapprochent de celle d’une poutre bi-encastrée.

4.6  Discussion des résultats et synthése

L’étude paramétrique a permis de connaitre ['intensité du moment de flexion transmis par la
dalle aux colonnes pour des charges verticales et des déplacements imposés. L’intensité de ce
moment varie en fonction d’une multitude de paramétres. Chacun des parametres les plus
influents a été passé en revue dans ce chapitre. La notion d’excentricité relative de la force 7,
définie par 1’équation 4.8, permet de connaitre I’'importance du moments de flexion non
balancé M,,;, par rapport a I’effort vertical V et a la dimension de la colonne c.

4.6.1 Charges verticales

Les charges verticales induisent des moments de flexion dans les colonnes. Ces moments
dépendent principalement des parametres suivants :

e L’épaisseur de la dalle et la dimension de Ia colonne ;

La portée ;

e Le rapport entre deux portées adjacentes ;
¢ L’intensité des charges verticales ;

¢ Lalongueur de la colonne ;

Certains de ces paramétres sont imposés et d’autres sont plus ou moins libres pour un
batiment donné. La longueur des colonnes et ’intensité des charges verticales sont, en
principe, définies et nc peuvent pas étre changées. Ce n’est pas le cas pour les autres
parametres qui peuvent étre modifiés ou adaptés en fonction de certaines exigences prescrites
par I'ingénieur. Le seul parametre qui peut étre modifi€é presque a tout moment, ¢ ’est la
dimension des colonnes.

L’étude paramétrique a montré que les colonnes de petites dimensions (¢ <0.30m) sont
particulierement intéressantes dans le cas du poingonnement excentré. En effet, les moments
de flexion transmis a la connexion sont faibles et surtout I’excentricité relative de la force n7
est tres faible. L’utilisation de telles colonnes permet d’obtenir un effort quasiment centré et
ceci quelle que soit la géométrie de la dalle. Dans la mesure du possible, il est intéressant
d’utiliser des colonnes en BHP avec de forts taux d’armature afin de réduire au maximum la
dimension des colonnes.
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L’excentricité relative 7 est maximum pour des colonnes de dimensions moyennes
(0.50m < ¢ <0.70m) méme si le moment est maximum pour des colonnes plus massives.

Des portées inégales de part et d’autre d’une colonne constituent la configuration géométrique
donnant les moments de flexion maximum. Pour les configurations investiguées, le moment et
I’excentricité sont maximum pour un rapport de deux portées adjacentes I" de Y2 voir Y. Dans
ce cas, ’excentricité relative peut atteindre environ 77 = 0.40 pour des colonnes de 0.50 m.

Dans le cas de charges verticales, le moment dans les colonnes est directement lié a la rotation
de la dalle sur les porteurs verticaux. L’utilisation de surépaisseur de la dalle ou de
précontrainte permet de réduire les déformations et, par conséquent, les rotations sur les
appuis. Les renforcements de la dalle ou la précontrainte sont alors particulicrement efficaces
pour diminuer les moments de flexion dans les colonnes de batiment.

4.6.2 Déplacements imposés

Dans le cas des déplacements imposés, on a vu que les moments de flexion dans les colonnes
dépendent principalement de 3 parameétres :

e L’épaisseur de la dalle ;
e Ladimension de la colonne ;
¢ La hauteur de la colonne.

Plus les éléments constituant la connexion sont rigides, plus les moments de flexion sont
importants. Dans les cas ou la dalle a une épaisseur inférieure a 0.40 m, les moments de
flexion sont négligeables et ceci quelle que soit la dimension des colonnes.

Par contre, pour des dalles €paisses (#=0.50 m) supportées par des colonnes massives
(¢ 20.50 m), le moment de flexion M,, peut atteindre des valeurs importantes en cas de
déplacement imposé. L abaque donné a la figure 4.24 (p. 128) permet d’estimer rapidement ce
moment en fonction du déplacement imposé et une hauteur de colonne H=3.5m. Le
déplacements imposés est de 1 mm pour chacune des deux colonnes. Le calcul ne tient pas
compte d’une éventuelle fissuration de la dalle ou de la colonne (calcul élastique linéaire).

11 faut néanmoins dire que les excentricités relatives engendrées par les déplacements imposés
sont le plus souvent relativement faibles. En effet, les moments de flexion dans les colonnes
sont importants seulement pour les dalles d’épaisseur supérieure ou égale a 0.50 m. Si la dalle
a une telle épaisseur, c’est en principe di au fait que les charges ou les portées sont grandes.
Dans ce cas, I’effort vertical ¥ introduit dans la colonne est alors aussi trés important.

Pour donner un ordre de grandeur de ce que peut valoir I’excentricité relative de la force dans
le cas de déplacements imposés, prenons le cas d’un batiment extréme ou la distance au point
fixe vaut 50 m :
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e Colonnes: H=3.5m

e Charges de dimensionnement V,: les méme que pour I’étude paramétrique
(fig. 4.12)

¢ Distance au point fixe : ¢,y = 50 m (long batiment sans joint)

o Ae=0.1 %o, correspond a une différence de température de 10°C entre deux
dalles

e Coefficient partiel de sécurité dc 1.0 pour le moment de flexion M, provenant
des déplacements imposés (voir p. 117)

La figure 4.28 montre ’excentricité relative 17 pour deux différentes portées ¢ de la dalle.
Cette figure est basée sur les résultats obtenus a la figure 4.24. On constate que la portée de la
dalle a une grande influence sur I’excentricité 77 puisque I’effort V; augmente en fonction de
¢* tandis que le moment M,, ne dépend pas de ¢ pour un déplacement imposé. Pour des cas
pratiques, ’excentricité relative reste faible puisque pour des portées de 7 m 1’épaisseur de la
dalle reste le plus souvent modérée. Les courbes en noir sur la figure 4.28a montre des
¢paisseurs de dalle conventionnelles pour une portée de 7 m. Dans ce cas, I’excentricité
relative vaut 1< 0.2, ce qui est également le cas pour des portées de 12 m.
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Figure 4.28: Excentricité relative 1 dans le cas d’un déplacement imposé pour deux portées de dalle
différentes. Hypothése : A= 0.1% , ¢;=50m, H=35m, E*=1I kN/mmr’. Les
courbes en noire correspondent aux épaisseurs de dalle normalement rencontré pour
une portée (donnée

Cet exemple montre que [’excentricité relative de la force reste faible méme pour des cas de
longs bdtiments sans joint de dilatation dont les éléments sont massifs.

Les courbes en gris clair de la figure 4.28a montrent que 1’excentricité relative de la force peut
atteindre 77 = 0.8. Cette valeur est importante, mais 1l faut bien réaliser qu’il est peu courant
d’avoir des dalles de | m d’épaisseur pour une portée de 7 m. Dans un tel cas, la charges utile
sur la dalle sera certainement plus grande que celle admise dans cette €tude (3.0 kN/m2) et par
conséquent l’excentricité relative va diminuer fortement (V augmente avec la charge utile
mais M, reste inchangé).
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4.6.3 Dalle de toiture ou colonnes munies d’une rotule

Dans le cas d’une dalle de toiture ou de colonnes munies d’une rotule, la dalle transmet un
moment de flexion non balancé M, plus faible que dans le cas d’une dalle étage. En effet la
dalle de toiture est liée seulement a une colonne inférieure ce qui rend la connexion plus
souple. La figure 4.29a met en évidence le fait que pour une charge g identique appliquée de
fagon asymétrique, la rotation de la dalle de toiture est plus importante que celle des dalles
d’étage (6, > 6,; > 6.7). Dans le cas de colonnes préfabriqués munies d’une rotule (voir détail
fig. 4.1, p. 106), la figure 4.29b montre qu’il n’y a pas de différence de rotation entre la dalle
de toiture et les dalles d’étage.

Willlla 111 Tq

___________ e R . 7 Dalle de

' 1 toiture

[ 11111]q

________________________ % Dalle

6, y d'étage

___________ 7 : Dalle

_____ 6 —_ 4 d'étage

a) Colonnes liées de fagon monolithique b) Colonnes préfabriguées avec une rotule

aux dalles (6,> 6,, > 6., au niveau du pied de colonne (6, identique)

Figure 4.29:  Dalle de toiture ou dalles d’étage composées respectivement d’une connexion d’une ou
de deux colonnes. La déformée est obtenue pour une charge identique g placée de fagon

asymétrique autour des colonnes

Pour une dalle de toiture ou des colonnes préfabriquées, on pourrait penser que le moment de
flexion non balancé M, est environ deux fois moins élevé que dans le cas d’une dalle d’étage
puisque le moment est transmis a une seule colonne. Une série de calculs a été effectuée pour
une dalle connectée seulement a des colonnes inférieures. On définit le rapport suivant :

A= (4.9)

nhl

avec M., = moment non balancé transmis a une connexion composée d’une
colonne

w2 = moment non balancé transmis a une connexion composée de deux

colonnes

Les résultats montrent que le rapport A est le plus souvent inférieur a 2 et peut, dans certains
cas, atteindre I'unité. La rotation subie par une connexion composée de deux colonnes est plus
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faible que celle composée d’une seule colonne, comme illustré a la figure 4.30. Cette figure
permet de comprendre intuitivement les deux cas extrémes suivants :

1. Dalle tres €paisse et colonnes élancées : la rotation de la dalle sur appuis n’est pas
influencée pas la rigidité des colonnes alors 6, =6, et A=2;

2. Dalle mince et colonnes trapues: La rotation de la dalle sur appuis est
directement proportionnelle a la rigidité des colonnes, alors 6, =2-6, et A= 1.
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Figure 4.30: Différence de rotation de la dalle sur appuis suivant le nombre de colonne composant la
connexion

La figure 4.31 donne le rapport A pour le cas de charges verticales en fonction de 1’épaisseur
de la dalle et de la dimension de la colonne. Cette figure montre que le rapport A vaut 2
seulement dans le cas d’une dalle de 1.0 m connectée a des colonnes de 0.20 m. Pour tous les
autres cas, la valeur de A est inférieure a 2. Le rapport A peut avoir la valeur extréme de |
dans les cas ou la dalle est mince et les colonnes sont trapues. Dans ce cas, I’intensité du
moment transmis dans la connexion est la méme qu’il y ait une ou deux colonnes, car le fait
qu’il y a une seule colonne empéche toute rotation angulaire en téte de colonne.
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Figure 4.31:  Rapport A pour le cas de charges verticales
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La figure 4.32 donne le rapport A pour le cas d’un déplacement imposé en fonction de
I’épaisseur de la dalle et de 1a dimension de la colonne. La tendance est la méme que pour les
charges verticales, c’est a dire que le rapport A est presque toujours plus petit que 2.

Dans ce cas, la figure 4.27 a mis en évidence le fait que la rotation sur appuis subie par une
dalle tres épaisse soutenue par des colonnes élancées est quasiment nulle. Par conséquent, la
colonne est encastrée dans la dalle. Il est alors logique de conclure que les moments de flexion
sont deux fois plus importants pour une connexion de deux colonnes que d’une seule. Dans
les autres cas, le rapport est plus faible que 2. Ce rapport peut atteindre 1.1 pour une dalle de
0.20 m d’épaisseur et une colonne de 0.60 m.

1.6

Rapport A
a
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1
020 030 040 050 060 070 080 090 1.00

Coté de la colonne carrée [m]

Figure 4.32:  Rapport A pour le cas d’un déplacement imposé en téte de colonne

4.6.4 Fissuration

Les résultats de I’étude paramétrique ont été obtenus a 1’aide d’un calcul purement élastique
linéaire. 1l est néanmoins intéressant de se prononcer sur l'influence d’une fissuration sur
I'intensité des efforts dans les colonnes. Il a déja été mentionné dans 1’introduction de ce
chapitre que la fissuration de la colonne dépend de I'interaction entre le moment de flexion et
I’effort vertical. Puisque I’effort normal dépend fortement de la position de la colonne dans le
batiment (en plan et en élévation), il a été décidé de ne considérer que la fissuration de la
dalle.

Pour un plancher-dalle, la fissuration apparait en premier lieu a proximité des porteurs
verticaux avec I’augmentation de la charge verticale. Les moments de flexion négatifs dans
cette région sont élevés mais décroissent tres rapidement en fonction de la distance depuis le
centre de la colonne. Il semble donc raisonnable de ne considérer qu’une zone fissurée de
0.1 7 autour des porteurs verticaux. Cette fissuration provoque une diminution de la rigidité de
la dalle et, par conséquent, réduit 1’efficacité de la connexion dalle-colonne. La figure 4.33
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montre une relation moment / courbure d’une section en béton armé pour le cas de flexion
simple.

Moment de flexion

A

f; ¥,

/ stade 1

>

‘Pn ller ¥= e

Figure 4.33:  Relation moment / courbure pour le cas de flexion simple
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Figure 4.34:  Définition des zones fissurées autour de chaque colonne

Le stade 1 correspond a la rigidité de la dalle en phase élastique linéaire (sans fissuration). Le
stade 2 correspond a la rigidité en phase de fissuration stabilisée sans tenir compte de la
participation du béton tendu. Dans le cadre de cette étude, le stade 2 est considéré comme une
borne supérieure de la réduction de la rigidité suite a une fissuration sur appuis. Il est a noter
que la réduction de la rigidité est appliquée de fagon uniforme sur toute une surface de 0.1 ¢
autour de la colonne. Pour étre tout a fait rigoureux, la rigidité devrait étre adaptée en fonction
de la variation des efforts autour de la colonne. Cette facon dc pratiquer exigerait un
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fastidieux calcul pas a pas. L approche choisie exagére grandement la réduction de la rigidité
dans le champ de 0.1 x 0.1 £. Les résultats ci-dessous sont alors a prendre comme une borne
supérieur a la réduction due a la fissuration. La figure 4.34 montre la structure étudiée avec les
zones de 0.1 ¢ autour de chaque colonne.

Le tableau 4.3 donne les rigidités de la dalle en stade ! et en stade 2 (sans participation du
béton tendu) pour trois épaisseurs de dalles différentes. Le taux d’armature est admis a 0.8 %
pour chacune de ces trois sections. Il est a noter que plus la section est élancée plus la
réduction de Ia rigidité est importante. L’épaisseur réduite A, dans la zone fissurée est

calculée d’apres I’équation 4.10.
h
—_— EI—' (4.10)
Mo VEL

Le rapport des rigidités El; / EI> est relativement variable d’une section a I’autre : Par contre,

’El : .
la racine cubique du rapport des rigidités 3 Ell (équ. 4.10) ne varie que faiblement. La

réduction de 1’épaisseur A,., dans la zone fissurée a été admise a 4/ 1.5 et ceci quelle que soit
I’épaisseur de la dalle.

Tableau 4.3: Rigidité en stade 1 et stade 2 pour trois différentes épaisseurs de dalle pour un taux
d’armature de 0.8 %

Epaisseur de Stade 1 Stade 2 El, ; El,
la dalle # [m] | EI, [KNm’] | EL, [kNm?| | El, | \ El,
0.30 88°000 257000 3.5 1.5
0.50 4007000 120°000 3.3 1.5
1.0 32000000 [ 1'100°000 | 2.9 1.4

Cas des charges verticales

Pour voir I'influence de la fissuration dans le cas de charges verticales, prenons la situation la
plus défavorable étudiée : les portées adjacentes différentes. La figure 4.35 donne le moment
de flexion transmis dans la 1° connexion intérieure pour deux différentes rigidités de la zone
0.1 ¢. Le cas a) correspond a une dalle d’épaisseur constante (voir aussi fig. 4.20), le cas b)

correspond a une réduction de I’épaisseur de #/ 1.5 dans la zone 0.1 £.

Une variation de ’épaisseur autour de la colonne a une grande influence sur I’intensité du
moment de flexion, surtout pour des colonnes de dimensions supérieures a 0.30m. La
réduction du moment dépend du rapport I et de 1a dimension de la colonne. En cas fissuration
de la dalle, la réduction du moment est au maximum de 1.3 pour I =1 mais peut atteindre
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environ 2.0 pour I' = %2, Tl est a noter que le moment de flexion dans la colonne varie peu en
fonction du rapport des portées adjacentes I” quand la dalle est fissurée.

Les moments de flexion sont donc passablement influencés par une fissuration de la dalle
autour des colonnes. Selon les hypothéses avancées, on peut considérer que la réduction
atteint environ un facteur 1.5 a 2.
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2501 e —\

-200 ?
8m 8m Cvar 8m
150 1/4 et 1/2
-100 3/4 et 1—: ......... »
-50 r=¢_1¢

i ~var
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0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80 0.90 1.00 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80 0.90 1.00

Moment de flexion M, [KNm]

Coté de la colonne carrée [m] Coté de la colonne carrée [m]

a) Elastique b) Zone 0.1 en stade 2
Figure 4.35:  Moments de flexion pour la I°* connexion intérieure pour deux différentes rigidités de
la zone 0.1 ¢dans le cas de charges verticales (dalle 8/0.30 n1)

Cas d’un déplacement imposé

Pour voir I'influence de la fissuration dans le cas d’un déplacement imposé prenons le cas
d’une dalle de 8 m et des colonnes de 3.5 m de hauteur (cas de la fig. 4.24). La figure 4.36
montre les deux mémes cas précédemment décrits.
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a) Elastique b) Zone 0.1 Cen stade 2
Figure 4.36:  Monients de flexion pour les connexions intérieures pour trois différentes rigidités de la

zone 0.1 ¢ pour un déplacement imposé de 1 mm
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La réduction de la rigidité a aussi une influence marquée sur I’intensité des moments de
flexion. Dans le cas des dalles d’épaisseur modérée, les moments deviennent trés faibles voire
quasiment nuls. Pour les dalles de 0.50 m et 1.0 m d’épaisseur, les moments diminuent aussi
de fagon importante. La diminution par rapport au cas non fissuré atteint environ 1.5 a 2. Les
moments de flexion sont donc passablement influencés par une fissuration de la dalle autour
des colonnes comme dans le cas des charges verticales. Selon les hypothéses avancées, on

peut considérer que la réduction atteint environ un facteur 1.5 a 2.

4.7 Répercutions pour le dimensionnement selon Code Modéle
CEB - FIP 1990

La notion d’excentricité relative 77 ne permet pas de dire vraiment si I’effet d’un moment de
flexion est vraiment préjudiciable a la résistance au poingonnement. Dans le chapitre 3, on a
montré que le Code Modele CEB — FIP 1990 [20], les normes BS 8110 [17] et ACI 318 [4]
permettent de prédire de fagon satisfaisante la réduction de la charge ultime au poingonnement
en présence d’'un moment de flexion. Ces normes utilisent une relation qui permet de
distinguer la contribution de I’effort vertical V et celle du moment de flexion non balancé M.
Pour le Code Modele CEB — FIP 1990, I’équation 4.11 est décrit au paragraphe 2.3.1 :

VKM,
+

u-d W-d
a=r1,/t, (4.12)

(4.11)

z-,\(/ = 7"l' + TI\'/ =

On définit aussi le rapport & =7,, /7, qui donne la contribution du moment de flexion par

rapport a celle de 1'effort vertical pour la résistance au poingconnement. // est a noter que la
partie du moment non balancé qui n’est pas prise en compte pour les contraintes de
cisaillement Ty, ¢’est-a-dire (I - K) My, doit étre reprise par |'armature de flexion de la dalle
afin de respecter [ ’équilibre.

4.7.1 Charges verticales

Portée constante ¢

La figure 4.37 donne le rapport « pour une dalle de 8 m de portée en fonction de 1’épaisseur
de la dalle et de la dimension de la colonne. Les tendances et la forme en «cloche » des
courbes rappellent celles de 'excentricité relative de la force de la figure 4.18. Le rapport
T, /7, atteint au maximum 0.2 pour une dalle de 0.20 m et pour une colonne de 0.45 m de
cOté.
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Figure 4.37: Rapport a selon le Code Modéle CEB — FIP 1990 [20] pour la 1°° connexion intérieure
pour des portées de 8 nt constante

La figure 4.38 donne le rapport & pour les trois dalles du tableau 4.2 (p. 114). Ce rapport est
faible pour les petites colonnes (¢ <£0.30 m) et maximum pour les colonnes de dimensions
moyennes (0.50 m < ¢ <0.70 m). On note toutefois peu de différence de comportement entre

ére

les trois dalles. Le rapport ¢ atteint au maximum 0.12 pour la 1** connexion intérieure et cela

presque indépendamment de la portée de la dalle.
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Figure 4.38: Rapport o pour la 1° connexion intérieure pour les trois dalles du tableau 4.2 (p. 114)

1" connexion intérieure. 11 est intéressant de

Les figures ci-dessus sont toutes données pour la
voir ce que vaut ce rapport dans le cas d’une colonne intérieure ordinaire. La définition d’une
colonne ordinaire est donnée a la figure 4.4 (p. 109). La figure 4.39 donne le rapport « pour
de telles colonnes ordinaires. Il n’y a pas de différence de comportement notable entre les
trois dalles. Le rapport maximum vaut environ a= 0.07 pour des colonnes de dimensions
moyennes. Ce rapport est alors faible dans le cas de colonnes intérieures ordinaires dont la

portée ¢ est identique dans toutes les directions.
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Figure 4.39:  Rapport o pour des connexions de colonnes intérieures ordinaires pour les trois dalles
du tableau 4.2

Portées adjacentes différentes

La figure 4.40a donne le rapport & pour différents rapports I avec une dalle 8 /0.30 m. La
courbe inférieure (I = 1) est la méme que celle de la figure 4.38 pour 4 =0.30 m. Le rapport
varie passablement avec le rapport des portées adjacentes I'. Cela s’explique par le fait que
pour une diminution du rapport T', le moment augmente (fig.4.20) mais I’effort vertical
diminue (la surface d’influence de la colonne diminue). Dans ce cas, le rapport « est
maximum pour la portée {,,. la plus faible (I'=1). Le rapport « atteint 0.23 pour des
colonnes de dimensions moyennes (0.50 m < ¢ <0.70 m). L’utilisation de colonnes de petites
dimensions (¢ £ 0.35 m) permet dans tous les cas d’obtenir un rapport < 0.15.
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a) Charges utiles placées de fagon b) Charges utiles uniformément réparties
asymétrique

Figure 4.40: Rapport o en fonction du rapport I pour la 1 connexion intérieure avec une dalle
80.30 m
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La figure 4.40b présente 1’'influence d’une charge utile placée non pas de fagon asymétrique
mais uniformément répartie sur toute la dalle. Ce graphique doit étre comparé a celui de la
figure 4.40a. On constate que pour un rapport I' = 1, I’influence d’une charge placée de facon

asymétrique est grande puisque le rapport @ passe de 0.05 a 0.11. Par contre, pour des
rapports I' =12 ou %4, le rapport « est quasiment le méme pour une disposition de la charge
utile asymétrique ou uniforme.

Pour les cas étudiés, la contrainte totale 7y, est toujours plus €levée pour une charge utile
disposée uniformément sur la surface de la dalle que si elle est placée de fagon asymétrique.
En effet, pour une charge utile asymétrique, la contrainte 7;- diminue plus rapidement que la
contrainte iy n’augmente par rapport au cas ou la charge est uniformément répartie. Pour les
configurations testées dans cette étude paramétrique, il n’est pas nécessaire de disposer les
charges de fagon asymétrique pour €valuer la résistance au poingonnement. Ceci reste aussi
valable pour des charges utiles trés importantes supérieures a celles données par la norme
suisse SIA 160 [138] de 5 kN/m?. Pour évaluer la résistance au poingonnement excentré, les
charges utiles doivent étre placées uniformément sur la dalle pour tous les cas de figure
renconlires.

4.7.2 Retrait de dessiccation

Dans le cas de déplacements imposés, le rapport «rest fortement tributaire de la portée ¢ et des
charges verticales de dimensionnement. La figure 4.28 (p. 133) a mis en évidence le fait que
I’excentricité relative diminue fortement en fonction de la portée de la dalle pour des charges
utiles identiques. Les figures présentées ci-dessous sont données alors pour une faible portée ¢
de 7 m afin de regarder le cas le plus défavorable.

Dans le cas du retrait de dessiccation, le déplacement différentielle entre deux dalles est
fortement tributaire de deux parametres principaux : 1’épaisseur de la dalle et I'intervalle de
bétonnage entre deux dalles successives. En effet, le retrait de dessiccation a une cinétique est,
dans le temps, beaucoup plus lente pour des dalles €paisses (voir fig. 4.13, p.116) que pour
des dalles fines. D’un autre c6té, les moments de flexion M,, augmentent fortement en
fonction de 1’épaisseur de la dalle pour des déplacements imposés (fig. 4.24, p. 128). La
figure 4.41 donne le rapport « pour deux intervalles de bétonnage différents dans le cas d’un
retrait de dessiccation d’un tres long batiment (£,,= 50 m). Un coefficient de sécurité partiel
de 1.0 est appliqué au moment de flexion M,;, provenant d’actions indirectes. Ce choix ressort
des discutions menées au paragraphe 4.3.3 sur la prise en compte des déformations imposées
(p. 117). Le premier intervalle est de 28 jours et correspond a4 un maximum pour un chantier
avec une cadence normale de bétonnage. Le deuxiéme intervalle est de un an et correspond au
cas ou le chantier a subi une interruption prolongée. Dans les deux cas, les charges verticales
de la figure 4.12 (p. 115) sont appliquées sur une dalle dont la portée est de 7m. Il faut
toujours garder a I’esprit que le coefficient ¢ diminuerait d’un facteur 4, si la portée était de
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14 m. Le retrait de dessiccation est calculé d’apres les équations de la norme SIA 162 [139]
sur la base d’hypotheses défavorables (consistance molle, humidité relative 50 %).

La figure 4.41a met en évidence que le coefficient ¢ reste toujours trés faible pour un
intervalle de bétonnage de 28 jours et cela méme pour des dalles trés épaisses. Pour ces dalles,
le retrait différentiel reste trés faible sur une telle période. Par contre, dans le cas d’une
interruption de chantier d’une année, ce retrait différentiel peut devenir important. La
figure 4.41b montre que le coefficient & peut atteindre plus de 0.4, Les valeurs maximum sont
atteintes pour des dalles dont I’épaisseur est d’environ 0.50 m.
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a) Intervalle de bétonnage de 28 jours a) Intervalle de bétonnage d’une année
Figure 4.41: Rapport o pour deux intervalles de bétonnage différentes des dalles. Conditions :
£=7m, by=350m, E*=11KkN/mm’, fonction retrait selon la SIA 162, conditions

défavorables du béton (consistance molle, humidité relative de I'air 50 %)

La figure 4.41 permet de montrer que le retrait de dessiccation donne des sollicitations trés
Jaibles dans le cas du poinconnement. méme pour des bdtiments trés longs sans joint, pour
autant que le chantier ne soit pas interrompu. Dans le cas d'un intervalle de bétonnage
prolongé entre deux dalles successives (arrét du chantier), il est impératif de considérer le
cas du retrait de dessiccation pour le dimensionnement au poingonnement de long bdtiment
sans joint.

4.7.3 Différence de température

Pour le cas de déplacements imposés dues a une différence de température entre deux dalles,

on considere les hypotheses suivantes :

N

e Le module d’élasticité¢ ajusté définit a 1’équation 4.2 (p. 116) est donné par
E* =2/3F pour le cas d’une différence de température saisonniére ;

e La différence de température est de 10°C entre deux dalles successives. La
connexion est composée de deux colonnes ;

e Distance au point fixe est de £,,= 30 m.
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Figure 4.42: Rapport « pour deux différentes portées ¢ Conditions . 6y = 30m, AT = 10°C,
? . , .
E* = 22 kN/mnr’. Les courbes en noire correspondent aux épaisseurs de dalle
normalement rencontrées pour une portée { donnée

La figure 4.42 donne le coefficient « pour deux dalles de portée différentes. On constate que
ce coefficient peut atteindre des valeurs trés élevées dans le cas de faible portée (£ =7 m,
fig. 4.42a). En pratique, I’épaisseur de la dalle est inférieure & 0.40 m pour des portées de 7 m.
C’est pourquoi seules les dalles de moins de 0.40m sont marquées en noire sur la
figure 4.42a. On constate alors que le facteur & ne dépasse pas 0.15 pour de telles épaisseurs.
C’est aussi le cas pour quasiment toutes les dalles de la figure 4.42b avec une portée de 12 m.

Pour les dalles connectées seulement & une colonne comme celle de toiture, le cocfficient &
est plus faible que montré ci-dessus. En effet, le moment de flexion non balancé M, est
inférieur pour une connexion composée de une colonne que pour une connexion composé de
deux colonnes et cette diminution peut étre estimée a 1’aide de la figure 4.32 (p. 136).

Le coefficient ¢ est en principe inférieure a 0.15 pour des différences de température allant
jusqu’a 10°C et pour des distances au point fixe inférieure a 30 m. Le rapport o peut devenir
important pour des dalles épaisses avec de petites portées ou pour des distances au point fixe
£,rsupérieure a 30 m.

4.7.4 Coefficient f multipliant la charge verticale

L’Eurocode 2 [42] et 1a norme BS 8110 [17] donnent un coefficient B qui multiplie la charge
Vsa afin tenir compte des moments de flexion pour le dimensionnement au poingonnement. Ce
coefficient vaut = 1.15 pour toutes les colonnes intérieures. Dans le cas de notre étude
vaut alors (1 + ). Pour des portées ¢ constantes, le rapport f atteint au maximum 1.12 pour la
1 connexion intérieure et 1.07 pour une colonne intérieure ordinaire. La limite f=1.15
n’est par conséquent jamais dépassée. Par contre, pour des champs de dalle dont le rapport
entre deux portées adjacentes vaut %2, § peut atteindre 1.22 suivant la dimension de la colonne.
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Pour des champs de dalle tres asymétriques (I" < 34), il est donc nécessaire de tenir compte des
moments de flexion M, pour 1’évaluation de la résistance au poinconnement. Une attention
particuliere doit étre portée aux dalles élancées puisque le coefficient £ augmente
sensiblement avec 1’élancement de la dalle. Le coefficient f augmente sensiblement lorsque la
portée transversale diminue. Le cas le plus défavorable est donné pour un rapport des portées
adjacentes I" égal a Y2 et une portée transversale tres faible.

Pour les cas de déplacements imposés causés par le retrait de dessiccation, il n’est pas
nécessaire d’en tenir compte pour le dimensionnement au poingonnement pour autant qu’il
n’y ait pas une interruption du chantier. Dans le cas d’'un intervalle de bétonnage prolongé
entre deux dalles successives (arrét du chantier), il est impératif de considérer le cas du
retrait de dessiccation pour le dimensionnement au poin¢onnement de long bdtiment sans

joint.

4.8 Conclusions et recommandations

Il n’est en principe pas nécessaire de connaitre les moments de flexion dans les colonnes
intérieures pour évaluer la résistance au poinconnement des dalles de batiment, en présence de
noyaux et de murs rigides. L’excentricité relative de la force reste le plus souvent faible et
I’utilisation d’un coefficient unique multipliant la charge introduite dans la colonne permet de

tenir compte de ce moment.

Tableau 4.4: Valeurs de [ recommandées selon la position et la dimension de la colonne pour des
batiments contreventés par des noyaux et des murs rigides (sans tenir compte des
déplacements imposés)

Co6té de la colonne carrée [m]

¢=0.20 0.20<¢<0.30 c>0.30
) _ 1.05* 1.10*
Rapport des portées F=1 (1°" connexion intérieure) (1°" connexion int.)
adjacentes de part et
T<¢3% 1.05 1.10 1.15
d’autre d’une colonne ,
EE W o \j&\\ % -
intérieure F<% 1.05 115 : Cglcgl du?mome;nt
non bal&nce My~

* pour une colonne intérieure ordinaire, le coefficient peut étre pris a B = 1.00

Le coefficient f=1.15 défini par I’Eurocode 2 [42] ou la norme BS 8110 [17] permet de
prendre en compte les effets de I'excentricité de la charge pour une grande majorité des
colonnes intérieures de batiment. Ce facteur est valable dans les limites données au
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tableau 4.4 pour le cas de charges verticales. Ce tableau donne les valeurs de  recommandées
suivant la position et la dimension de la colonne pour des batiments contreventés par des
noyaux et des murs rigides. Dans le cas de colonnes carrées de 0.2 m, le facteur S peut étre
réduit a 1.05 dans tous les cas. Lorsque le rapport des portées adjacentes autour d’une colonne
intérieure est inférieur a % et que la dimension de la colonne est supérieure a 0.30 m, il est
recommandé€ de calculer le moment de flexion transmis par la dalle aux colonnes et d’utiliser
une formule idoine pour estimer le coefficient S. Pour les configurations testées dans cette
étude paramétrique, il n’est pas nécessaire de disposer les charges de facon asymétrique pour
évaluer la résistance au poingonnement.

Il n’est pas nécessaire de tenir compte du moment de flexion M,,;, pour le dimensionnement au
poinconnement pour des dalles soumises a une différence de température allant jusqu'a 10°C
et dont la distance au point fixe est inférieure a 30 m. Pour de telle cas, un coefficient = 1.15
est suffisant. Pour le cas du retrait de dessiccation un coefficient f= 1.05 est suffisant pour
autant qu’il n’y ait pas une interruption du chantier.

L’intensité du moment de flexion non balancé M, peut étre caractérisée par l’excentricité
relative 1. Le poingonnement peut étre considéré comme centré pour une excentricité relative
inférieure a 0. 1.

L’utilisation de colonnes de faibles dimensions est favorable dans le cas de poingonnement
excentré engendré par des charges verticales ou des déplacements imposés a un bdtiment
contreventés par des noyaux et des murs rigides.
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5 Conclusions

5.1 Synthése

La conception moderne d’un batiment du type « planchers dalles » passe par la connaissance
et la maftrise du poingonnement. Ce mode de rupture dicte trés souvent les dimensions des
éléments porteurs, d’olt un enjeu a la fois économique, esthétique et technologique. Si les
colonnes sont liées de fagcon monolithique a la dalle, un moment de flexion est transmis dans
les colonnes en plus d’un effort normal. On utilise alors le terme de poingonnement excentré.
Le role joué par ce moment de flexion sur la résistance au poingonnement a été montré dans
ce travail a 1'aide d’essais en laboratoire et d'unc étude paramétrique avec d’un programmc
d’éléments finis.

Le moment transmis par la dallc aux colonnes est appeié moment de flexion non balancé M.
Bien que I’effort vertical V soit transmis seulement aux colonnes inférieures, le moment M,
est transmis aux colonnes inférieures et supérieures. Ce moment dépend d’unc multitude de
parametres tels que la géométrie propre de la dalle, la rigidité des éléments, les charges, les
déplacements imposés, la fissuration de la dalle et de la colonne, le nombre de colonne
constituant la connexion (une ou deux colonnes), etc. Un des problémes pour l'ingénieur est
de savoir dans quelles conditions il peut négliger le poingonnement excentré pour les
batiments contreventés par des noyaux et des murs rigides en dehors des zones sismiques.
Cette étude met en évidence l'influence de la rigidité des colonnes sur la résistance au
poinconnement des planchers-dalles dans le cas d’actions directes et indirectes.

Les essais en laboratoire menés sur une série de 7 dalles en béton armé de 3 x 3 x 0.15 m avec
et sans armature de poinconnement ont montré une influence marquée d’une excentricité de la
force sur la résistance au poingonnement. L’'excentricité relative de la force définie par

nh

n :V—— est de 0.5 et de 1.0, ou ¢ est le cOt€ de la colonne carrée. L'étude paramétrique
- ¢

effectuée au chapitre 4 a montré qu’une excentricité de 77=1 correspond a une borne
supérieure pour des batiments contreventés par des noyaux et des murs rigides.
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Pour les dalles sans armature de poingonnement, la réduction de la charge ultime par rapport
au cas sans excentricité est de 22 % et de 36 % pour une excentricité respectivement de
n=0.5 et n=1. Cette réduction est comparable pour les dalles avec des étriers, puisqu’elle
atteint 26 % pour une excentricit¢é de n=0.5. L’armature de poingonnement permet
d’augmenter la résistance ultime au poingonnement et la ductilité de la connexion dalle-
colonne en empéchant les fissures de se coaliser en une fissure unique de poingconnement. Cett
armature de poingconnement permet, dans le cas de nos essais, de doubler la rotation de la
colonne a la rupture et cela indépendamment de 1’ utilisation de goujons ou d’étiers.

L’ancrage des étriers est problématique pour les dalles de faibles épaisseurs. En effet, les
étriers n’atteignent pas la limite d’écoulement de I’acier méme si la rupture est située a
I’intérieure de la zone des armatures de poinconnement. C’est pourquoi certaines normes
interdisent I’utilisation d’étriers pour des dalles minces. La norme canadienne CSA A23.3-94
proscrit ’utilisation d’étriers pour des dalles d’épaisseur inférieure a 0.30 m, ce qui rend leurs
utilisations impossibles pour de nombreuses dalles de batiments.

Les goujons permettent d’obtenir un confinement suffisant du béton autour de la colonne
puisque la rupture par poingonnement est localisée au niveau des derniers goujons de chaque
rangée. L’utilisation de goujons permet d’augmenter la charge ultime de 42 %, ce qui est
supérieure a I’augmentation obtenue i I’aide des étriers. En effet, le périmétre critique pour
lequel le béton doit reprendre seul 1’effort tranchant ne peut pas €tre considéré a partir des
derniers goujons de chaque rangée. Les goujons doivent €tre utilisés avec précaution pour des
dalles de faible épaisseur, car il existe un risque de rupture d’ancrage du dernier goujon situés
en périphérie.

La comparaison menée sur 50 essais de poingconnement sur la base du Code Modele CEB —
FIP 1990 [20], la norme britannique BS 8110 [17] et la norme américaine ACI 318 [1] met en
évidence les points suivants :

e Les trois normes examinées prédisent de fagon satisfaisante la déduction de la
charge ultime lors d’un poingonnement excentré. Le Code Modele CEB -
FIP 1990 permet de prédire au mieux la charge ultime de nos essais ;

e Les normes donnent une interaction linéaire entre |’effort tranchant et le moment
de flexion. Cette hypothese est confirmée par nos essais en laboratoire ;

e Le Code Modele CEB — FIP 1990 et Ia norme BS 8110-97 donnent une bonne
estimation de I'influence de 1’armature longitudinale et de I’effet de taille sur la
résistance au poingonnement. La norme américaine néglige toutefois ces
parametres, ce qui peut conduire a un dimensionnement du c6té de I'insécurité
pour de faibles taux d’armature ou pour des dalles tres épaisses, mais dans ce cas
c’est la flexion qui est le critere de rupture.



EPFL - IBAP Chapitre 5 : Conclusions 151

La norme BS 8110 et le Code Modele 1990 permettent d’estimer au mieux la charge ultime
pour un poingonnement excentré. La norme britannique donne cependant une équation
nettement plus compacte et facile d’utilisation pour I’'ingénieur praticien.

L’étude paramétrique a montré que les colonnes de petites dimensions (¢ <0.30m) sont
particulicrement intéressantes dans le cas d’un poingconnement excentré. En effet, le moment
de flexion non balancé M,, et I'excentricité relative 1 de la force sont faibles. L’utilisation de
telles colonnes permet d’obtenir un effort quasiment centré et ce quelle que soit la géométrie
et les charges verticales de la dalle. Dans la mesure du possible, il est intéressant d’utiliser des
BHP et de forts taux d’armature des colonnes afin de réduire au maximum la dimension des
colonnes. Dans le cas de charges verticales, le moment dans les colonnes est directement li€ a
la rotation de la dalle sur les porteurs verticaux. L’utilisation d’une surépaisseur de la dalle ou
de la précontrainte permet de réduire les déformations et par conséquent les rotations sur les
appuis. Dans le cas d’utilisation de la précontrainte, il faut néanmoins rester prudent pour de
longs batiments sans joints ou des déplacements imposés peuvent crées des moments de
flexion non balancés importants.

Des portées adjacentes inégales autour de la colonne constituent la configuration géométrique
qui donne I’excentricité relative maximale. Pour les configurations investiguées, 1’excentricité
relative peut atteindre environ 77 = 0.40 pour un rapport des portées adjacentes de V2 et Va.

Les excentricités relatives engendrées par les déplacements imposés sont le plus souvent
faibles. En effet, les moments de flexion dans les colonnes sont importants seulement pour des
dalles d’épaisseurs supérieures a 0.40 m. Pour de telles dalles, la charge verticale transmise
aux colonnes est importante ce qui réduit I’influence relative d’un moment de flexion. Le
retrait de dessiccation donne des sollicitations trés faibles dans le cas du poingonnement
méme pour des batiments trés longs sans joint pour autant que le chantier ne soit pas
interrompu. Dans le cas d’un intervalle de bétonnage prolongé entre deux dalles successives
(arrét du chantier), il est impératif de considérer le cas du retrait de dessiccation pour le
dimensionnement au poingonnement de long batiment sans joint. Les abaques donnés dans ce
travail permettent de résoudre rapidement un probléme donné.

Dans le cas de charges verticales et de déplacements imposés, la fissuration de la dalle autour
de la colonne crée une réduction de la rigidité de la liaison. Suivant les cas de figures et les
hypothéses avancées, la réduction du moment de flexion non balancé peut atteindre de 1.5 a 2.
I appartiendra a 1’ingénieur de juger s'il peut avoir recours a une telle réduction, mais dans la
mesure du possible un calcul élastique linéaire est conseillé.

La partie du moment non balanc€ qui n’est pas prise en compte pour la résistance au
poingonnement, c’est a dire (1 - K) M,,, doit étre reprise par I’armature de flexion de la dalle
afin de respecter 1'équilibre, ot K est la faction du moment M, qui est transmis en effort
tranchant dans la dalle.
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L utilisation de colonnes de faibles dimensions est favorable dans le cas de poingonnement
excentré engendré par des charges verticales ou des déplacements imposés a un bdtiment
contreventé par des noyaux er des murs rigides.

5.2 Recommandations pour la pratique

Il n’est en principe pas nécessaire de connaitre les moments de flexion dans les colonnes
intérieures pour évaluer la résistance au poingonnement des dalles de batiment en présence de
noyaux et de murs rigides. L’excentricité relative de la force reste le plus souvent faible et
I’utilisation d’un coefficient unique multipliant la charge verticale introduite dans la colonne
permet de tenir compte de ce moment.

Le coefficient f=1.15 défini par 1’Eurocode 2 [42] ou la norme britannique BS 8110 [17]
permet de prendre en compte les effets de ’excentricité de la charge pour une grande majorité
des colonnes intérieures de batiments. Ce facteur est valable que dans les limites données au
tableau 5.1 pour le cas de charges verticales. Ce tableau donne les valeurs de f recommandées
selon la position et la dimension de la colonne pour des batiments contreventés par des
noyaux et des murs rigides.

Tableau 5.1: Valeurs recommandées de f selon la position et la dimension de la colonne pour des
bdtiments contreventés par des noyaux et des murs rigides (sans tenir compte des

déplacements imposés)

Dimension de la colonne carrée [m]
¢=0.20 0.20<¢<£0.30 ¢>0.30
1.05% 1.10%*
=1 léxc 1 intéri lérc | int
Rapport des portées ( colonne intérieure) (17" colonne int.)
adjacentes autour d’une | [ ¢34 1.05 1.10 1.15
colonne intérieure | dg};»ﬁ R
<% 1.05 115 Calcul du moment
«non balanceé ..

* pour une colonne intérieure ordinaire, le coefficient peut étre pris a § = 1.00

Lorsque le rapport des portées adjacentes autour d’une colonne intérieure est inférieur a % et
que la dimension de la colonne est supérieure a 0.30 m, il est recommandé de calculer le
moment de flexion non balancé et d’utiliser une formule idoine pour estimer le coefficient £,
Il n’est pas nécessaire de disposer les charges utiles de fagcon asymétrique pour évaluer la
résistance au poingonnement des planchers dalles.
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Il n’est pas nécessaire de calculer le moment de flexion non balancé pour le dimensionnement
au poingonnement pour des dalles soumises a un allongement relatif entre deux dalles jusqu’a
Ae=0.1 %o et dont la distance au point fixe est inférieure & 30 m. Pour de tels cas, un
coefficient = 1.15 est suffisant. Pour le cas du retrait de dessiccation un coefficient f=1.05
est suffisant pour autant qu’il n’y ait pas une interruption du chantier. Dans le cas d'un
intervalle de bétonnage prolongé entre deux dalles successives (arrét du chantier), il est
impératif de considérer le cas du retrait de dessiccation pour le dimensionnement au
poingonnement de longs bdtiments sans joint.

L’intensité du moment de flexion non balancé M,, peut étre caractérisée par l’excentricité
relative 7. Le poingonnement peut étre considéré comme centré pour une excentricité relative
inférieure a = 0.1.

5.3 Recherche future

Le savoir-faire acquis devrait étre utilisé pour la poursuite d’un programme plus vaste sur le
poinconnement. La revue de la littérature a montré un manque indéniable d’essais de
poingonnement excentré dans les domaines suivants :

e Dalles en béton a haute performance (BHP) ;
e Dalles précontraintes.

L’influence de I'effet de taille devait étre aussi investiguée sur des dalles de plus grande
épatsseur. En effet, la grande majorité des essais de poingonnement excentré sont effectués sur
des dalles d’épaisseur inférieure a 0.15 m. 11 serait alors intéressant de tester des dalles de plus
de 0.20 m, voir jusqu’a 0.30 m, mais il faut bien réaliser que les forces & mettre en jeu
deviennent importantes.

Afin d’étudier un nombre plus important de parametres, le développement de modeles
analytiques ou ’extension de modeles existants pour le poinconnement excentré devrait étre
entrepris. On pense notamment a un modele analytique ou 4 un modele numérique capable de
prendre en compte les effets d’un poingonnement excentré et I’armature de poingonnement.
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