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Résumé

Cette contribution, en s’appuyant sur expérimentation et modélisation numérique vise
a une meilleure compréhension du comportement des dalles en béton armé sous sollicitations
de cisaillement. Une campagne expérimentale a été réalisée sur des dalles épaisses a pleine
échelle typique des dalles de centrales nucléaires. Ces dalles sans armatures d’effort tranchant
sont soumises a une sollicitation de cisaillement en chargement quasi-statique. Les essais sont
réalisés en faisant varier différents parametres qui peuvent influencer le comportement au
cisaillement. Sont ainsi étudiés : la résistance en compression du béton, 1’épaisseur de la dalle,
les taux d’armatures longitudinales et transversales, le diametre maximal des granulats, ainsi
que la longueur de la plaque de chargement. L’influence des efforts de membrane, de
compression ou de traction, sur le comportement au cisaillement a également été analysée.
Les résultats des essais sont ensuite comparés aux prédictions des codes de calcul. Ces
résultats ont d’abord permis de répondre aux divergences qui existent entre I’Eurocode 2 et
1I’Annexe Nationale Francaise quant a la prédiction du cisaillement des dalles en béton arme.
Ont également été évalués en plus de I’Eurocode 2 et de I’Annexe Nationale Frangaise, le
niveau de précision donné par les autres normes de dimensionnement au cisaillement a
savoir : la norme américaine ACI 318-14, le code nucléaire AFCEN ETC-C 2010, le fib-
Model Code 2010 basée sur la théorie du champ de compression modifié (MCFT), I’approche
par la théorie de la fissure critique de cisaillement (CSCT) qui est a la base de la norme suisse
SIA 262-2003 et enfin une récente proposition d’extension de I'Eurocode 2 proposé par
[Lantsoght et al, 2015].

Ensuite est évalué la possibilité d’analyses non-linéaire par élément finis (EF) pour
reproduire le phénomeéne du cisaillement dans les dalles. Le modele de béton elastoplastique
avec endommagement (CDP) disponible dans le logiciel Abaqus est utilisé et combiné & une
analyse quasi-statique a schéma de résolution explicite. Des lois de comportement appropriées
du béton en traction et en compression avec des comportements post-pic associés a un critére
énergétique ont été considérées. Le modéle numérique est calibré a l'aide d'un essai de
référence puis validé en simulant les différents essais de dalles de la campagne expérimentale.
L'influence de différents parametres numériques a été examinée dans le processus de
calibration. Les résultats ont montré que le modéle proposé simule avec succes les réponses
expérimentales des dalles en termes de résistance au cisaillement et de modes de rupture. Une
étude parametrique a été ensuite realisee sur la base du modele proposé avec les mémes
propriétés mécaniques de béton. Des lois simplifiées permettant d’estimer les capacités en
cisaillement en fonction des différents parametres étudies sont finalement proposees.
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Abstract

This study, based on experiments and numerical modeling, aims at a better
understanding of the shear behavior of reinforced concrete slabs. An experimental campaign
was carried out on full-scale thick slabs typical of nuclear power plant slabs. These slabs
without shear reinforcement are subjected to a quasi-static shear loading. The tests are carried
out by varying on specimens the values of the various parameters may have an influence on
the shear behavior. We addressed the influence of several variables: the concrete compressive
strength, the slab depth, the bottom longitudinal and transverse reinforcement ratio, the
concrete aggregate size, the loading plate length, the axial compression and tension forces
applied. The results of the tests are then compared with the predictions of the calculation
codes. These results first of all helped to answer the differences between the Eurocode 2 and
the French National Annex concerning the prediction of the shear capacity of reinforced
concrete slabs. In addition to Eurocode 2 and the French National Annex, the level of
accuracy given by other shear dimensioning standards was also assessed: The American
standard ACI 318-14, the AFCEN ETC-C 2010 code used for nuclear buildings, The fib-
Model 2010 based on the Modified Compression Field Theory (MCFT), the Critical Shear
Crack Theory (CSCT) which is the basis of the Swiss standard SIA 262-2003, and finally a
recent proposal for the extension of Eurocode 2 proposed by [Lantsoght et al., 2015].

Next, we evaluate the possibilities of a non-linear finite element analysis (EF) to
reproduce the phenomenon of shear in slabs. The concrete damaged plasticity (CDP) model in
the Abaqus finite element software was used and combined with a quasi-static analysis using
an explicit resolution scheme. The appropriate constitutive concrete models in tension and
compression with post-peak behaviors associated with an energy criterion were implemented.
The model was first calibrated using a reference test from the experiment. The influence of
the numerical parameters was examined. Then the relevance of the calibrated model was
validated by simulating all the remaining slabs from the experimental campaign. The results
show that the numerical model can successfully simulate the experimental shear responses of
the RC slabs in terms of shear strength and the failure modes. Finally, a new parametric study
was conducted based on the numerical proposed model to gauge the influence of the different
factors on shear strength. The same mechanical properties of concrete are used. Simplified
laws allowing estimating the shear capacities according to the different parameters studied are
proposed.

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Productions scientifiques

A. Publications dans des revues internationales a comité de lecture

[1] W.S.A.Nana, T.T.Bui, Limam A, Abouri S, 2017. «Experimental and Numerical
Modelling of Shear Behaviour of Full-scale RC Slabs Under Concentrated Loads».
Structures, Elsevier, Volume 10, Pages 96-116. DOI:10.1016/j.istruc.2017.02.004.

[2] T.T. Bui, W.S.A.Nana, S.Abouri, A.Limam, B.Tedoldi, T.Roure, 2017: «Influence of
uniaxial tension and compression on shear strength of concrete slabs subjected to
concentrated loads near to support». Construction and Building Materials. Volume 146,
Pages 86-101, Impact factor =2.421

[3] S.Limam, W.S.A.Nana, T.T. Bui, A. Limam, S.Abouri, 2017: « Experimental
investigation and analytical calculations on shear strength of full-scale RC slabs with shear
reinforcement for nuclear power plants ». Nuclear Engineering and Design, Volume 324,
Pages 143-157, Impact factor =1.142

[4] T.T. Bui, A.Limam, W.S.A Nana, E. Ferrier, M.Bost, 2017. Evaluation of one-way shear
behavior of reinforced concrete slabs: Experimental and Numerical Analysis. European
Journal of Environmental and Civil Engineering, Pages 1-27, Impact factor =0.897

[5] T.T.Bui, S.Abouri, A.Limam, W.S.A.Nana, B.Tedoldi, T.Roure, 2016: « Experiment
investigation on shear strength of concrete slabs in nuclear buildings subjected to
concentrated loads». Engineering Structures, Volume 131, Pages 405-420, DOI:
10.1016/j.engstruct.2016.10.045. Impact factor = 2.275

B. Communications avec actes dans des congres

W.S.A.Nana, S.Limam, T.T. Bui, A. Limam, S.Abouri, 2018: «Shear behavior of full-scale
RC slabs without shear stirrup in nuclear buildings: Experimental and Numerical Modeling».
Computational modelling of concrete and concrete structures (EURO-C 2018), February 26
- March 1, 2018, Bad Hofgastein, Austria.

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



TABLES DES MATIERES

Chapitre 1 2 INTrOAUCTION ..o b 1
I R 0103 1 =3 PP PP PPPPPPPPR 1
1.2 Problématiques et Objectifs.....ccoovviiiiiiiiiiiiiiiii 2
1.3 Structure du dOCUIMENT «cccueeeueeiiiiiiiiiiiiiiieeee ettt ee et 7

Chapitre 2 : Les dalles en béton armé sous sollicitation de cisaillement. Comportement

mecanique et pratique de dimensioNNEMENT .....cceeeeereirenrenrenrenensennesnesnens 11

2.1  Comportement en cisaillement des dalles en béton armé..........................oo. 11
2.1.1  Fissuration et Modes de rupture...........ccccceeviiiiiiiii 12
2.1.2  Mécanismes de résistance au cisaillement ............cccccvviiiiiiiiiiiiiiiiiin 23
2.1.3 Parameétres influencant la résistance au cisaillement .........c.cccoeveviiiiinnnnnnnns 28
2.2 Influence d’un effort normal sur le comportement au cisaillement...................... 52
2.3 Modeles de calcul de la résistance au cisaillement ...........cceeeviiiiiiiiiiiiiiiniiiiiinnnne. 56
2.3.1  Les modeéles théoriques...........ccccceeiiiiiiiiiii 57
2.3.2  Lanorme Européenne [CEN. Eurocode 2, 2005] ............ooeevviiiiin. 63
2.3.3  Lanorme Américaine [ACI Comittee 318, 2014 ]........ccccuvvriiiiiiiiiininnnnnnnnnn. 66
2.3.4  Proposition d’extension de ’EC2 de [Lantsoght et al, 2015]...........cceeeeeeen. 67
2.3.5  Le code nucléaire [AFCEN ETC-C, 2010] ....cccoiiiiiiiimmiiiiiniiiiiiiiiieeeeeeeees 68
2.3.6  La norme canadienne [CSA23.3, 2004 ] .cccouumviiiiiiiiiiiiiiiiiiinieeiiiiiiieee e 69
2.3.7  Le [fib-Model Code 2010, 2012] .....ccooviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii, 69
2.4 Synthese du chapitre 2.........ccoooiviiiiiiiiiiiii 72
Chapitre 3 : Campagne EXPErimentale ............cooiiiieiiiieieesee e 73
3.1  Parameétres des dalles d’essai.........ceeeviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiccct e, 75
3.2 Description du banc d’essai.......ccccccviiiiiiiiiiii 77
3.2.1  Banc d’essai sans effort normal ............cooooiiiiiiiiiiiiiiiii, 77
3.2.2  Banc d’essai avec effort normal............ooooiiiiiiiiiiiiiiiiiiii, 81
3.3 Données géométriques et ferraillage des dalles........................ooo 86
3.3.1  Dalles sans effort normal.........ccooouuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 86
3.3.2  Dalles avec effort normal ........ccooouuuiiiiiiiiiiiiiiiiiii e, 91
3.4 Propriétés des matériauxX ......cooevvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 92

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



4.2 ACIET ettt ettt e e e ettt bbb e e e e e e e et bana s 96
3.5  Synthese du chapitre 3.........ccooiiiiiiiiiiiiiiii 101
Chapitre 4 : Résultats EXPErIMENTAUX ......ccoovviriiriiiiiierieese et 103
4.1  Résultats eXpérimentatuX ...........euueeeiiiiiiiiiiiiiiiiieiiiiiiieieieeere———.. 103
4.1.1  Comportement global...........cccooooiiiiiiiiiiii 103
4.1.2  Modes de Tupture ........ccocviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiie e 107
4.1.3  Déformation dans les armatures.........coeuuueviiiiiiiiiiiiiiiiiiniiiiiiiiiiieeeeens 109
4.1.4  Evaluation de la distribution de la charge ............ccccccovviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii, 112
4.2 Influence de la résistance en COMPression .............uvvviviiiiiiiiiiiiiiiiiiiii, 113
4.3 Influence du ratio av/d ..c...oeeeiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 116
4.4  Influence des armatures longitudinales et transversales ............cccccceviiiiiiiiiiii, 119
4.5  Influence de la taille des granulats .............coeeviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 124
4.6  Influence de la longueur de la plaque de chargement.................coooviviiiiiiiiiininn. 126
4.7 Influence de I’effort normal de compression et de traction............ccceevvvveviennnnnes 128
4.7.1  Modes de TUPLUTE ......uvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiicceccce 129
4.7.2  Comportement global...........cccccccooiiiiiiiiiiii 132
4.7.3  Comportement local.........ccccccceiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 135
4.8  Analyse des codes de calcul de la résistance au cisaillement des dalles .............. 139
4.8.1 Cas des dalles sans effort normal ............coooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiee e, 139
4.8.2 Cas des dalles avec effort normal ...........coooeiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e, 145
4.9  Synthése du chapitre 4...........covviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 150

Chapitre 5 : Revue de la littérature :

Modélisation du comportement structurel du béton ............ccocoveveienee, 152

5.1  Comportement microstructurale du béton.................oooee 154
5.2  Comportement mécanique macroscopique du béton............ccceevvniiin. 155
5.2.1  Compression et traction uniaxiale .........cccccuviiiiiiiiiiiiiiiiii, 155
5.2.2 Comportement du béton sous contraintes biaxiales ............cccccovvinnnnniinn. 161
5.2.3  Comportement du béton sous contraintes triaxiales ...........cccccevvvinnnnnnnnn. 161
5.3  Modélisation du comportement mécanique du béton.............cceeevvinnin. 162
5.3.1  Echelle d’8tude.....c.cocoeiiiiiiiiiiiiiii e 163

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



5.3.2 Modélisation de 1a fiSSUTration c.oocuveeieiinienieiinieiiiieeeieineeeeteenteeeaeenrenraeeneenees 164

5.4  Modeéles d’endommagement ............eeeeeiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 172
5.5  Modeéles de plastiCité ........ccooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 173
5.6  Couplage de 'endommagement et de la plasticité.................ccoeeeninin. 175
5.6.1  Avantages du couplage entre endommagement et plasticité..................... 175
5.6.2  Approches pour coupler I'endommagement et la plasticité ........................ 176

5.6.3  Modéle elastoplastique avec endommagent de [Lee et Fenves, 1998] et

[Lubliner et al, 1989] ......uuumiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 177
5.7  Etude des problemes de localisation...........cccccccoiii 178
5.8  Méthodes de régularisation (limiteurs de localisation) ............ccccceevnininn. 180

5.8.1  Régularisation énergétique [Hillerborg et al. 1976] ..............ooeeeiiiiiin. 180

5.8.2 Régularisation par théorie non locale intégrale.............................L 183

5.8.3 Régularisation par formulation en gradient......................... 186

5.8.4  Régularisation par enrichissement cinématique : théorie du second gradient

[Chambon et al. 2001 ].....cooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 189

5.8.5 Méthode de régularisation énergétique Vs régularisation par théorie non

locale intégrale [ Xenos et Grassl, 2016]..........ccccoiviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 190
5.9 Synthese du chapitre S........cccooiviiiiiiiiiiiiii 194

Chapitre 6 : Modélisation EIément Fini du comportement quasi-statique des dalles en
DELON ArME ... 195

6.1  Modélisation du béton : Modéle de béton CDP (Concrete Damaged Plasticity).196
6.1.1  Critére de Plasticité..........cooovvmiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii 198
6.1.2  Regle d’écoulement .............cceeeiiiiiiiiii 202

6.2 Concrete Damaged Plasticity model (CDP) Vs Concrete Smeared Cracking model
(CSC) 204

6.3  Analyse quasi-statique dans ABAQUS ..., 206
6.3.1  ABAQUS/implicit (ABAQUS/Standard) ..........cccccoevvnnniiiiiiiiiiinnnnnnnnnnn. 208
6.3.2 ABAQUS/EXPLCIt weeviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiccecciieccce e 209
6.3.3  Conditions d’analyses quasi-statiques.........cccceevvviiiiiiiiiiiiiiii. 212
6.3.4  Eléments finis pour le béton et les armatures ............cccceevvviinnnnn. 213

6.4  Lois de comportement uniaxiale du béton..............cccccccvviiiiiiiiii, 216
6.4.1 Loi de comportement uniaxiale du béton en traction.....................oee. 217
6.4.2  Loi de comportement uniaxiale du béton en compression..............ccoeeeee. 221

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



6.4.3  Loide comportement des armatures..........ccccevevviiiiiiiiiiiiiiii. 223

6.5  Synthese du chapitre O.........ccoooviiiiiiiiiiiiiiii 223
Chapitre 7 : Vérification et validation du modéle nUMErique ..o, 226
7.1  Description du modéle Element Fini de la dalle de contréle S2........................ 226
7.2 Calibrage du modéele de la dalle de contréle S2.................ccoeeiiii 227
7.2.1 Influence de la taille du maillage ...........coocoiiiiiiiiii 227
7.2.2  Influence de I'angle de dilatation..........ccccuvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiien, 232
7.2.3  Influence du parametre Kc...........oooeiii 233
7.2.4  Influence de I'énergie de rupture du béton.........cccooovviiiiiiiiiiiiiiiiiinnnnn. 233
7.3 Résultats et disCuSSIONS....civiiiuuiiiiiiiiiiiiiiiiieiciri et 236
7.3.1 Comportement global...........cccccooiiii 236
7.3.2 Comportement local.........ooooviiiiiiiiiii 239
7.4 Synthese du chapitre 7T.........cccccciiiiiiii 242

Chapitre 8 : Analyse numeérique des parametres intervenant dans le mécanisme de

resistance au cisaillement des dalles ..., 243

8.1  Influence de 'armature longitudinale et transversale...........ccccccevviiiiiiiiiiiiiini. 243
8.2  Influence du ratio d’élancement av/d.........cceeeviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiienieeiennee. 246
8.3  Influence du diameétre maximal des granulats .............ccccoovviiiiiiiiiiii, 248
8.4  Influence de la résistance en traction du béton...........ocevvueiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiinnnnen. 250
8.5 Influence de la longueur de plaque de charge ...........ccccccovvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiinn. 251
8.6  Influence de la résistance en compression du béton ...........ccccevvvviiiiiiiiiiiiiiiiin. 254
8.7  Synthese du chapitre 8............cccccevvviiiiiiiiiiiiiiiiiiii 257
Chapitre 9 : Conclusions et PEFSPECLIVES .......ccviiiiieiiie e 258
0.1 ConCIUSIONS ettt ettt e e e ettt e e e e e eeanaaas 258
9.1.1  Etudes expérimentales ...........ccccceeeiiiiiiiiiii 258
9.1.2  Analyses DUMETIQUES..........coeeviiiiiiiiiiiiiiiii 262
0.2 PersSpeCliVes...ccciiiiiiiiiiiiiiiiiiie et 264
9.2.1  Etudes expérimentales ..............ccccccii 264
0.2.2  Analyses DUMETIQUES.........cooevviiiiiiiiiiiiiiiii 265

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Liste des notations

dv

As
bw

bef‘f
CRd,c

di

dt

Amax
Ec

Eo

Es

=

fe

fek
fem,meas
fctm,meas
fy

G

Gt

Ge

k

Keg

Ke
Lplaque
M
Mexp
N

portée de cisaillement: distance entre la face de la charge et la face de I’appui
portée de cisaillement: distance entre I’axe de la charge et ’axe de ’appui
diameétre maximal des granulats selon le MCFT

aire d’armature longitudinale tendue

largeur de poutre

largeur effective en cisaillement

facteur pour la capacité en cisaillement caractéristique selon I’Eurocode 2
hauteur effective de la section

hauteur effective de I’armature longitudinale tendue

hauteur effective de 1’armature transversale tendue

diamétre maximal des granulats

module de Young du béton

module de Young du béton non endommagé

module de Young de I’armature

fonction de charge

résistance a la compression du béton

résistance caractéristique a la compression du béton

résistance moyenne a la compression du béton a la date de 1’essai
résistance moyenne a la traction du béton a la date de 1’essai

contrainte limite €lastique de ’acier

fonction potentielle d’écoulement plastique

énergie de rupture du béton en traction

énergie de rupture du béton en compression

facteur prenant en compte 1’effet d’échelle selon I’Eurocode 2

coefficient qui dépend de taille maximale du granulat selon fib-Model code
2010

parameétre définissant la forme de la surface de charge

longueur de la plaque de charge

moment de flexion

moment de flexion expérimental au niveau de la charge concentrée

effort normal

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés




Py

Sx

Sxe

\Y
VEc2
VFrance
VLantsoght
Vaci
Vmc
Veser
Vexp
Vu-Fem
W

We

charge ultime mesurée dans I’essai

espacement entre les fissures diagonales

parametre d’espacement des fissures selon le MCFT

facteur équivalent d’espacement des fissures selon le MCFT

effort tranchant, charge a I’appui

capacité en cisaillement calculée selon I’Eurocode 2

capacité en cisaillement calculée selon 1’ Annexe Nationale Francaise
capacité en cisaillement calculée selon la proposition de Lantsoght et al.
capacité en cisaillement calculée selon I’ACI 318-14

capacité en cisaillement calculée selon le fib-Model Code 2010
capacité en cisaillement calculée selon la théorie de la fissure critique
capacité en cisaillement obtenue dans 1’essai

capacité en cisaillement obtenue par 1’analyse ¢lément fini

ouverture de fissure

ouverture maximale de fissure

Lettres grecques

A
o]
Pt
Gep
€
€x
Ye

Bec2

Ee
Eu

M

éprop

facteur prenant en compte la densité du béton selon [ACI Comittee 318, 2014]
taux d’armature longitudinale tendue

taux d’armature transversale tendue

contrainte normale, positive pour la compression, négative pour la traction
déformation dans la section de contréle

déformation longitudinale a mi-hauteur selon le fib-Model code 2010
coefficient de sécurité de I’Eurocode 2 pour le béton

facteur de réduction pour les charges a proximité de I’appui selon 1’Eurocode 2
facteur d’engrénement des granulats

angle de dilatation

déformation du béton en compression a la contrainte de pic

déformation ultime du béton en compression

facteur de réduction pour des longueurs d’appui réduites selon Lantsoght et al.

facteur d’amélioration de la résistance au cisaillement selon Lantsoght et al.

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés




Abréviations

ACI
AFCEN

ANF
CDP
CSCT

CSA
EC2
EF
ETC-C
FPZ
MCFT

MC
SCM
SIA
SMCFT

relatif a la norme américaine ACI 318, 2014

relatif au code nucléaire AFCEN-ETC-C 2010: French Association for design,
construction and surveillance rules of nuclear power plant components

relatif a I’ Annexe Nationale Frangaise de 1’Eurocode 2

Concrete Damaged Plasticiy (ABAQUYS)

relatif a la théorie de la fissure critique de cisaillement: Critical Shear crack
Theory

relatif a la norme canadienne CSA A23.3, 2004

relatif a la norme européenne Eurocode 2, 2005

éléments finis

EPR Technical Code for Civil Works

Fracture Process Zone

relatif a la théorie du champ de compression modifié : Modified Compression
Field Theory

relatif au fib-Model Code 2010, 2012

Smeared Cracking Model (ABAQUYS)

relatif & la norme suisse SIA 262, 2003

relatif & la théorie simplifiée du champ de compression modifié: Simplified

Modified Compression Field Theory

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés




Chapitre 1

Introduction

1.1 Contexte

Les dalles en béton armé sont fréquemment employées dans la construction des
structures du Genie Civil comme les batiments, les parkings, les ponts, les installations
industrielles et les structures de protection. Elles sont soumises a plusieurs types de
sollicitations agissant simultanément. Le plus souvent on retrouve des efforts de flexion et de
cisaillement. Ce dernier type de sollicitation est particulierement préoccupant. En effet, les
ruptures en cisaillement des dalles en béton armé ne contenant généralement pas d’armatures
de cisaillement, ou faiblement armés sont de type fragile. A la différence des ruptures par
flexion qui sont de type ductile, une rupture fragile est soudaine et catastrophique ce qui rend
son apparition hautement indésirable. C'est particulierement le cas pour les dalles en béton
armé soumises a des charges concentrées placées a proximité des appuis pour lesquelles les
forces de cisaillement sont prépondérantes. Dans les batiments nucléaires, on rencontre
couramment ce type de configurations, ou les dalles sont soumises a des charges statiques
localisées importantes provenant d’équipements lourds, ou encore chargées par des éléments
porteurs tel que des murs ou colonnes, ou a des charges dynamiques (séisme, impact).

La compréhension des mécanismes de résistance au cisaillement des dalles en béton
armé est complexe car plusieurs parametres entrent en jeu, ce qui fait que la détermination des
charges de ruptures au cisaillement réalistes, constitue encore un challenge. La Figure 1.1
présente trois cas de ruptures par cisaillement qui ont conduit a une rupture soudaine de la

structure.
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Figure 1.1 : Cas d’effondrement de structures par cisaillement : (a) Viaduc de la concorde Canada
(2006) ; (b) Pile de pont apres le séisme de Kobe Japon (1995) ; (c) Poutres dans les entrep6ts de 1’US
Air Force USA (1955).

1.2 Problématiques et Objectifs
Problematique 1

La Premiere problématique de ce sujet de these est inhérente aux divergences qui
existent entre les codes de calcul pour ce qui est de la résistance au cisaillement. En effet, les
dispositions de conception et de dimensionnement au cisaillement, contrairement au cas de la
flexion, ne conduisent pas & un consensus dans I’estimation de la résistance au cisaillement
d’une dalle ou d’une poutre en béton armé. S’il est vrai qu’il existe une certaine similitude
entre ces normes pour prévoir la contribution des armatures de cisaillement si présentes, force
est de constater que ces normes different, dans leur approche portant sur la contribution du
béton au cisaillement. En effet, les normes de génie civil traitent différemment du cisaillement
des dalles en béton armé, puisque suivant ces normes, 1’influence de certains parametres
entrant en ligne dans le mécanisme de résistance au cisaillement est ignorée, ou bien les
paramétres majeurs influencant la résistance au cisaillement sont prises en compte
partiellement et/ou difféeremment, laissant par conséquent un effet du cisaillement négligé
dans le calcul de la résistance. Par exemple, des codes internationaux pour les dispositions
relatives a la conception telles que la norme américaine ACI-318-14 [1], le fib-Model Code
2010 [2], la norme suisse SIA 262, 2003 [3] et celle canadienne CSA A23.3, 2004 [4] ne
tiennent pas compte de l'influence de I'armature longitudinale transversale dans I'estimation de
la résistance au cisaillement, alors que dans I'’Annexe nationale francaise (ANF) de I'Eurocode
2 FD P 18-717. Eurocode 2, 2013] [5], une approche différente est utilisée pour évaluer la
résistance au cisaillement des dalles ayant une aptitude a une redistribution transversale des
charges méme s’il n'est pas explicité clairement comment le renforcement transversal peut

influer sur la résistance au cisaillement. De plus, les dispositions du fib-Model Code 2010

2
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[2], du SIA 262, 2003 [3] et du CSA A23.3, 2004 [4] tiennent compte de la taille des
granulats de béton dans I'estimation de la résistance au cisaillement, alors que ce paramétre
n'est pas pris en considération dans ’ACI-318-14 [1] et I’Eurocode 2 actuel CEN. Eurocode
2, 2005 [6]. Ces exemples de disparités, entre autres, font que la résistance des structures de
béton arme sous sollicitation de cisaillement n'a pas encore trouvé de consensus international.

Par conséquent les essais expérimentaux qui seront menés auront pour objectif premier
une meilleure compréhension du phénoméne de cisaillement. Les essais seront réalisés en
faisant varier sur les dalles (a grandes échelles) les valeurs des différents paramétres pouvant

avoir une influence sur le comportement au cisaillement des dalles.
Problématique 2

La deuxieme problématique a ce sujet de these est liée plus particulierement aux
disparités qui existent entre la norme européenne Eurocode 2 et I’ Annexe Nationale Frangaise
pour ce qui est de la prédiction du cisaillement des dalles en béton armé. La norme francaise,
faisant pourtant partie de la norme européenne, s’est isolée de I’Eurocode 2 en proposant
d’autres dispositions pour traiter du cisaillement des dalles. Cette disparité pouvant conduire
éventuellement a des résultats plus conservateurs que d’autres, ou méme surestimes allant
donc dans le sens contraire de la sécurité. Une conséquence directe est que les conceptions
pourraient étre soit erronées, soit fiables mais économiquement défavorables.

En effet, pour ce qui est de la codification frangaise, les réglements successifs francais
ont toujours précisé une limite des contraintes de cisaillement en deca de laquelle il était
possible de ne pas prévoir d’armatures d’efforts tranchant. Le BAEL situe cette limite aux
environs de 1.17 MPa, a ’ELU, pour un béton courant de classe C25/30. L’Eurocode 2 a par
contre propose, a I’acceptation des états européens, une limite nettement plus faible, soit
environ le tiers de celle du BAEL. Cette nouvelle limite conduit a s’interroger sur les
justificatifs d’un tel écart d’autant plus que la France de par I’Annexe Nationale Frangaise de
I’Eurocode 2, s’est isolée en choisissant de retenir une limite de cisaillement plus élevée pour
les dalles afin de retrouver ses habitudes (il n’était pas acceptable de doubler I’épaisseur des
radiers), cette limite se situant autour de 1.13 MPa.

Il existe de nombreux essais concernant les capacités limites des poutres concernant la flexion
et I’effort tranchant et celle des dalles et planchers concernant la flexion et le poingonnement
mais il existe peu d’essais concernant le cisaillement des dalles. Les limites de cisaillement
proposées par I’Eurocode 2 qui permettent de se dispenser de prévoir des aciers d’effort

tranchant, sont déduites pourtant de nombreux essais effectués sur des poutres et poutres-

3
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dalles qui sont des éléments 1D travaillant en flexion simple et d'épaisseurs modérées
(contexte courant du domaine du batiment). Il parait tout de méme logique de penser que le
comportement d’une poutre est différent de celui d’une dalle qui est un élément 2D travaillant
en flexion composée, et que les limites reglementaires ne pourraient étre les mémes. Pour
cause, 1’existence de sollicitations transversales dans les dalles, ce qui n’est pas le cas des
poutres, pourrait entrainer une aptitude favorable a une redistribution transversale des efforts.
Aussi, les dalles de centrale nucléaires en plus d’étre des éléments 2D, ont des épaisseurs plus
importantes que les dalles courantes du domaine du batiment. Il apparait donc
vraisemblablement que les recommandations de 1’Eurocode 2 extrapolées sur des élements 1D
seraient peu adaptées aux dalles en générale et au contexte nucléaire en particulier. Raison
pour laquelle la norme frangaise s’est isolée de I’Eurocode 2 en proposant d’autres
dispositions pour traiter du cisaillement des dalles. Il est pourtant demandé a EDF-SEPTEN
beaucoup de justifications dans leurs projets a I’étranger quant a cette disparité qui existe
entre la norme francaise et I’Eurocode 2.

Les résultats des essais expérimentaux qui seront présentés, auront pour objectifs,
entre autres, de contribuer a combler le manque de références concernant le cisaillement
limite des dalles sans armatures d’efforts tranchant, et de contribuer surtout a se faire une
opinion entre les prédictions frangaises et celles proposées par I’Eurocode 2. Nous évaluerons
également les capacités en cisaillement prédites par I'ACI 318-14 [1], I'ACI simplifié, le fib-
Model Code 2010 [2], le code nucléaire AFCEN ETC-C 2010 [7], I’approche par la théorie
de la fissure critique de cisaillement [8] et une récente proposition d'extension de 1’Eurocode
2 de Lantsoght et al. 2015 [9].

Problématique 3

Les structures en béton armé soumises a des efforts de cisaillement peuvent étre
simultanément soumises a des efforts axiaux de compression ou de traction dues par exemple
aux conditions d’appuis, au vent, & un tremblement de terre (sous seisme, on pourrait avoir
des actions concomitantes d’effort tranchant et d’effort axial de traction), etc. Cependant
I’influence d’efforts axiaux de compression ou de traction sur la résistance au cisaillement
n’est pas bien documentée. Les essais dans la littérature abordant 1'influence d’un effort axial
sur la résistance au cisaillement unidirectionnel des dalles sont rares. Le peu d’articles et
rapports d’essais connus dans la documentation rendent majoritairement compte dans la
plupart des cas d’essais effectués pour étudier I’influence d’un effort axial sur la résistance au

cisaillement de poutres, de voiles, et tres rarement sur la résistance au poingonnement de
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dalles (le poinconnement étant différent du cisaillement). Une inquiétude directe est que les
dispositions actuelles de ’ACI 318-14 [1] et de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6]
traitant du cisaillement combiné a des charges axiales ont pourtant été élaborées a partir des
résultats des essais sur les poutres et panneaux. Par conséquent, la Vvérification des
dispositions actuelles pour le cas des dalles en béton armé sous 1’influence de 1’effet combiné
du cisaillement et des charges axiales s’avére nécessaire. En plus si de fagcon générale, il est
bien connu qu’un effort de traction axiale diminue la résistance au cisaillement des structures
sans armatures d’effort tranchant, et qu’une compression axiale augmente cette résistance, il
est cependant difficile de quantifier le gain ou la perte de capacité en cisaillement de la
structure et également l'influence de I’effort axial sur la ductilité de la structure.

Les essais expérimentaux qui seront présentés permettront donc d’abord de combler le
manque de références concernant le comportement des dalles sous 1’effet combiné du
cisaillement et d’un effort axial de compression ou de traction. Les gains et les pertes de
capacité en cisaillement liés aux effets de traction et de compression axiale seront quantifiés.
Une attention particuliere sera également portée sur le comportement global et local des
dalles. Les rigidités, les limites d’¢élasticité, les comportements post-pic, les modes de ruptures
et les déformations dans les armatures seront analysées minutieusement. Enfin, les prédictions
actuelles de I'Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de I’ACI 318-14 [1] seront comparées
a la fois aux résultats de nos essais sur dalles et aux résultats d’essais sur poutres de la
littérature. Cela nous permettra de juger du niveau de prédiction de ces codes. La comparaison
avec les résultats d’essais sur poutres servira de veérification de ces normes pour le cas de
dalles puisqu’elles ont étés déduites d’essais sur des poutres. On rajoutera aux prédictions de
I’Eurocode 2 et de I’ACI 318-14, les prédictions fournies également par le code nucléaire
AFCEN ETC-C 2010 [7] et le fib-Model Code 2010 [2].

Problématique 4

La plupart des études sur la résistance au cisaillement des dalles en béton armé se sont
concentrées sur les études expérimentales et les comparaisons avec les codes de calcul
existants. Cependant les bases de données existantes d’essai de cisaillement, aussi
importantes qu’elles soient, ne peuvent traiter de tous les aspects des mécanismes de transfert
de contraintes de cisaillement. En plus, lorsque les codes de calcul existants sont comparés
aux résultats expérimentaux, des hypothéses sont parfois faites pour simplifier les calculs. Par
conséquent, dans la recherche moderne en ingénierie des structures, les analyses par eléments

finis (EF) deviennent essentielles pour compléter la recherche expérimentale en fournissant un

5
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aper¢u du comportement structurel. C’est un outil numérique avancé a méme de fournir de
tres bonnes prédictions. Une analyse EF non linéaire peut montrer la formation et la
propagation des fissures, les déplacements, les mécanismes de ruptures possibles et compléter
les observations expérimentales, ou des mesures d'essais ne sont pas connues. Elle permet
également dans certains cas de s’affranchir d'études expérimentales cotiteuses.

La difficulté cependant d’une analyse EF non linéaire réside d’abord dans le choix
d'un modéle numérique de béton capable de reproduire le phénomeéne de rupture triaxiale des
dalles en béton armé sous sollicitations de cisaillement. En effet diverses théories sont
utilisées dans la modélisation du comportement mécanique du béton. Contrairement au cas
lineaire, il existe plusieurs modeles constitutifs de béton non linéaire utilisables dans des
simulations EF, et issus de différentes théories de la littérature a savoir entre autres, la théorie
de la plasticité, la mécanique de I’endommagement, ou le couplage élastoplastique avec
endommagement. Cependant ces modeéles ne sont pas tous a méme de donner des résultats
fiables. Ensuite, une deuxiéme complexité d’une analyse EF est liée aux procédures de
résolution que les modeéles incluent. En effet une analyse EF non linéaire implique un
algorithme de résolution non linéaire et un temps de calcul associé. Un modéle de béton
associé a un algorithme de résolution inadéquat pourrait conduire a des difficultés de
convergence en cas de fortes non linéarités ou a des temps de calcul relativement élevés.
Enfin une autre difficulté d’une analyse EF pourrait étre associée au choix des types
d’¢éléments finis discrétisant la structure. Le choix de 1’élément a une importance capitale sur
le résultat de la modélisation. Un mauvais choix pourrait entrainer un comportement structurel
irréaliste.

L’objectif sera donc d’évaluer ['utilisation de l'analyse EF pour prédire le
comportement au cisaillement des dalles. Un modele EF explicite, non linéaire matériau, sera
mis en ceuvre pour évaluer les capacités en cisaillement, les déplacements ainsi que les modes
de rupture des dalles. Des lois de comportement appropriées seront choisies pour tenir compte
du comportement non linéaire du béton et de I'acier. Pour cela, le logiciel commercial EF
ABAQUS sera utilisé. Le modéle proposé sera vérifié et calibré sur la base des résultats des
essais expérimentaux. Ce modéle sera une alternative aux essais expérimentaux codteux pour
étudier l’influence des différents parametres de conception comme la résistance en
compression du béton, D’épaisseur des dalles, les taux d’armatures longitudinales et
transversales, la taille des granulats, la résistance en traction du béton, les dimensions des

éléments chargeant la dalle. Les résultats pourront étre utilisés comme des références pour des
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développements de codes de conception ou des méthodes simplifiées, pour la conception au

cisaillement des dalles en béton armé soumises a un chargement statique.

1.3 Structure du document

Cette these de Doctorat s’inscrit dans le cadre d'un vaste programme de recherche
d’EDF-SEPTEN portant sur le comportement au cisaillement des dalles épaisses en béton
armé pour batiments nucléaires. Les essais sont réalisés au laboratoire de Génie Civil et
d’Ingénierie Environnemental (LGCIE-SMS-ID) de [I’Institut National des Sciences
Appliquées de Lyon (INSA Lyon). Le but principal de cette thése est de contribuer, a travers
des investigations expérimentales, théoriques et numériques, au développement de
connaissances entourant le cisaillement des dalles en béton armé avec ou sans effort axial de
compression ou de traction. Les dalles sont sans armatures d’effort tranchant et soumises a
une sollicitation quasi-statique. A la lumiére des différentes problématiques énoncées, les
campagnes expérimentales ont porté essentiellement sur la compréhension au cisaillement de
trois (03) types de configuration de dalles, sachant que 17 dalles au total a pleine échelle sont
testées:
= Les dalles soumises uniquement a un effort de cisaillement
= Les dalles soumises simultanément au cisaillement et a un effort axial de compression

= Les dalles soumises simultanément au cisaillement et a un effort axial de traction

Le présent mémoire comporte neuf chapitres qui suivent un ordonnancement logique
de la progression des travaux. Le contenu des chapitres est donné ci-dessous pour donner un

apercu de la structure de cette these.

= Le chapitre actuel introduit les différentes problématiques a ce sujet de thése et les
objectifs visés.

= Le chapitre 2 est un état de I’art sur le comportement au cisaillement des dalles et sur les
différentes pratiques de dimensionnement. Il commence par une description du
comportement global et local de structures en béton armé soumises a des sollicitations de
cisaillement. Ensuite les différents mécanismes de résistance au cisaillement et les
différents paramétres pouvant avoir une influence sur le comportement au cisaillement des
dalles sont présentés. Les parameétres abordés sont : la résistance en compression du béton,

les taux d’armatures longitudinales et transversales, la taille des granulats de béton, le
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ratio d’élancement ay/d, la hauteur statique de 1’élément. Leurs influences sur le
comportement au cisaillement sont largement discutées. L’état de I’art sur I’influence
d’efforts normaux de compression ou de traction sur le comportement au cisaillement
d’éléments en béton armé est également fourni. Dans ce chapitre on présente également
différents modeéles de calcul de la résistance au cisaillement des dalles. D’abord les
approches théoriques comme la théorie du champ de compression modifié (MCFT) et la
théorie de la fissure critique de cisaillement (CSCT) sont présentés. Ensuite, les
formulations analytiques de 1’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de I’ Annexe
Nationale Francaise FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5], de la récente proposition
d'extension de I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015 [9], de la norme américaine ACI-
318-14 [1], du code nucléaire AFCEN ETC-C 2010 [7], du fib-Model Code 2010 [2], et
de la norme canadienne CSA A23.3-04 [4] sont présentés et terminent ce chapitre. Les
différences entres les formulations de ces normes sont mises en exergue et discutées.

= Le chapitre 3 débute par une description des dalles en béton armé construites dans le
cadre de ce projet de recherche. Les dalles sont divisées en séries pour étudier 1’influence
de différents parametres sur leur comportement au cisaillement (résistance en compression
du béton, ratio av/d, taux d’armatures longitudinales et transversales, diamétre maximal
des granulats, longueur de la plague de chargement, effort axial de compression et de
traction). Les dalles associées a chaque série sont présentées. Ensuite le banc d’essais des
dalles avec et sans effort axial de compression ou de traction, mis en place dans le cadre
de cette thése, est décrit. Les informations concernant les conditions d’appui, les
conditions de chargement, I’instrumentation, ainsi que les procédures d’essai sont
données. Les informations sur les données géométriques et le ferraillage des dalles sont
également fournies. Les essais de caractérisation des matériaux aciers et béton ainsi que
les propriétés obtenues terminent ce chapitre.

= Le chapitre 4 présente les résultats expérimentaux obtenus. Le comportement détaillé de
chacune des 17 dalles en béton armé testées sous sollicitation quasi-statique de
cisaillement est présenté. Une meilleure compréhension du phénomene du cisaillement est
apportée a travers I’analyse de I’influence des différents paramétres entrant en compte
dans le mécanisme de résistance au cisaillement : la résistance en compression du béton,
le ratio d’élancement a,/di associé a 1’épaisseur, le taux d’armatures longitudinales et
transversales, la taille des granulats, la longueur de la plaque de chargement, et enfin
I’effort axial de compression et de traction. Ensuite les résultats des essais sont comparés
aux prédictions de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de I’Annexe Nationale
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Francaise FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5], de la récente proposition d'extension de
I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015 [9], de I’ACI-318-14 [1], du code nucléaire
AFCEN ETC-C 2010 [7], du fib-Model Code 2010 [2], et de la théorie de la fissure
critique de cisaillement (CSCT).

= Le chapitre 5 est une revue de la littérature sur la modélisation du comportement structurel
du béton. Dans ce chapitre le comportement mécanique complexe du béton est d’abord
présenté. Pour modéliser ce comportement, plusieurs approches théoriques ont été établies
dont les deux principales sont : I’approche discontinue et I’approche continue. Les
avantages et les inconvénients de ces deux approches sont présentés. Ensuite les différents
modéles numériques a approche continue proposés par différents auteurs dans la littérature
pour reproduire le comportement mécanique du béton sont présentés: les modeles
d’endommagement, de plasticité et modeles élastoplastique endommageable. Chacun de
ces modeles, présente des avantages et des inconvénients, ainsi que des champs
d'application différents qui seront discutés. Une attention particuliere sera par la suite
apportée a un modele élastoplastique avec endommagement qui sera utilisé dans les
simulations numériques de notre étude. On terminera enfin ce chapitre en abordant le
phénomeéne de localisation dans les milieux adoucissant pour s’intéresser par la suite a la
nécessité d’introduire une technique de régularisation afin d’obtenir des résultats
numériques objectifs vis-a-vis du maillage EF. Différentes méthodes de régularisation
sont par conséquent présentées : la méthode de régularisation énergétique, la théorie non
locale intégrale, la formulation en gradient et la théorie du second gradient.

= Le chapitre 6 présente la procédure de modélisation élément fini du comportement quasi-
statique des dalles. Les simulations numériques réalisées pour étudier la réponse
structurale des dalles et leur mode de rupture sous sollicitation quasi-statique de
cisaillement seront réalisées en utilisant le logiciel Eléments Finis ABAQUS. On
présentera d’abord de fagon détaillée le modéle numérique de béton choisi dans notre
étude pour simuler le comportement mécanique du matériau. Le modeéle, élastoplastique
avec endommagement, est disponible dans le code ABAQUS. Une description des
caractéristiques fondamentales du modele (critere de plasticité, régle d’écoulement,
endommagement) et des lois appropriées de comportements uni-axiales du béton en
traction et en compression ainsi que la loi de comportement des armatures sont présentées.
Les simulations dans notre étude seront réalisees en combinant au modéle de béton choisi,
une technique de résolution quasi-statique dans ABAQUS/Explicit. On présentera donc

d’abord les principaux algorithmes de résolution des équations régissant le milieu continu
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que I’on peut associer au modele numérique de béton choisi : le schéma de résolution
explicite et implicite, pour ensuite s’intéresser aux conditions d’une analyse quasi-statique
a schéma de résolution explicite qui sera utilisé pour les simulations de notre étude. Les
différents types d’éléments finis disponibles dans ABAQUS pour discrétiser le béton et
les armatures, puis les avantages et les inconvénients sur les résultats numériques liés au
choix du type d’¢élément finis termineront ce chapitre.

= Dans le chapitre 7 on présente la procédure de vérification et de validation du modéle
numérique. Le modéle EF proposé est d’abord calibré sur la base d’une dalle considérée
comme dalle de controle. Dans le processus de calibration, 1’influence de la taille du
maillage, de I’énergie de rupture du béton ainsi que 1’effet de divers paramétres du modele
de béton choisi sur la précision de I'analyse est étudié. Ensuite, la pertinence du modele
calibré est vérifiée en simulant le reste des dalles testées dans la campagne expérimentale.
Les résultats numériques obtenus sont comparés aux résultats des essais en termes de
charges de rupture, de déplacements et de modes de rupture.

= Dans le chapitre 8 le modele EF calibré est utilisé pour étudier I'effet des différents
parametres intervenant dans le mécanisme de résistance au cisaillement en simulant plus
d’essais : influence du taux d’armatures longitudinales et transversales, du ratio
d’élancement av/d, du diametre maximal des granulats de béton, de la résistance en
traction du béton, de la longueur de la plaque de chargement pour des dalles appuyées sur
2 ou 4 appuis, et enfin I’influence de la résistance en compression du béton. Les résultats
obtenus sont comparés avec les prédictions de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6]
et de I’annexe frangaise FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5]. Pour éviter toute influence
des propriétés du matériau sur les résistances au cisaillement, toutes les dalles ont été
modélisées avec la méme résistance en compression, en traction et le méme module de
Young de béton (sauf pour I’étude de I’effet de la résistance en compression et en traction
du béton). Des lois simplifiées permettant d’estimer les capacités en cisaillement en
fonction des différents paramétres etudiés sont proposées.

= Enfin dans le Chapitre 9 les conclusions des études de cette theése sont présentées et les

recommandations pour de futures recherches sont suggérées.
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Chapitre 2

Les dalles en béton armé sous sollicitation de cisaillement.
Comportement mécanique et pratique de dimensionnement

Ce chapitre fait un état sur les connaissances et les avancements expérimentaux liés au
comportement au cisaillement des dalles en béton armé ainsi que les différentes pratiques de
dimensionnement. Un retour sur les connaissances est nécessaire pour mieux appréehender les
problématiques du sujet. Le chapitre commence par une description du comportement global
(courbe charge-fleche) et local (fissuration, modes de rupture) de structures en béton armé
soumises a des sollicitations de cisaillement. Ensuite les différents mécanismes de résistance
au cisaillement et les différents paramétres pouvant avoir une influence sur le comportement
au cisaillement des dalles sont présentés. L’influence de ces paramétres sur les capacités en
cisaillement et les modes de rupture des dalles sont discutées. Dans ce chapitre on présente
également différents modeles de calcul de la résistance au cisaillement des dalles. Les
formulations analytiques de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de I’Annexe Nationale
Francaise FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5], de la récente proposition d'extension de
I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015 [9], de la norme américaine ACI-318-14 [1], du code
nucléaire AFCEN ETC-C 2010 [7], du fib-Model Code 2010 [2], de la norme canadienne
CSA A23.3-04 [4] et des approches théoriques comme la théorie du champ de compression
modifiée (MCFT) et la théorie de la fissure critique de cisaillement (CSCT) sont présentés.
Les différences entres les formulations de ces normes sont discutés. Une documentation sur
I’influence d’efforts axiaux de compression ou de traction sur la résistance au cisaillement

d’¢éléments en béton est également fournie dans ce chapitre.

2.1 Comportement en cisaillement des dalles en béton
armé

La rupture en cisaillement des dalles en béton armé sans armatures d’effort tranchant
se produit prématurément sans signes avant-coureur ni déformation plastique avant la rupture.
C’est un mode de rupture fragile particulierement indésirable, auquel il convient de préter une
grande attention lors de la conception et de 1’exécution. La rupture par flexion se distingue par
rapport aux ruptures par cisaillement par la progressivité de la ruine. Une rupture par flexion

est dite non fragile, sa tendance est graduelle donc prévisible. Ces signes précurseurs sont
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caractérises notamment par une fissuration et/ou une fleche importante(s) (Figure 2.1). De ce
fait ce mode de ruine est la cause de moins d’accidents mortels comparé aux ruptures par
cisaillement et des réparations peuvent étre envisagées avant la ruine d’un ouvrage apres

constatation de signaux d’alerte.

A

RESISTANCE

— Ruptre fragile (cisaillement) /

—— Ruptre ductile (flexion)

i
FLECHE

Figure 2.1 : lllustration schématique d'une réponse structurelle fragile et ductile

Pour disposer donc de regles de design sdres, et économiques, il est donc important de
comprendre le comportement au cisaillement des dalles en béton armé. Mais ceci est difficile
car bon nombre de parameétres interviennent dans le mécanisme de résistance au cisaillement
et de nombreux phénomeénes s'y cotoient. Les propriétés du béton, le taux d'armatures
transversales et longitudinales, le type de chargement, la géométrie des piéces, etc., sont des
parameétres qui contribuent a cette difficulté. En plus, les mécanismes de transfert de I'effort
tranchant sont parfois complexes et difficiles a cerner. Tout ceci explique pourquoi il n'y a pas
encore de théorie unifiée et completement réaliste du comportement en cisaillement des dalles
et poutres et que les méthodes de calcul adoptées par les codes et normes sont souvent de type

empirique ou semi-empirique.

2.1.1 Fissuration et Modes de rupture

Bien que dans la suite 1’on se focalise essentiellement sur 1’application aux dalles,

certains aspects concernant les poutres seront repris du fait de leur similarité avec les dalles.

2.1.1.1 Fissuration
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La rupture par cisaillement intervient lorsqu’on a un effort tranchant excessif. L’effort
tranchant est généralement présent dans toutes les structures sollicitées. En flexion simple, le
moment qui sollicite une dalle ou poutre est toujours associé généralement a un effort
tranchant. Ces structures sont donc soumises a des contraintes de flexion et d’effort tranchant
soient respectivement des efforts normaux et tangentiels. Les contraintes de flexion et de
cisaillement seront combinées en tout point de la structure. Pour le béton, comme pour la
plupart des matériaux de construction, les contraintes de cisaillement, en tant que telles, ne
constituent pas un critere de rupture, ni un critére de fissuration Walther et Miehlbradt,
1990 [10]. Par contre, elles influencent l'intensité et la direction des contraintes principales.
La Figure 2.2 montre un réseau de lignes, formé de trajectoires représentant la direction des
contraintes principales de compression et de traction dans une poutre soumise a un
chargement uniforme. En béton armé, ces trajectoires prennent une importance toute
particuliére, car c'est le long de ces lignes que les fissures se manifestent. Initialement les
fissures se forment perpendiculairement a I’orientation des contraintes principales de traction,
puis du fait de I’augmentation du chargement, une redistribution des efforts s’opére dans la
structure, entrainant un changement d’orientation des contraintes principales et par

conséquent une progression des fissures.

v a0
bl . Q
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N N — —/ "/
X\ - S B LN /%
r —— —‘+:7i?l~/1//q—{‘\|—> \
* — Compression — — Traction

Trajectoire des contraintes principales de traction et de compression
Figure 2.2 : Contraintes internes de flexion et de cisaillement dans une poutre, adapté de Paultre,
2001 [11]

Dans une dalle ou une poutre en béton armé, on distingue généralement deux types de
fissures, celles verticales et celles obliques (Figure 2.3 et Figure 2.4). Dans le cas des dalles

ces fissures verticales et obliques apparaissent sur les faces latérales ou sont également
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observables lorsqu’une coupe transversale montrant le mode de fissuration en 2-Dimensions
est effectuée. Par continuité en 3-Dimensions pour les dalles, les fissures verticales
apparaissent sur les faces inférieures ou supérieures de la dalle de fagon paralléles ou
perpendiculaires aux cOtés. Les zones d'apparition de ces fissures ainsi que leur inclinaison
varient en fonction de la sollicitation dominante (flexion ou cisaillement) ainsi que des
caractéristiques de la dalle ou de la poutre telles que la géométrie, la configuration de
chargement et le type d’appui. Les fissures verticales sont dues a la flexion et se forment dans
les zones ou la contrainte de flexion est maximale. Les fissures obliques dues aux efforts de
cisaillement se forment aux endroits ou la contrainte de cisaillement dépasse la résistance du
béton en traction. Elles sont davantage inclinées au fur et a mesure qu'on se rapproche des
appuis et ce, en raison de l'accroissement considérable de I'effort tranchant. Pour favoriser
I’effort tranchant vis-a-vis du moment de flexion et créer donc volontairement une rupture par

cisaillement, il est judicieux de rapprocher au maximum la charge d’un appui.

Charge Charge Charge Charge

* * POUTRE CONTINUE *

/ T
Y Aoy
ﬁ Fislure de _ ﬁ

\/17\7[\ :

cisaillement flexion
Combinaison Chemin et emplacement
fissure de flexion et de de la traction
cisaillement

Figure 2.3 : Localisation des Fissures de cisaillement, adapté de Emmons, 1993 [12]

W UNIVERSITY
Canada’s Capital University

e
s| ‘\’\

Figure 2.4 : Rupture par cisaillement d’une poutre, illustration des fissures de cisaillement et de
flexion, tiré de Khaja et Sherwood, 2013 [13].
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2.1.1.2 Modes de ruptures des dalles: Cisaillement Vs poingonnement

Les ruptures par cisaillement et par poingonnement des dalles en béton armé sont, dans
certains aspects, des phénomenes trés similaires. La rupture liée a un effort tranchant excessif,
est soudaine et fragile et concerne une région localisée de la structure rupture. Il existe
cependant des différences importantes qui font que les deux phénomenes ne peuvent étre
traités quasi-similairement. La rupture par poingonnement correspond au phénomene dans
lequel une charge localisée provogue un cone de rupture défini par un périmétre de référence
(Figure 2.5). Cette forme de sollicitation se rencontre le plus souvent lorsqu’une grande
charge est transmise a une dalle par des appuis concentrés. Dans le cas d’une rupture par
cisaillement la charge localisée provoque un plan de rupture défini par une largeur effective
en cisaillement que I’on abordera dans la prochaine section. Le cisaillement limite de chacun

de ces deux modes de rupture n’est pas le méme, compte tenu en particulier du caractére

conventionnel de la définition géométrique de la zone de rupture.

(@) I .

Figure 2.5 : (a) Rupture par cisaillement, viaduc de la concorde 2006; (b) Rupture par poingonnement,
pont-dalle Lestuzzi, 2007 [14].

Dans la littérature technique et scientifique relative au cisaillement et au
poinconnement, les deux modes de ruptures sont parfois qualifiés respectivement de
cisaillement "unidirectionnel (one-way shear)" et "bidirectionnel (two-way shear)". Le
cisaillement & sens unique dans les dalles en béton armé comme dans notre cas d’étude, est
également un sujet d'intérét pour les ingénieurs de ponts qui étudient la capacité au

cisaillement des ponts-dalles soumises a des charges concentrées. Au cours des dernieres
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annees, de meilleures estimations de la capacité au cisaillement pour le cas du cisaillement
unidirectionnel sont devenues nécessaires. Cependant lorsqu'une dalle en béton armé soumise
a une charge concentrée est vérifiee pour le cisaillement, les deux modes de ruptures liés au
cisaillement unidirectionnel et bidirectionnel doivent étre pris en considération.

Dans le cas d’un cisaillement unidirectionnel (one way-shear ou cisaillement ou
encore cisaillement de poutre), une fissure de cisaillement se développe entre la charge et
I’appui tandis que dans le cas bidirectionnel (poingonnement ou two-way shear) des fissures
tangentielles et radiales se produisent d’abord auquel s’en suit le poinconnement d'un céne de
béton. Des exemples issus des travaux de différents chercheurs, de ruptures par cisaillement et
par poingonnement de dalles et des schémas de fissuration associés sont illustrés sur les
Figure 2.6, Figure 2.7 et Figure 2.8.

Dans les cas intermédiaires entre le cisaillement unidirectionnel et bidirectionnel, les
forces de cisaillement ne se développent ni paralléelement, ni radialement Rodrigues et al.
2008 [15]. A partir de la charge concentrée, les trajectoires des contraintes de cisaillement
circulent dans la direction de la portée et dans la direction transversale (typique pour le
poinconnement), tandis que vers le support, les trajectoires circulent uniqguement dans la
direction de la portée (typique pour le cisaillement). En tant que tel, les deux modes de
rupture ne peuvent pas étre traités de maniére indépendante Lubell, 2006 [16] (Figure 2.9).
De nombreux cas pratiques, en particulier dans l'ingénierie des ponts, se situent dans cette
zone de transition. Peu de recherches se sont orientée vers une meilleure compréhension de la
zone de transition d'un cisaillement unidirectionnel a un cisaillement bidirectionnel
Doorgeest, 2012 [17].
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Figure 2.6 : Cisaillement unidirectionnel, fissuration apres rupture: (a) face inférieure; (b) face latérale
ouest; (c) face latérale est. Cisaillement bidirectionnel, fissuration apreés rupture: (d) face avant; (e)
face inférieure Lantsoght et al. 2014 [18], Lantsoght et al. 2013 [19]
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View from below

Sectional view

Figure 2.7 : Exemple de rupture par cisaillement de dalle en béton armé : (a) faces latérale ; (b) face
inférieure ; (c) coupe transversale Rodrigues, 2007 [20]

Figure 2.8 : Exemple de rupture par poingonnement de dalle en béton armé : (a) face supérieure ; (b)
coupe transversale Guandalini et Muttoni, 2004 [21]
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Figure 2.9 : Périmétre critique de poingonnement et de cisaillement. Tiré de Lantsoght, 2015 [22]

Les codes actuels tels que ’ACI 318-14 [1] et I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005
[6] utilisent des expressions semi-empiriques pour prédire la capacité des éléments en béton
armé sans armatures de cisaillement. Les prédictions pour un cisaillement unidirectionnel
(one-way shear) sont basées sur les résultats d'un grand nombre d'essais sur des poutres
rompant en cisaillement. Les poutres d’essais en cisaillement sont petits (en dimensions),
fortement renforcés, simplement appuyées et testées en flexion en quatre points Reineck et al.
2013 [23]. Ces essais pourraient ne pas étre trés appropriés pour prédire la capacité au
cisaillement des poutres larges et des dalles soumises a des charges concentrées, car la largeur
de I'élément complet n'est pas activée et, autour de la charge concentrée, les trajectoires de
contraintes de cisaillement ne sont pas toutes paralléles a la direction de la portée. De méme,
les dispositions de cisaillement bidirectionnelles sont basées sur des essais sur les connexions
de dalles-colonnes ASCE-ACI Task Committee 426, 1974 [24], ce qui pourrait ne pas étre
tout a fait approprié pour prédire la capacité au cisaillement des poutres larges et des dalles
soumises a des charges concentrées. Les conditions limites qui déterminent la capacité au
cisaillement des poutres larges et des dalles soumises a des charges concentrées sont
différentes de celles des connexions des dalles-colonnes. De plus, vers le support, les
principales trajectoires de contraintes de cisaillement d'une poutre large ou d'une dalle sous
une charge concentrée deviennent paralléles au support, comme dans le cas du cisaillement
unidirectionnel. Le cas intermédiaire des dalles portant dans un sens ou des poutres larges
sous charges concentrées n'est donc pas entierement decrit sur la base de 1’état de

connaissance du cisaillement unidirectionnel et bidirectionnel.
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2.1.1.3 Cisaillement unidirectionnel (one way-shear) : Largeur effective en
cisaillement

Dans une rupture par cisaillement d’une dalle en béton armé sous charge localisée, la
charge provoque un plan de rupture défini par une largeur dite cisaillée ou largeur effective en
cisaillement ber. La résistance au cisaillement de la dalle ne doit pas étre calculée sur la
totalité de sa largeur comme dans le cas des poutres, mais sur sa largeur effective qui doit étre
nécessairement connue. Dans les codes francais de béton armé 1’hypothése d’une diffusion a
45° de la charge, issue du contour de la zone de charge en direction des appuis est admise FD
P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5]. Ces prescriptions frangaises sont issus des travaux de
Chauvel et al, 2007 [25]. La norme néerlandaise Normcomissie 351001. NEN 6720, 1995
[26] et le fib-Model Code 2010 [2] ont cependant proposé d’autres critéres de diffusion de la
charge comme on peut le voir sur la Figure 2.10. On peut remarquer pour la norme
néerlandaise avec un critére de diffusion a 45° issue du centre de la charge, qu’une variation

de la longueur de la plaque de charge n’a aucun effet sur la valeur de Desr.
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Figure 2.10 : Méthodes de détermination de la largeur effective en cisaillement besr; (2) Norme
Néerlandaise ; (b) Norme francaise ; (c) fib-Model Code 2010 (valable pour des charges placées a
proximité d’appuis simples)

Regan et Rezai, 1988 [27], Lantsoght et al. 2012, 2013, 2014 [28] [19] [18], Belletti et al,
2014 [29] ont examiné les différentes prescriptions de critere de propagation de la charge dans
le but de déterminer quel critére de diffusion de la charge serait la plus adéquate. Les résultats

de ces études ont montré que les capacités en cisaillement prédite en utilisant le critere de
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diffusion des pratiques francaises corrélaient les mieux avec les résultats expérimentaux. Les
résultats montrent également une largeur effective différente selon la taille de la plaque de
chargement. Comme indiqué précédemment pour la pratique néerlandaise, le critére de
diffusion a partir du centre de la charge vers le support n‘implique pas une influence de la
taille de la plague de chargement sur la largeur effective ou la capacité en cisaillement
globale. Cependant les résultats des chercheurs montrent une influence de la taille de la
plaque de chargement sur la largeur effective: une plaque de chargement plus grande conduit
a une plus grande largeur effective et donc a un mécanisme plus large de répartition des
charges, et par conséquent des capacités en cisaillement plus élevées sont obtenues.

La Figure 2.11 et Tableau 2-1 montrent les résultats obtenus par Lantsoght et al.
2012 [28] en comparant la valeur de bers obtenue expérimentalement a celle proposée par les
pratiques francaises et néerlandaises. Les résultats de cette comparaison indiguent bien que le
critere de diffusion de la norme francaise est celle qui corréle au mieux la valeur réelle de besr
(betr,1 pour pratique néerlandaise, et befr2 pour pratique francaise). On peut également voir
dans le Tableau 2-1 dans la méme étude de Lantsoght et al. 2012 [28], les gains de capacité
en cisaillement obtenus en augmentant les dimensions de la plaque de chargement de
200x200mm a 300x300mm.

300, 600

|
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— —_PREDICTION 45°
50°
N\
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h7e
45?
3 g | .
— — o
45°) CHARGE
57
\ e
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Figure 2.11 : Comparaison des criteres de diffusion pour le calcul de la largeur effective en
cisaillement ; Dalle S1T1 Lantsoght et al. 2012 [28]
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Serie Dmeas beff, 1 beff, 2 Dmeas/ Pmeas/ Specimens b(m) Average increase

(m) (m) (m) Dett, 1 Dett, 2

(m) (m)
BS1-BS3 05 10.1%

A 212 110 170 192 124
B 181 110 170 165 1.07 BM1-BM3 10 0.5%
C 125 070 110 178 1.26 BL1-BL3 15 0.7%

D 111 070 110 158 112
BX1-BX 2. 25.20¢
E 163 110 150 148 1.09 3 0 5.2%
F 133 110 150 121 0.89 S1-S2 2.5 41.5%

Tableau 2-1 : (a) Largeurs effectives expérimentales et prescrites ; (b) Augmentation mesurée de la
capacité pour une augmentation de la taille de la plaque de chargement de 200mmx200mm a
200mmx200mm Lantsoght et al. 2012 [28]

2.1.1.4 Mécanismes de rupture par cisaillement en fonction du rapport a/d

Pour ce qui concerne les modes de rupture, plusieurs possibilités sont envisageables,
dépendamment de la géométrie de la structure et de la configuration de chargement. De ce
fait, le rapport entre la portée en cisaillement ay et la hauteur effective d (a./d) influence
fortement le type de ruine. La portée en cisaillement est définie pour un chargement ponctuel
mais n’a aucun sens physique pour d’autres cas de chargements. On qualifie d’élément
profond, un élément ayant un rapport a/d<2.5 et un élément ayant un rapport plus élevé est
considérée comme élancé.

Pour a/d<1 (éléments tres profonds) : Le mode de rupture est lié au mécanisme de
bielle et tirant tel que discuté dans ASCE-ACI Task Committee 426, 1973 [30]. Une fissure
diagonale forme approximativement une ligne droite entre 1’appui et le point d’application de
la charge. Cette fissure s’initie habituellement a environ 1/3 de la hauteur d. Lorsque la charge
augmente la fissure diagonale se propage simultanément vers le point de chargement et vers
I’appui (Figure 2.12a). Lorsque celle-ci a pénétré suffisamment en profondeur de la zone de
compression pres du point d’application de la charge, ou plus fréquemment au droit de
I’appui, la rupture se produit respectivement par écrasement du béton ou par rupture de
I’ancrage des armatures a 1’appui Massicote, 2009 [31] (Tableau 2-2).

Pour 1<a/d<2.5 (éléments profonds) : La rupture intervient par écrasement du béton
dans la zone comprimée, dite par compression-cisaillement. La rupture peut aussi intervenir
par perte d’adhérence entre 1’armature longitudinale tendue et le béton aux extrémités de
I’élément. En effet une fissure diagonale se forme souvent indépendamment et non comme
I’extension d’une fissure de flexion. L’élément reste stable aprés ’apparition d’une telle

fissure. Une augmentation de la charge provoque la pénétration de la fissure diagonale dans la
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zone de compression du béton prés du point d’application de la charge jusqu’a ce que se
produise la rupture par écrasement du béton (Figure 2.12b).

Pour 2.5<a/d<6 (éléments élancés) : La rupture est dite par cisaillement-flexion. Elle
intervient par progression des fissures inclinées. Lorsque 1’effort augmente, la fissure de
flexion a-b la plus proche de I’appui (Figure 2.12c) se propage vers le point d’application de
la charge en s’inclinant graduellement (fissure diagonale a-b-c). Avec I’augmentation de la
charge, la rupture se produit habituellement selon un des deux modes suivants : Si a/d est
relativement élevé (proche de 6), la fissure diagonale va rapidement atteindre le point e,
provoquant la rupture par exemple d’une poutre par separation en deux morceaux. Ce mode
de rupture est généralement appelé rupture par traction diagonale. Si a/d est relativement petit
(proche de 2.5), la propagation de la fissure tend a s’arréter quelque part pres du joint j. Un
certain nombre de fissures peuvent se développer dans le béton autour de 1’armature
longitudinale. Lorsque 1’effort continue d’augmenter, la fissure diagonale s’ouvre et se
propage horizontalement au niveau de I’armature horizontale (fissure g-h).

Pour a/d<6 (éléments tres élancées) : Ce type d’élément présente un mode de rupture

en flexion avant méme 1’apparition des fissures inclinées.

ﬁv av v

a ’ a )
“ /af,f“HW\ |[/MngH

Rapport av/d<1

% Rapport 1<av/d<2.5

v

© e L

I 1 I T I

% * Rapport 2.5<ay/d<6

Figure 2.12 : Modes de rupture en fonction du rapport a/d

Type de poutre Caractéristique Type de poutre

Rupture de ’ancrage des armatures
a I’appui ou écrasement du béton
Ecrasement ou éclatement du béton

Poutre tres profonde a/d <1

Poutre profonde 1<a/d<?25 dans la zone comprimée
, , Rupture en cisaillement-flexion par
Poutre €lancée 2.5<a/d<6 progression des fissures inclinées
Poutre trés élancee a/d>6 Rupture en flexion

Tableau 2-2 : Modes de rupture d’une poutre en fonction du rapport a/d Massicote, 2009 [31]
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2.1.2 Mécanismes de résistance au cisaillement

La compréhension des caractéristiques des différents modes de transmission de 1’effort
de cisaillement agissant dans le béton fissuré est un élément clé pour 1’étude des ruptures au
cisaillement d’éléments en béton armé. Suite a la fissuration des éléments, plusieurs modes de
transmission du cisaillement doivent s’activer afin de garantir la transmission des charges aux
appuis. La résistance au cisaillement des dalles et poutres en béton armé est donc assuré par
ces mécanismes ou modes de transmission de charges. Les principaux mécanismes de
résistance sont les suivants ASCE-ACI Committee 445, 1998 [32]:

= La résistance au cisaillement du béton non fissuré V¢, représentant la capacité du béton
dans la zone de compression.

= La résistance au cisaillement liée aux contraintes de traction résiduelle sur la fissure de
cisaillement V..

» L’imbrication mécanique des agrégats le long de la fissure Va

= L’effet de goujon joué par ’armature longitudinale Vg

= La contribution de I’armature de cisaillement si présente Vs

= L’action d’arche (transmission de la charge par bielle de compression)

Un apercu des mécanismes de transfert de cisaillement est montré sur la Figure 2.13. La
figure décrit schématiquement la contribution de chacune des composantes excepté celui de
I’action d’arche qui ne peut étre considéré comme faisant partie des mécanismes proprement
dit. Elle dépend de la configuration de chargement et apparait généralement pour des éléments
profonds de ratio a/d<2.5.

¢ C
]
Va ch
P,

Vs Vae Ve

| —

T

Figure 2.13 : Contribution des différents mécanismes de résistance au cisaillement
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2.1.2.1 La capacité du béton dans la zone de compression V¢, (capacité du
béton non fissuré).

La résistance Vcz est la seule composante activée avant fissuration de la section et
représente la capacité du béton dans la zone de compression. Elle a longtemps été percue
comme le principal mécanisme de résistance au cisaillement Baker et al. 1969 [33], Kani et
al. 1979 [34]. Les paramétres qui déterminent cette capacité sont I’épaisseur et la largeur de la
zone de compression ainsi que la résistance a la compression du béton Taylor, 1974 [35]. La
capacité en cisaillement de la zone de compression du béton peut étre déterminée en intégrant
les contraintes de cisaillement sur 1’épaisseur de la zone Reineck, 1991 [36]. Des études
récentes tendent & démontrer que moins de la moitié de la résistance au cisaillement provient
de ce mécanisme. Les efforts tranchants sont transférés du coté de 1’axe neutre ou le béton est
comprimé par combinaison d’un champ de compression et d’un champ de tension orientés
perpendiculairement Kuchma et Collins, 1998 [37]. La contribution de la capacité de la zone
de compression du béton a la capacité totale en cisaillement est estimée entre 20% Fenwick et
Paulay, 1968 [38] et 40% Kani et al. 1979 [34].

2.1.2.2 Les contraintes de traction résiduelle sur la fissure V¢t

Etant donné qu’une fissure dans le béton n'est pas une «rupture nette» et que de petits
morceaux de béton relient la fissure, la traction résiduelle sur la fissure contribue également a
la reprise d’efforts de cisaillement Lantsoght et al. 2015 [22]. Dans les approches de la
mécanique de la rupture pour la détermination de la capacité en cisaillement, ces contraintes
de traction résiduelle sont considérées comme le mécanisme primaire de transfert du
cisaillement ASCE-ACI Committee 445, 1998 [32]. La traction résiduelle est étudiée dans la
zone dans laquelle la déformation maximale en traction est dépassée. Cette région est
qualifiée de zone d'adoucissement en traction Pruijssers, 1986 [39] et est composée de béton

entrecoupé par des microfissures.
2.1.2.3 L’imbrication mécanique des agrégats V,

A D’apparition des fissures, ’action de la composante Va liée a 1’engrénement des
granulats est amorcée. Le frottement entre les deux lévres d’une fissure permet la
transmission des efforts de cisaillement de part et d’autre de celle-ci. En effet, les particules

de granulats sur les faces des fissures s’imbriquent et résistent aux déplacements de
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cisaillement Walraven, 1980, 1981 [40] [41] a développé un modele d’imbrication des
granulats qui relie la contrainte de cisaillement et la contrainte normale a I’ouverture de la
fissure, au déplacement de cisaillement. L’intensité du frottement est influencée par la
rugosité des lévres de la fissure, par sa forme et par son ouverture. En particulier, une capacité
inférieure de transmission des efforts de cisaillement sera observée avec I’augmentation de
I’ouverture de la fissure ou avec la diminution de sa rugosité. Les principaux facteurs qui
influent sur la capacité d’imbrication des granulats sont: la microstructure du béton, I'énergie
de rupture du béton Ghazavy-Khorasgany et Gopalaratnam, 1993 [42], la taille des
granulats Sherwood et al. 2007 [43] et le type de granulat Regan et al. 2005 [44]. Avec des
granulats de calcaire et d'argile, cela conduira a de faibles capacités d’imbrication, la rugosité
des lévres d’une fissure étant réduite. Longtemps négligé comme mécanisme de résistance au
cisaillement, on sait maintenant que la contribution de I’engrénement des granulats sur la
capacité au cisaillement dans les poutres est estimée entre 33% Taylor, 1974 [35] et 70%
Sherwood et al. 2007 [43].

Fissure de
cisaillement

? engrénement des
v granulats
Figure 2.14 : Imbrication mécanique des agrégats

2.1.2.4 L’effet de goujon des armatures flexionnelles Vg

L'action de goujon est la résistance d'une armature de renforcement, traversant une
fissure lors d’un déplacement de cisaillement Walraven, 1980 [40]. L’effet de goujon entre
donc en action lorsqu’un déplacement se produit le long de la fissure de cisaillement. Les
barres sont alors cisaillées ce qui contribue a la résistance aux efforts de cisaillement.
L’intensité¢ de 1’effet de goujon dépend de la quantité des armatures longitudinales, leur
diametre, leur espacement, ainsi que leur rigidité au cisaillement. Les caractéristiques de la
liaison acier/béton, la rigidité du béton d’enrobage ainsi que sa résistance en traction jouent
également un réle important Taylor, 1974 [35], Lubell, 2006 [16], Ince et al. 2007 [45].
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L'action de goujon dans les dalles pourrait étre moins importante que dans les poutres
car la fissure de cisaillement ne s'ouvre pas sur toute la largeur de I'élément, en raison
également de la continuité fournie par les armatures dans les deux directions, de sorte que le
goujon ne sera pas activee autant que dans une poutre étroite rompant en cisaillement Cope,
1985 [46]. La contribution de I'action de goujon sur la capacité au cisaillement des éléments
en béton est estimée entre 15% Taylor, 1974 [35] et 30% pour le poingonnement dans les
dalles Long, 1975 [47].

Effet de goujon de
l'armature longitudinale

Figure 2.15 : Effet de goujon des armatures flexionnelles

2.1.2.5 L’action d’arche par bielle de compression

L’effort de cisaillement peut étre transmis directement vers les appuis par la formation
d’une arche de compression: on parle d’action d’arche (ou bielle de compression quand elle a
une forme droite) (Figure 2.16). Ce mécanisme est le plus souvent fréquent lorsque les
charges sont proches du support (éléments profonds, ratio a/d<2.5) Kani, 1964 [48], Kuchma
et Collins, 1998 [37] et conduit & une capacité au cisaillement accrue bien au-dela de la
charge de fissuration inclinée Kim et al. 1999 [49].

Les paramétres influencant l'action d'arche sont: 1’agencement des armatures, les
armatures en couches conduisant & une plus petite épaisseur pour I'action d’arche, 1’ancrage
des tirants Ghazavy-Khorasgany et Gopalaratnam, 1993 [42], Rafla, 1971 [50], le type de
renforcement, 1’utilisation des barres simples facilitent I'action d’arche comparé a des barres
nervurées Reineck, 1991 [36]. Etant donné que I’effet d’arche est régi par la géométrie de la
configuration de chargement et entraine une capacité de cisaillement bien au-dela de la charge
de fissuration inclinée, aucune proportion de sa contribution sur la capacité au cisaillement ne

peut étre donnée.
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Figure 2.16 : Effet d’arche (bielle de compression)

2.1.2.6 La contribution de ’armature de cisaillement

Dans les poutres et dalles soumises a des sollicitations de cisaillement, I’action de tous
les modes de transmission du cisaillement abordés précédemment peut étre renforcée par la
présence d’armatures de cisaillement. Leur rdle principal est d’augmenter la résistance au
cisaillement. L’activation des armatures de cisaillement est essentiellement due a la formation
de fissures inclinées qui les traversent. Ces armatures contribuent a la résistance au

cisaillement de plusieurs facons Massicote, 2009 [31]:

= Elles Participent a la reprise d’un effort de traction vertical en ajoutant une contribution
Vs.

= Elles réduisent 1’ouverture des fissures, ce qui permet d’avoir un meilleur engrénement
des granulats.

= Elles soutiennent les armatures longitudinales ce qui améliore I’effet de goujon. En effet,
en I’absence d’armature de cisaillement, la force induite dans I’armature longitudinale
augmente. Le cheminement des efforts en présence d’armatures de cisaillement peut
s’apparenter a celui d’un treillis.

= Elles aident au confinement du béton ce qui améliore sa résistance.

= Elles améliorent la ductilité. Dans le cas d’une ouverture importante de la fissure
diagonale, la diminution de la capacité de transmission de I’effort de cisaillement par
imbrication des granulats peut étre atténuée par I’action directe des étriers. Ce qui permet

d’éviter ainsi une perte soudaine de la résistance de la structure.

Plusieurs recherches ont été effectuées pour quantifier la contribution des renforts de
cisaillement sur le comportement au cisaillement des eléments en béton armé. Ces études

montrent clairement les principales contributions du renforcement de cisaillement établi par
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Massicote, 2009 [31]. Les premieres recherches sur I'effet des renforts de cisaillement se
trouvent dans les observations faites par Hawkins, 1974 [51] sur le comportement au
cisaillement des dalles. Les résultats des tests indiquent que l'armature de cisaillement
augmente la résistance au cisaillement des dalles. Plus tard, plusieurs autres chercheurs ont
également abouti la méme conclusion Chana et Desai, 1992 [52], Gomes et Regan, 1999
[53], Oliveira et al. 2000 [54], Regan et Samadian, 2001 [55], Ruiz et Muttoni, 2009 [56],
Vollum et al. 2010 [57], Trautwein et al. 2011 [58], Carvalho et al. 2011 [59]. Plus
récemment, les tests meneés par Lips et al. 2012 [60], Lubell et al. 2009 [61] et la dissertation
écrite par Campana, 2013 [62] ont largement contribué a montrer I'amélioration de la

ductilité fournie par les renforts de cisaillement.

Contribution de
l'armature de cisaillement > PES “/Qu
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v \
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v Activation de l'armature L
de cisaillement

Figure 2.17 : Contribution de I’armature de cisaillement

2.1.3 Parametres influencant la résistance au cisaillement

Plusieurs paramétres et détails de construction doivent étre pris en compte dans
I’estimation de la résistance au cisaillement des ¢léments en béton armé puisqu’ils influencent
les divers mécanismes présentés a la section précédente. Les principaux parametres que 1’on
retrouve dans la documentation sont : la résistance a la compression du béton, la taille des
granulats, le rapport a/d, le taux d’armatures longitudinales, le taux d’armatures transversales,
le taux d’armatures de cisaillement (pour les éléments renforcées en armatures de
cisaillement) qui n’est pas abordé dans notre étude, la hauteur effective de 1’élément faisant

intervenir 1’effet d’échelle, 1’effort normal de compression ou de traction.

2.1.3.1 La résistance a la compression du béton

La résistance a la compression du béton n’affecte pas directement la résistance au

cisaillement du béton. Traditionnellement c’est la résistance en traction du béton qui est
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considérée comme facteur influent Lantsoght et al. 2013 [19]. Aux fins de conceptions, la
résistance en traction est calculée a partir de la résistance en compression avec une relation en
racine carrée ou en racine cubique. Par exemple pour la norme américaine ACI 318-14 [1], la

résistance en traction est proportionnelle a la racine carrée de la résistance en compression du

béton (\/ﬁ) suite aux travaux de Moody et al. 1954 [63], tandis que pour 1I’Eurocode 2 CEN.

Eurocode 2, 2005 [6] elle est proportionnelle a la racine cubique de la résistance en

compression (i/?c) comme dans les résultats de Perez et al. 2010 [64]. La relation entre la
résistance en compression du béton et la capacité au cisaillement de poutres a été déterminée
en se basant sur une évaluation statistique d’une vaste base de données de tests de
cisaillement, entre autres ceux de Koenig et Fischer, 1995 [65] et Regan, 1987 [66].
Angelakos et al. 2001 [67] ont étudié I’influence de la résistance en compression du
béton sur la capacité au cisaillement de poutres en béton armé pour des résistances en
compression variant de 21 MPa & 98 MPa. Aucune influence de la résistance a la compression
du béton sur la capacité au cisaillement des poutres n’a pu étre observée (Figure 2.18). Kani,
1967 [68] avait également postulé que I’influence de la résistance en compression du béton
sur la résistance au cisaillement des poutres en béton armé sans armatures de cisaillement est

négligeable et peut étre omise dans 1’analyse de la capacité au cisaillement.
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Figure 2.18 : Influence de la résistance en compression du béton sur la capacité en cisaillement de
poutres en béton armé Angelakos et al. 2001 [67]

Plus récemment Lantsoght et al. 2013 [19] ont abouti a la méme conclusion que
Angelakos et al. 2001 [67] en étudiant I’influence de la résistance en compression du béton
cette fois-ci sur la résistance au cisaillement de dalles en béton armé. En comparant les

résultats obtenus pour les dalles S2, S3, S4, S7 et S8 de leur étude dont les caractéristiques
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sont présentes dans le Tableau 2-3, les auteurs n’ont observe en général aucune augmentation
de la capacité en cisaillement avec 1’augmentation de la résistance en compression du béton

comme on peut le voir sur la Figure 2.19.

Dalle No. fem fot [ Pt a/d Charge ultime
(MPa) (MPa) (%) (%) (moyenne)
Pu (kN)
S3 516 41 0996 0.258 2.26 1354
S4 51.7 42 099 0.182 2.26 1135
S7 82.1 6.2 099 0.258 2.26 1123
S8 77.0 6.0 099 0.258 2.26 1419

Tableau 2-3 : Influence de la résistance en compression du béton sur la capacité en cisaillement de
dalles en béton armé: Caractéristique des dalles testées de Lantsoght et al. 2013 [19]

1600 1

X
S8
1400 + 93 M
1200 |
AN
S4 A\g S7
1000 +
z
24 800 |
=
A 600 | x S3
LS4
400 4 o S7
X S8
200 +
0 T T T T T ]
30 40 50 60 70 80 90

fe (MPa)
Figure 2.19: Influence de la résistance en compression du béton sur la capacité en cisaillement de
dalles en béton armé Lantsoght et al. 2013 [19]

L’augmentation moyenne de la résistance au cisaillement obtenue expérimentalement
pour les dalles S3 et S4 par rapport aux dalles S7 et S8 est de 0.46% pour une augmentation
de la résistance en compression du béton de 54%. L’augmentation prévue théoriquement de la
capacité en cisaillement était de 24% pour une relation de proportionnalité en racine carré
entre la resistance du béton en compression et celle en traction et 15% pour une relation de
proportionnalité en racine cubique. Les résultats expérimentaux ne sont donc pas en accord
avec I’augmentation prévue théoriquement de la capacité. Une rupture des granulats de béton
a été observée pour le cas des dalles S7 et S8. Lantsoght et al. 2013 [19] attribuent cela au
fait que la résistance en compression du béton est influencée par la capacité d’engrénement
des granulats. Selon Sherwood et al. 2007 [43] comme mentionné précédemment en section

2.1.2.3, 70% de la résistance au cisaillement serait li¢e a I’engrénement des granulats.

30

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Cependant pour des bétons a hautes performances, tel est le cas du béton des dalles S7 et S8,
la capacité d’engrenement est réduite en raison de la faible porosité du milieu. L’agrégat lui-
méme devient alors 1’élément a travers lequel la fissure de cisaillement passe créant ainsi une
surface relativement lisse aprés fissuration. La faible capacité d’engrénement des granulats
pour les bétons de haute performance pourrait expliquer pourquoi aucune augmentation de la
résistance au cisaillement n’a été observée avec l’augmentation de la résistance en

compression du béton.

2.1.3.2 La taille des granulats

Comme mentionné précédemment, I’effort de cisaillement peut étre également
transféré par imbrication mécanique des granulats. Il est également connu que les granulats
forment environ 70% du volume d’un béton dit ordinaire et influencent directement les
propriétés mécaniques de par leur forme, leur texture, leur rigidité et leur taille. 1l est donc
normal de penser qu’une variation de la taille de ces granulats influencerait 1’intensité de
I’effort de cisaillement pouvant étre repris par le mécanisme d’engrénement des granulats, et
de ce fait influencerait sur la capacité en cisaillement de la structure. Sherwood et al. 2007
[43] ont étudié D’influence du diameétre maximal des granulats sur la résistance au
cisaillement. Les auteurs montrent qu’une augmentation du diamétre maximal des granulats a
comme effet d’augmenter la résistance au cisaillement des poutres. Toutefois, 1’effet

bénéfique de ’augmentation de la taille des granulats s’estompe a partir de granulats de

diametre maximal égal a 25 mm (Figure 2.20a et Figure 2.20b).
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Figure 2.20 : Influence du diamétre maximal des granulats sur la résistance au cisaillement Sherwood
et al. 2007 [43]
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Pour des poutres de hauteur effective d=1400mm (55in), Sherwood et al. 2007 [43]
ont noté une augmentation de la capacité au cisaillement de 24% pour des granulats de tailles
variant de 9.5 mm a 51 mm. Pour la méme plage de taille de granulat, et pour des poutres de
hauteur effective inférieure soit d=280mm (11lin), ’augmentation de la résistance au

cisaillement s’est vue réduite a 6%.

Specimen Properties Experimental Observations Métilo d iﬂl\gtc;’:;g

Specimen

P1 Avfy/ fe dg eff Pexp Vexp Vexp Vexp/ Vexp/ Vexp/
(%) bws (MPa) (mm) (kN) (kN)  (kN) 05 VACI VSMCFT

L-1I0N1 (083 O 384 95 | 499 265 0.63 0.10 | 0.60 1.09
L-10N2 (083 O 40.3 95 | 454 242 058 0.09 0.53 0.98
L-10H 083 O 73.6 0 449 240 057 0.07 0.41 1.00
L-10HS |1.33 050 71.2 0 1388 710 1.69 - 0.88 0.95
L-20N1 {083 O 31.4 19 499 265 0.63 0.11 0.66 1.02
L-20N2 [0.83 O 33.2 19 500 266 063 0.11 | 0.64 1.00
L-40N1 (083 O 28.1 38 453 242 058 0.109| 0.63 0.83
L-40N2 [ 083 O 28.5 38 545 288 0.69 0.128 | 0.75 0.99
L-50N1 (083 O 41.0 51 512 272 0.65 0.101| 0.59 0.78
L-50N2 [0.83 O 40.1 51 565 298 0.71 0.112| 0.66 0.86
L-50N2R {083 O 40.1 51 614 323 0.77 0.121] 0.71 0.93
S-10N1 083 O 41.9 95 | 727 36.6 1.07 0.17 0.98 1.11
S-10N2 083 O 41.9 95 | 761 383 112 0.17 1.02 1.16
S-10H 083 0 77.3 0 749 377 110 0.13 0.80 1.07
S-10HS | 1.34 050 77.3 0 132 663 1.94 - 0.99 1.08
S-20N1 083 O 39.2 19 777 39.1 115 0.18 1.07 1.16
S-20N2 1083 O 38.1 19 759 382 112 0.18 1.06 1.14
S-40N1 083 O 29.1 38 83.0 418 122 0.23 1.32 1.30
S-40N2 083 O 29.1 38 69.3 349 1.02 0.19 1.10 1.08
S-50N1 [ 083 O 43.5 51 76,5 385 113 0.17 1.01 1.03
S-50N1 (083 O 43.5 51 806 406 119 0.18 1.06 1.09

Tableau 2-4 : Influence du diametre maximal des granulats sur la résistance au cisaillement
Sherwood et al. 2007 [43]

2.1.3.3 Le rapport a/d
= Le cas des poutres

L’élancement d’une structure peut étre quantifié par le rapport a/d entre la longueur de
la portée d’effort de cisaillement «a » qui représente la distance entre ’appui et le point
d’application de la charge, et la hauteur effective « d » de I’armature flexionnelle. Nous avons

vu précédemment que ce rapport est utilisé entre autre pour distinguer les éléments profonds
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(1<a/d<2.5) des éléments élancés (2.5<a/d<6) associés chacun a des modes de ruptures
différents. Ce rapport influence la proportion relative des efforts de cisaillement et de flexion,
c’est pourquoi sa variation agit sur le comportement structural. Lorsque les charges les plus
importantes sur 1’élément sont des charges réparties, ce rapport peut étre remplacé par
M/(Vxd) qui est équivalent.

A partir des essais de cisaillement sur les poutres en béton arme, on sait que le rapport
(a/d) est un parameétre important influencant la capacité de cisaillement et a été identifié
comme tel dans les premiéres recherches sur le cisaillement des poutres Talbot, 1909 [69],
Richart, 1927 [70], Clark, 1951 [71]. Plus tard, Kani, 1964 [48] a montré que le ratio a/d
affectait le rapport entre le moment ultime et le moment théorique de rupture par flexion
Mu/Mfl, trouvaille connue sous le nom de «vallée de Kani » Kani, 1966, 1967 [72] [68],
Kani et al. 1979 [34], Collins et al. 2008 [73] [74] montrent que pour des configurations
telles que a/d <2.5 (éléments profonds), cela conduit & une augmentation significative de la
capacité au cisaillement a mesure que le rapport a/d diminue (Figure 2.21). Comme abordé
précédemment, plus 1’élément est profond plus une grande partie des charges est transmise
directement a I’appui par action d’arche li¢ au développement d’une bielle de compression.

La capacité de cette bielle augmente a mesure que son inclinaison devient plus raide.

vu=Vu/ b.d V VvV
psi | (b.d) i a c a ‘i
800 | r 1t -
d
700 | -
% L i
600 | fe=26 MPa (3800 psi)
Action b=152 mm (6.0 in)
500 1 d'arche  d=272mm (10.7 in)
1 p=taux d'armature
400 longitudinale
300 ¢ p=0.80%
p=1.88%
200 | p=2.80%
100 | |
0 I —

i 5 4 5 6 7 5 d

Figure 2.21 : Influence du rapport a/d sur la résistance au cisaillement des poutres Kani, 1967 [68]
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Pour tenir compte de cet accroissement de la capacité en cisaillement avec la
diminution de I’élancement, I'EN 1992-1-1: 2005, section 6.2.2 (6) CEN. Eurocode 2, 2005
[6] stipule que lorsque les charges sont appliquées sur la face supérieure de I'élément, a une

distance av telle que 0.5d < a, < 2d, alors la contribution de cette charge a I’effort tranchant

peut étre multipliée par un facteur de réduction By, = Z—(Vi. Lorsque a, < 0.5d une valeur

constante Bec2=0.25 est utilisée. Ce facteur  a été proposé sur la base des résultats d’essais

sur des poutres Regan, 1998 [75].
= Le cas des dalles

Dans le cas des dalles sous charges ponctuelles, I'influence du parametre a/d n’est pas
bien cernée lorsque la charge est rapprochée de I’appui. En effet I’hypothése prise d’une
diffusion horizontale de la charge a 45° des codes francais conduit simultanément a une
diminution de la largeur effective lorsque la distance de la charge au support diminue. Pour
une contrainte maximale de cisaillement donnée v, une plus petite largeur effective b,, =
begr conduira par conséquent a une plus faible capaciteé en cisaillement Vg4 . suivant que :
Vrd,c = Vubwd.. Il est pourtant connu comme discuté précédemment d'apres les résultats
d’essais en cisaillement sur poutres de Kani, qu’une diminution du rapport a/d d'environ 2.5 a
0.5 augmente considérablement la résistance au cisaillement. Ce phénomeéne étant lié a la
formation d'une bielle de compression directe entre la charge et I’appui. Pour les dalles, cette
augmentation significative de la capacité résultant du transfert directe de charge est
théoriquement neutralisée par une diminution de la largeur effective.

Les études menées par Lantsoght et al. 2013 [19], Furuuchi et al. 1999 [76] ,
Cullington et al. 1996 [77], Regan, 1982 [78], Graf, 1933 [79] ont permis d’étudier
I’influence du ratio a/d sur la résistance au cisaillement des dalles. Dans les études de
Lantsoght et al. 2013 [19] (Tableau 2-5 et Figure 2.22), les dalles S3-S4 avec a/d=2.26 et
B=0.755 et S5-S6 avec a/d=1.51 et p=0.377 sont analysées. Les résultats montrent bien une
augmentation de la capacité au cisaillement avec la diminution du ratio a/d. Cependant sur la
base du comportement des poutres (les facteurs B étant ceux recommandés de 1’Eurocode 2
CEN. Eurocode 2, 2005 [6]), la résistance au cisaillement des dalles S5 et S6 devrait étre le
double de celle des dalles S3 et S4. Les capacités au cisaillement de S3 et S4 comparés a
celles de S5 et S6 montrent une augmentation de la capacité moyenne de seulement 26%.
L'augmentation observée de la résistance au cisaillement dans les dalles est donc inférieure a

celle escomptée en supposant un cisaillement des poutres, le facteur B prescrit par I’Eurocode
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2 ayant été fixé comme mentionné précédemment sur la base du cisaillement de poutres
Regan, 1998 [75].

Mémes observations faites dans les études de Graf, 1933 [79]. Il était prévu une
augmentation de la capacité de 44% pour les essais référenciés 1244 bl et 1244 b2 avec des
ratios a/d respectifs de 1.68 et 2.16. L’augmentation expérimentale obtenue ¢était de seulement
7%. Une comparaison des essais 1245 bl (a/d=1.65) et 1245 b2 (a/d=2.12) montre méme une

diminution de la résistance au cisaillement avec la diminution de a/d.

Reference Nr a/d br SS/CS Py
(mm) (kN)

S3T1 2.26 1250 SS 1371
S3T4 2.26 1250 CS 1337
S4T1 2.26 438 SS 1160
SAT2 2.26 438 SS 1110
S5T1 1.51 1250 CS 1804
S5T4 1.51 1250 SS 1755
S6T1 1.51 438 CS 1446
S6T2 1.51 438 CS 1423
S6T4 1.51 438 SS 1366
S6T5 1.51 438 SS 1347

Lantsoght et al. 2013 [19]

Tableau 2-5 : Influence du rapport a/d sur la résistance au cisaillement des dalles Lantsoght et al.

2013 [19]
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Figure 2.22 : Influence du rapport a/d sur la résistance au cisaillement des dalles Lantsoght et al.
2013 [19]
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Reference Nr a/d B Py Py.exp,p
(kN) (kN)
255 216 072 130 -
Regan, 1982 [78] 35S 168 048 195 195
4SS 144 024 230 390
D-10-10 225 097 294 -
Furuuchi et al. 1999 [76] ~ A-10-10 175 072 294 3%
C-10-10 125 040 480 529
1244b2 216 036 147 -
1244b1 168 025 157 212
Graf, 1933 [79] 1245b2 212 036 206 -
1245b1 165 025 196 297

Tableau 2-6 : Influence du rapport a/d sur la résistance au cisaillement des dalles Regan, 1982 [78],

Furuuchi et al. 1999 [76], Graf, 1933 [79]

On peut pourtant remarquer lorsqu’on analyse les bielles de compression dans les
dalles sous charges concentrées, que cette faible augmentation de la capacité pour une
diminution du ratio a/d entre 2.5 et 0.5 était prévisible. Pour cause, alors que dans les poutres,
une bielle de compression bien définie se développe sur la distance « a », pour les dalles, un
« éventail » de bielles peut se développer comme illustré sur la Figure 2.23. La Figure 2.23
montre également l'influence de la largeur dans les dalles et la répartition transversale de la
charge. Dans les poutres, seule la bielle de compression droite (a/d=1) peut se développer.
Dans les dalles, le ratio a/d sera influencé par I’éventail de bielles et leur chemin de

chargement associé.

Figure 2.23 : Eventail de bielles de compression dans une dalle par rapport a une poutre sous charge
localisée : ratios a/d plus élevées dans les dalles par rapport aux poutres.

2.1.3.4 Le taux d’armatures longitudinales

Les armatures longitudinales contribuent a la reprise des efforts de cisaillement. Elles

participent a transmettre les contraintes de cisaillement par le mécanisme d'effet de goujon

Appui
a/d=1.2 | a/d=1.2
a/d=1
a/d=\2 a/d=\2
Charge
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discuté précédemment. L'accroissement du taux d’armatures longitudinales augmentera la
performance de 1’effet de goujon ce qui devrait conduire a une augmentation de la résistance
au cisaillement.

En outre, l'utilisation des dalles épaisses et des poutres larges en béton armé dans les
constructions des batiments a augmenté ces dernieres années. Ces éléments nécessitent
généralement une faible quantité d'armature longitudinale pour satisfaire la demande en
flexion, car I'épaisseur structurelle de ces éléments est souvent dimensionnée pour éviter le
besoin d’un renforcement en cisaillement. A la lumiére de ce renforcement et du
comportement fragile du béton sous cisaillement, I'importance d'identifier I'influence des
détails de renforcement longitudinaux sur la capacité au cisaillement des dalles et des poutres
s’est avérée indispensable. Krefeld et Thurston, 1966 [80], Rajagopalan et Ferguson, 1968
[81], MacGregor et Gergely, 1977 [82], Kani et al. 1979 [34], Angelakos et al. 2001 [67],
Yoshida, 2000 [83], Cao, 2001 [84], Tureyen et Frosch, 2003 [85], Khaja et Sherwood,
2013 [13], Lubell et al. 2009 [86], Gurutzeaga et al. 2015 [87] entre autres ont contribué a
mieux cerner I’influence des armatures longitudinales sur le comportement au cisaillement

des dalles et/ou des poutres en béton armé.

= Les travaux de Lubell et al. 2009 [86]

Lubell et al. 2009 [86] ont étudi¢ I’influence des armatures longitudinales sur le
comportement au cisaillement de poutres larges et de dalles en béton armé sans armature de
cisaillement. Les caractéristiques des dalles testées dans leur étude sont données dans le
Tableau 2-7.

Specimen bw d bw/d h L a/d P fc Vu
(mm) (mm) (mm)  (mm) (%) (MPa) (kN)

AY1 249 434 057 467 2600 3.00 0.328 40.7 85
AT-2/250B 252 439 057 471 2600 296 0.904 385 113
AXT7 704 287 245 335 2080 3.62 1.04 41.0 249
AX6 703 288 244 338 2080 361 173 410 281

AW1 1170 538 217 590 3700 344 0.79 369 585
AW4 1168 506 231 590 3700 366 1.69 399 716

Tableau 2-7 : Influence du taux d’armatures longitudinales sur la résistance au cisaillement Lubell et
al. 2009 [86].

Pour éviter I’influence d’un effet d’échelle (I’effet d’échelle étant la diminution de la capacité

en cisaillement avec 1’augmentation de 1’épaisseur de 1’¢lément que 1’on détaillera dans les
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prochaines sections) sur la résistance au cisaillement, seul les spécimens ayant la méme
épaisseur ont été comparés. Comme on peut le voir sur la Figure 2.24 les résultats obtenus
montrent que la résistance au cisaillement augmente lorsque le taux d’armatures
longitudinales augmente. On note également une diminution de la charge de fissuration par
flexion avec la diminution du taux de renforcement. Pour une diminution du taux d’armatures
longitudinales, la charge de fissuration a la flexion (limite élastique) s’est vue également
diminuée légerement. Apres la fissuration en flexion, on peut constater que le taux de renfort
a une influence sur la rigidité en flexion des spécimens et la valeur de la déformation a la
rupture. Plus, les spécimens ont un taux de renfort faible, plus leur rigidité en flexion diminue
et leur déplacement a la rupture augmente. La différence de raideur est liée a une hausse de la
propagation de fissures de flexion (microfissuration) dans la structure. Elle est nécessaire pour

assurer I’équilibre des forces entre la zone comprimée et la zone tendue dans le renforcement.
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Figure 2.24 : Influence du taux d’armatures longitudinales sur la résistance au cisaillement Lubell et
al. 2009 [86].

De facon générale, pour établir I'influence de I'armature longitudinale sur la capacité
au cisaillement, les essais en laboratoire sont souvent réalisés a l'aide des paramétres M /pVd
ou p (M/pVd est equivalent a (a/d)/p). En effet le rapport sur le cisaillement de ACI-
ASCE Committee, 1962 [88] a proposé que les deux paramétres principaux influencant la
contrainte de cisaillement & la rupture d’une structure en béton armé sans armature de
cisaillement sont : Vf, pris comme mesure de la résistance a la traction du béton, et M/pVd
pris comme mesure de la contrainte dans I'armature longitudinale et dépendant du moment de
flexion. C’est ce dernier paramétre M/pVd qui est pris en compte dans la formule de
détermination de la capacité en cisaillement de la norme américaine ACI 318-14 [1] et traduit
I’influence des armatures longitudinales sur la résistance au cisaillement. La norme

européenne CEN. Eurocode 2, 2005 [6] quant a elle tient compte directement du taux
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d’armatures longitudinales p;. La norme canadienne CSA23.3, 2004 [4] adopte une approche
assez similaire en prenant en compte l’influence de 1’armature longitudinale sur le
cisaillement a travers la déformation axiale a mi-hauteur de 1’élément ¢,.. Dans une poutre par
exemple, &, est presumée étre égale a la moitié de la déformation dans le renforcement
longitudinal en traction au moment de la rupture.

Toujours dans les études de Lubell et al. 2009 [86], les relations entre la contrainte de
cisaillement a la rupture et le taux de renforcement M /pVd ou p pour les six spécimens testés
sont représentées sur la Figure 2.25. Pour chaque ensemble, I’élément avec le taux
d’armature p le plus faible a conduit a une contrainte de cisaillement plus faible a la rupture
(Figure 2.25a). De méme, I’élément avec le ratio M /pVd le plus élevé, correspondant a des
déformations de renforcement plus élevées, a conduit a une plus faible contrainte de
cisaillement a la rupture (Figure 2.25b). Ces tendances étant cohérentes pour chaque

ensemble de comparaison avec des hauteurs effectives variant de 287 a environ 538 mm.
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Figure 2.25 : Contrainte de cisaillement a la rupture: (a) taux d’armatures longitudinales p; (b) ratio
de demande en flexion par rapport au taux d’armatures M/pVd Lubell et al, 2009 [86]

Les résultats des essais d’Angelakos et al. 2001 [67], Yoshida, 2000 [83] et Cao,
2001 [84] pour des ensembles d’éléments ayant des rapports a/d similaires (voir Tableau 2-8)
sont également montrés sur la Figure 2.25 et confirment les tendances obtenues dans les
études de Lubell et al. 2009 [86] pour des ¢éléments d’épaisseurs jusqu'a h=2000 mm. La
principale différence entre chaque ensemble de comparaison sur la Figure 2.25 est la hauteur
effective d, qui est liée a I'effet d’échelle. La séparation relative des ensembles de données
refléte 1'effet d’échelle, tandis que la pente de la tendance refléte I'influence du renforcement
sur la capacité en cisaillement. Ainsi, adopter une approche en considérant les influences sur
la capacité au cisaillement des effets d’échelle et des effets du renforcement comme des

actions indépendantes est une simplification raisonnable. Il est a noter que tous les ensembles
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d’éléments sur la Figure 2.25 ont des rapports a/d similaires comprises entre 2.92 et 3.66, ce

qui rend difficile de discernement de I’influence combinée de p et a/d.

Reference Specimen bw d h L a/d P fc Vu
(mm) (Mmm) (mm) (mm) (%) (MPa) (kN)

DB0.530 300 925 1000 5400 292 050 320 165

Angelakos et al. DB130 300 925 1000 5400 292 1.01 320 185

2001 [67] DB230 300 895 1000 5400 3.02 209 320 257

Cao, 2001 [84] YB2000/0 300 1890 2000 10800 2.86 0.74 33.6 258

Yoshida, 2000 [83] SB2012/0 300 1846 2000 10800 293 152 275 406

Tableau 2-8 : Propriétés des spécimens et résultats des essais de Angelakos et al. 2001 [67],
Yoshida, 2000 [83] et Cao, 2001 [84]

Dans les conceptions pratiques, le taux d'armatures longitudinales augmente
proportionnellement avec le moment de flexion et par conséquent le paramétre M /pVd aura
tendance a étre assez constant. Pour le cas classique d’essais en laboratoire sur le cisaillement
dans lequel des charges ponctuelles sont appliquées a proximité des supports, M/pVd est
équivalent a (a/d)/p et ce paramétre est proportionnelle a la déformation dans I'armature
longitudinale a la rupture. Contrairement donc au cas concret ou (a/d)/p est assez constant,
dans des expériences de laboratoire a/d et p sont des variables indépendantes et p est souvent
intentionnellement fait irréaliste pour assurer qu'une rupture par cisaillement précede celle par
flexion. Si les relations empiriques sont a méme de fournir un bon ajustement a ces essais de
laboratoire, ils peuvent ne pas fournir de bonnes prévisions pour les structures pratiques avec

des combinaisons typiques de variables.
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Figure 2.26 : Influence du taux d’armatures sur la capacité au cisaillement Lubell et al, 2009 [86]
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Pour comprendre l'inter-relation des variables influencant la capacité au cisaillement,
plusieurs centaines d'expériences ont été menées par Kani et al, 1979 [34] a I'Université de
Toronto, et par Krefeld et Thurston, 1966 [80] a I'Université de Columbia, et Rajagopalan
and Ferguson, 1968 [81]. Dans ces programmes d'essai, des poutres rectangulaires
simplement appuyées sans armatures d’efforts tranchant ont été soumises a des charges
concentrées alors que les paramétres de conception que sont a/d, p et fc ont été
systématiquement variés. Les spécimens étudiés ont été choisis pour représenter un cas
concret dans la pratique ou la valeur de (a/d)/p = M/pVd se situe dans une gamme
raisonnable. Pour s'assurer que les comparaisons relatives ne seraient pas influencées de
maniere significative par un effet d’échelle, seuls les spécimens ayant une hauteur effective
comprise entre d=243-288 mm ont été retenus. L'ensemble de données réunis pour une
analyse plus approfondie comprenait 97 spécimens: 31 de Kani et al, 1979 [34], 53 de
Krefeld et Thurston, 1966 [80], et 12 de Rajagopalan and Ferguson, 1968 [81] et le
specimen AX6 de Lubell et al. 2009 [86]. Les résultats obtenus pour les spécimens dont la
contrainte limite élastigue du renforcement est comprise entre fy=300-425MPa
(conformément aux propriétés d’aciers couramment utilisé en Amérique du Nord) sont
présentés sur la Figure 2.26. La relation entre la contrainte de cisaillement a la rupture et le
taux de renforcement est montrée et comparée aux trois codes de conception utilisée dans la
pratique actuelle de l'industrie; CEN. Eurocode 2, 2005 [6], ACI 318-14 [1] et CSA23.3,
2004 [4].

La Figure 2.26a montre que 1’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6] adopte une
relation plus forte que ce qui est observé expérimentalement entre la capacité en cisaillement
et le taux d’armature, avec des prédictions dangereuses de la capacité au cisaillement pour la
plupart des spécimens dans cette étude, en particulier ceux ayant un taux d’armatures p >
1%. Seuls quelques points sont inférieurs aux prédictions de I’ACI 318-14 [1] et du
CSA23.3, 2004 [4]. Remarquons sur la Figure 2.25 précédente que la résistance au
cisaillement prédite par I’ACI 318-14 [1], ne corréle pas avec les résultats expérimentaux
pour différentes hauteurs effectives ou différents ratios M /pVd. La Figure 2.26b retrace les
résultats obtenus en mettant en relief les spécimens avec un taux d’armatures p < 2%. Les
mémes conclusions sont valables. En effet dans la pratique, de nombreuses dalles auront p =
0.2 — 0.7%, et les poutres auront p < 1.5%.

Sur les trois codes analysés, seule la norme canadienne CSA23.3, 2004 [4] fournit une
bonne corrélation avec les résultats experimentaux a la fois pour les influences du taux

d’armatures et de la hauteur effective des specimens (Figure 2.25 et Figure 2.26). Selon la
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norme CSA23.3, 2004 [4] que I’on détaillera dans les prochaines sections, ce n’est pas le taux
d’armature longitudinal en soi qui régit la résistance au cisaillement, mais la déformation
axiale de I’élément qui est fonction du taux d'armature et du moment de flexion coexistant. Le
calcul de la résistance au cisaillement selon le CSA23.3, 2004 [4] fait intervenir un facteur
« d’effet de déformation » et un facteur « d’effet d’échelle ». L’influence du renforcement
longitudinal est prise en compte dans le facteur «effet de déformation » a travers la
déformation axiale de I'élément ¢, .

Pour mieux valider cette approche, Lubell et al. 2009 [86] dans leur étude ont
compareé le modele CSA23.3, 2004 [4] a une base de données plus large, au total 106 essais,
soit les 97 essais notés précédemment plus neuf autres spécimens de leur étude. La relation
obtenue avec le parameétre d’effet de déformation prenant en compte I’influence du

renforcement est illustré sur la Figure 2.27. Comme escompté, une bonne corrélation est

trouvée avec la partie effet de déformation du code.
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Figure 2.27 : Relation entre la capacité de cisaillement et I'indicateur de déformation €, Lubell et al,
2009 [86]

= Les travaux de Khaja et Sherwood, 2013 [13]

Khaja et Sherwood, 2013 [13] ont également réalisé des essais pour étudier I'effet du
taux d’armatures longitudinales sur la résistance au cisaillement de poutres et de dalles en

béton armé sans étriers. Les propriétés des spécimens testés dans leur étude sont données dans

le Tableau 2-9.
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Specimen L a a/d [ M/pVd fc Pexp Vexp Vexp/
(mm)  (mm) (M) (g (MPa)  (kN) (mpa) ()

First Side

Series 1 : a/d constant
MB-1 2200 750 3 057 526 514 112 0.62 0.087
MB-2 2200 750 3 086 351 494 148 0.82 0.117
MB-3 2200 750 3 1.14 263 514 171 0.95 0.133
MB-4 2200 750 3 1.71 175 514 215 119 0.167
MB-5 2200 750 3 228 132 515 230 1.28 0.178

Series 2 : M/pVd constant
MB-6 2200 750 3 086 351 504 155 0.86 0.121
MB-7 2600 1000 4 114 351 506 178 099 0.139
MB-8 3600 1500 6 1.71 351 49.7 178 0.99 0.140
MB-9 4600 2000 8 228 351 482 165 0.92 0.132
Series 4 : ratios a/d faibles
MB-12 3000 500 2 057 516 516 168 093 0.130
MB-13 2200 500 2 1.14 51.0 51.0 239 133 0.186
MB-14 2200 500 2 228 509 509 403 224 0.314

Tableau 2-9 : Programme expérimental et résultats Khaja et Sherwood, 2013 [13]

Les courbes charge/déplacement obtenues pour les spécimens des différentes séries
sont illustrées sur la Figure 2.28. On peut d’abord voir pour les spécimens des séries 1 et 4
(Figure 2.28a et Figure 2.28c) que les rigidités post-fissuration augmentent a mesure que le
taux de renforcement croit. Les charges de fissuration a la flexion de ces spécimens sont
similaires, ce qui est prévisible étant donné leurs propriétés transversales identiques. On peut
surtout remarquer le fait que les charges maximales atteintes dans les spécimens de la série 1
augmentent avec p croissant (Figure 2.28a), alors que les charges maximales atteintes dans
les échantillons de la série 2 sont quasi-similaires (Figure 2.28b). Rappelons comme on peut
le voir dans le Tableau 2-9 que les spécimens de la série 2 ont un ratio M/pVd constant.
Khaja et Sherwood, 2013 [13] montrent donc que l'augmentation de p associée aux
augmentations dans a/d de maniére a ce que le rapport M /pVd soit constant, engendrera des
contraintes constantes de défaillance en cisaillement. Il semblerait donc ici que ce n’est pas le
taux d’armature longitudinal en soi qui régit la résistance au cisaillement mais le ratio M/
pVd. Ces résultats viennent confirmer pourquoi c’est ce ratio qui est pris en compte dans
I’ACI 318-14 [1] pour traduire I’influence des armatures longitudinales sur la résistance au
cisaillement. Dans le cas donc de conceptions pratiques ou le taux d’armature double quand le

moment de flexion double, alors la résistance au cisaillement restera la méme.
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Figure 2.28 : Courbes charge/déplacement pour les séries 1, 2 et 4 Khaja et Sherwood, 2013 [13].

Failure Shear Stress (MPa Units)

0.22 1

0.20 1

0.12 1

0.08 1

0.06 A

0.04 4

0.02 4

_vV
byd,
Series 1:
M/pVd=132-526
([ J
Series 2: ®
M/pVd=351
(@]
(@)
, Eq. (6) -Series 2
‘,ﬂ‘-gs
/ o
Lo’
@ '_,,‘ P
""
""'
’O
'l
’O
"
}‘—bw—’]_ p=bA§ 2v
! o e LN
- /)
....iﬁVcT'p P T
A, Vv
0.5 1.0 15 2.0 2.5

Reinforcement Ratio, p (%)

Figure 2.29 : Contraintes de cisaillement des séries 1 et 2 Khaja et Sherwood, 2013 [13]

Khaja et Sherwood, 2013 [13] ont egalement comparé les résultats de leur étude aux
prédictions de ACI Committee 440, 2006 [89] et celles de Hoult et al, 2008 [90]. Notons que

la formule de prédiction du cisaillement de Hoult et al, 2008 [90] est une simple adaptation

de la norme canadienne CSA23.3, 2004 [4]. En effet pour des éléments ayant des

déformations tres élevées, le code CSA23.3, 2004 [4] prédit de maniére conservatrice les
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forces de cisaillement. Dans ces cas, une version plus précise du code a donc été développee
par Hoult et al, 2008 [90]. Les résultats des comparaisons sont illustrés sur la Figure 2.29.
On peut voir que les prédictions faites en utilisant la proposition de Hoult et al, 2008 [90]
(Eq. (6) sur la Figure 2.29) corrélent tres bien la variation des contraintes de cisaillement
expérimentale: l'augmentation des forces de cisaillement est parfaitement prévue pour les
spécimens de la série 1, alors que des intensités de cisaillement presque constantes sont
prévues pour les spécimens de la série 2 ce qui est conforme aux essais. D'autre part, I’ACI
Committee 440, 2006 [89] prédit une augmentation des forces de cisaillement a la fois pour
les séries 1 et 2, ce qui ne correspond pas au comportement expérimental. Tout comme dans
les travaux de Lubell et al. 2009 [86], les prédictions faites sur la base du code CSA23.3,

2004 [4] sont celles qui correlent mieux avec les résultats expérimentaux.

= Les travaux de Gurutzeaga et al, 2015 [87]

Gurutzeaga et al. 2015 [87] plus recemment ont également analysé 1’influence de
I'armature longitudinale sur le comportement au cisaillement de dalles en béton armé. Les

caractéristiques des spécimens testées dans leur étude sont données dans le Tableau 2-10.

Specimen bw h d fc ald Long. Reinf ) Trans.  Vijure  Viailure
(mm) (mm) (mm) (MPa) bars/spacing (%) Reinf  (vpa) (kN)
I/S/316/t.r. 2000 250 213 374 294 7@25/316 0.81 @8/200 1.13 566
1/S/316/0 2000 250 213 374 294 7@25/316 0.81 - 1.04 521
I/S/119/t.r. 2000 250 217 37.4 288 17016/119 0.79 @8/200 1.06 513
1/5/119/0 2000 250 217 374 288 17016/119 0.79 - 1.20 600
I/B/150/t.r. 250 250 217 374 288 2@16/150 0.74 @6/200 1.02 64
11/S/250/t.r/A 1100 200 165 354 3.03 5@20/250 0.87 @6/200 1.26 277
11/S/250/t.r/B 1100 200 165 354 3.03 5@20/250 0.87 @6/200 1.28 281
l/B/65/tr/A 230 200 169 354 2.96 3@012/65 0.89 @6/200 1.17 54
I/B/65/tr/B 230 200 169 354 296 3@012/65 0.89 @6/200 1.15 53

Tableau 2-10 : Propriété des spécimens et résultats des essais Gurutzeaga et al. 2014 [87]

Les courbes charge/déplacement obtenues pour les spécimens 1/S/119/t.r., 1/S/119/0,
I/S/316/t.r., 1/S/316/0 sont illustrées sur la Figure 2.30. On peut remarquer que les spécimens
avec un plus grand espacement entre les armatures longitudinales (1/S/316/t.r. et 1/S/316/0)
sont moins rigides que ceux ayant un espacement réduit (1/S/119/t.r., 1/S/119/0) bien que les

taux d’armatures longitudinales soient quasi-Similaires. Au-dela donc du taux de renforcement
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longitudinal, I’espacement entre les barres de renfort serait également un facteur influencant
le comportement global en cisaillement de la structure. Selon Gurutzeaga et al. 2015 [87] cet
effet est probablement di a un faible effet de raidissement en traction du béton « tension
stiffening » lorsque I'espacement des barres est plus grand parce que la quantité de béton qui
contribue en traction a la liaison avec l'acier est réduite. Il est bien connu que lorsque la
contrainte de traction de béton dans un élément atteint la résistance a la traction, la fissuration
se développe. Simultanément, la charge portée par le béton avant la fissuration est transférée
au renforcement traversant la fissure. Ensuite, les barres de renforcement transférent des
contraintes de traction locales au béton situé entre les fissures grace a des contraintes de
liaison a l'interface acier-béton. L'adhérence permet au béton intact de résister a des efforts de
traction, réduisant ainsi le niveau moyen d’effort dans 1’acier, ce qui permet d’offrir une plus
grande rigidité. Ce phénomene résultant de la formation de fissures et de la liaison entre
I'acier et son béton environnant est défini comme I'effet de raidissement en traction du béton
« tension stiffening » YUI et Vecchio, 2003 [91], Elenas et al. 2006 [92]. Il s'agit d'une
propriété ni du renforcement ni du béton. C'est une propriété typique qui apparait uniquement
dans le matériau composite en béton armé ou les deux matériaux constitutifs sont présents.

Plus I’espacement entre les armatures longitudinales est réduit, plus la quantité¢ de
béton en contact avec ces armatures est grande ce qui favorise cet effet de raidissement en
traction. Ceci expliquerait la rigidité plus élevée des spécimens 1/S/119/t.r, 1/S/119/0 par
rapport aux spécimens 1/S/316/t.r et 1/S/316/0.

350
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250

V(kN)/b,(m)
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——1/S/316/0
—=—1/S/119/t.r.
——1/S/119/0
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Figure 2.30 : Courbes charge-fleche des spécimens Gurutzeaga et al. 2015 [87]
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Gurutzeaga et al. 2015 [87] ont également noté que 1’espacement entre les armatures
longitudinales & une influence sur la surface de rupture comme on peut le voir sur la Figure
2.31. Tandis que les faciés de rupture sont uniformes sur la largeur pour les spécimens ayant
un espacement réduit entre les armatures longitudinales 1/S/119/t.r, 1/B/150/t.r, 11/B/65/t.r/A,
pour le cas d’espacements plus élevés, le facies de rupture est irrégulier, globalement plus
large et parsemé de bosses. Selon les auteurs, cette derniére surface de rupture s'explique par
la formation d'un mécanisme de résistance tridimensionnel créé par les bielles, qui sont
inclinés pour atteindre le renforcement longitudinal. Cet effet produit une augmentation de la
zone de rupture et de l'effet d’engrénement des granulats. C’est le cas des spécimens
1/S/316/t.r, 1/S/316/0, 11/S/250/t.r/B.

1/B/150/t.r

1/S/119/t.r.

1/S/316/t.r 1/S/316/0 11/S/250/t.r./B

Figure 2.31 : Facies de rupture des spécimens Gurutzeaga et al. 2015 [87]
2.1.3.1 Le taux d’armatures transversales

L'influence des armatures transversales n’est généralement pas prise en compte dans le
cas du cisaillement a sens unique. Les méthodes de calcul du cisaillement unidirectionnel sont
issues d’essais réalisés sur des poutres. Les poutres en générale sont dépourvues d'un
renforcement en armatures transversales, ceci lié au fait qu’aucun moment ne peut se produire
dans la direction transversale. Sherwood et al. 2006 [93] ont montré qu’il n’existe aucune
influence des armatures transversales sur la résistance au cisaillement de dalles portant dans
un sens lorsque le chargement est reparti uniformément sur toute la largeur. Dans ce cas de

chargement toutes les sollicitations transversales sur la dalle sont nulles de telle sorte qu’elle
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se comporte comme une poutre. Dans les études Gurutzeaga et al. 2015 [87] dont les
propriétés des specimens et les résultats expérimentaux sont données dans le Tableau 2-10,
I'influence du renforcement transversal sur la capacité en cisaillement n’a pu étre quantifiée
en fonction des données expérimentales disponibles dans leur programme. En effet, pour la
dalle avec un espacement réduit entre les armatures longitudinales (1/S/119), une réduction de
14.5% de la capacité en cisaillement a été observée lorsque la dalle contenait un renfort
transversal (1/S/119/t.r), tandis que pour la dalle avec un espacement plus élevé entre les
armatures longitudinales (1/S/316), le renforcement transversal a permis d’augmenter la
capacité en cisaillement de 8.6%.

Dans le cas de dalles sous charges concentrées, les moments se produisent dans les
deux directions : longitudinale et transversale. Dans ces conditions de chargement, le
comportement d’une dalle différe de celui d’une poutre du fait de 1’existence de sollicitations
transversales entrainant un phénomeéne de redistribution transversales des efforts. Lantsoght
et al, 2013 [19] ont étudié l'influence du taux d'armatures transversales sur le comportement
au cisaillement des dalles sous chargement localisé. Deux dalles S2 et S3 avec des taux de
renforcement transversal respectifs p, = 0.132 % et p, = 0.258 % sont comparés a cet effet.
Six essais consécutifs notés (T1 aT6) sont effectués pour chaque dalle. Une différence dans le
schéma de fissuration a été expérimentalement observée. Le facies de fissuration observé
apres rupture sur la face inférieure de la dalle S2-T1 présente une zone de répartition des
fissures moins étendue que celle obtenue avec la dalle S3-T1. Cette observation indique que
plus le taux de renforcement en armatures transversales est élevé, plus cela méne a une

meilleure répartition de la charge le long de la largeur de la dalle.
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Figure 2.32 : Influence du taux d’armatures transversales sur les schémas de fissuration: (a) S2-T1
pt=0.132 %; et (b) S3-T1 pt=0.258 % Lantsoght et al. 2013 [19]
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2.1.3.2 Hauteur effective et effet d’échelle

Plusieurs travaux de recherche ont montré l'influence des dimensions des structures
sur leur comportement communément appelé « Effet d'échelle ». Kani, 1967 [68] est un des
premiers a avoir montré I’existence d’un effet d’échelle sur la résistance au cisaillement de
structures en béton armé. Il affirme sur la base d’essais réalisées sur des poutres, qu’en
augmentant 1’épaisseur (ou la hauteur effective) d’une poutre de 150 mm a 1200 mm, on
diminue de facon significative sa resistance en cisaillement. D’autres chercheurs ont
également étudié et confirmer le phénoméne Bhal, 1967 [94], Shioya et al. 1990 [95],
Collins et Kuchma, 1999 [96], Reineck et al. 2003 [97], Bazant et Kazemi, 1991 [98],
Lubell, 2006 [16], Sherwood et al. 2006 [93]. Les résultats de Shioya et al. 1990 [95], sur la
base d’essais réalises sur des poutres de petites a tres grandes dimensions, ont montré une
réduction de la résistance en cisaillement autour de 65% lorsque I’on passe d’une hauteur
effective d de 100 mm a 3000 mm (Figure 2.33). Si I'effet d'échelle est aujourd'hui un fait
expérimental établi, son explication, et encore moins sa quantification, constitue l'un des
problemes les plus complexes en structures faisant intervenir différentes approches Bazant,
1997 [99].
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Figure 2.33 : Effet d’échelle obtenu par les tests de Shioya et al. 1990 [95]
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= Approche par la mécanique de la rupture

L’analyse de I’effet d’échelle pouvait étre implicitement observée des le XVleme
siecle, lorsque Leonardo da Vinci affirmait que : « parmi des cordes de méme épaisseur, la
plus longue est la moins résistante, une corde est d’autant plus résistante... qu’elle est
courte ». Cette regle est la premiére affirmation sur D’effet d’échelle, bien que la
proportionnalité entre la longueur de la corde et la résistance nominale ait été un peu
exagérée. Mariotte en 1686 fit plusieurs essais avec des cordes. Il observa « qu’une longue
corde et une plus courte peuvent toujours reprendre la méme charge, a moins qu’il n’y ait une
imperfection dans la plus longue, laquelle viendrait alors a céder avant la courte » A ce
moment-la, les mathématiques n’étaient pas assez avancées pour €noncer correctement
I’explication statistique de 1’effet d’échelle.

Griffith, 1921 [100] fonda la théorie de la mécanique de la rupture et introduisit cela
dans I’étude de I'effet d'échelle. Il associe en partie ’effet d’échelle a la rupture des matériaux
fragiles incapables de présenter des déformations plastiques (verres, céramique...). |l
concluait que : « la fragilité des matériaux isotropes ... est due a la présence de discontinuités
ou de defauts... La résistance effective des matériaux manufacturés pourrait étre multipliée au
moins par 10 ou 20 si ces défauts pouvaient étre éliminés ». Cette affirmation est basée sur
des expériences faites sur des fibres de verre avec différents défauts microscopiques parti sur
la base deux faits contradictoires qu’il observa: La contrainte nécessaire pour rompre un verre
courant est d'environ 100 MPa, et La contrainte théorique nécessaire a la rupture de liaisons
atomiques est d'environ 10 000 MPa. Il introduit I'idée que la résistance de matériaux fragiles
était influencée par la présence d'imperfections dans un corps d’épreuve. Il a ensuite établi les
bases de la mécanique linéaire élastique de la rupture (MLER). Dans cette théorie, plus la
taille d'un spécimen est grande, plus la probabilité de retrouver un défaut de grande taille
augmente, ce qui entraine une diminution de sa résistance unitaire par rapport a un plus petit
spécimen. Cette theorie de la rupture de Griffith, 1921 [100] est associée a un formalisme
énergétique. Il s’agit d’une relation directe entre la taille du défaut (la fissure) et la contrainte
de la rupture dans un milieu élastique. Le défaut devient instable et conduit a la rupture
lorsque la quantité d’énergie disponible, en pointe du défaut, atteint une valeur critique
spécifique du matériau. Cette théorie est, parfaitement, adaptée aux matériaux fragiles. Son
domaine d’application ne s’étend pas aux matériaux ductiles. En effet, la dissipation

d’énergie, liée au mécanisme de plastification, est en dehors des hypothéses de cette théorie.
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Cependant, pour les matériaux quasi-fragiles comme le béton, le probleme d’effet
d’échelle devient plus complexe. Ces matériaux cedent selon une rupture, caractérisée par une
zone d’élaboration de la fissuration (située en fond de la fissure), relativement importante,
dans laquelle, le matériau subit de I’endommagement distribué, li¢ a un adoucissement, sous
la forme de microfissuration Hillerborg et al. 1976 [101], Bazant, 1976 [102]. La rupture est
dite précédée de phénomenes de localisation. Autrement dit, la rupture de ces matériaux
n’apparait pas des I’amorcage de la fissuration, comme c’est le cas pour les matériaux
fragiles. Il n’y a donc plus de relation entre la contrainte de rupture et celle d’initiation de la
fissure. En outre, la taille la zone d’élaboration de la fissure semble étre indépendante de la
taille de la structure. Des observations expérimentales effectuées par Pijaudier-Cabot et
Bazant, 1987 [103], ont montré que cette taille serait liée a celle de la plus grosse
hétérogénéité du matériau. Dans ces conditions, la mécanique de I'endommagement et la
Mmécanique non linéaire de la rupture seraient a méme d’expliquer le phénoméne d’effet

d’échelle sur la résistance au cisaillement de structures en béton armé.
= Approche par la théorie du champ de compression modifiée (MCFT)

Une autre approche pour expliquer ’effet d’échelle est celle dérivant de la Théorie du
champ de compression modifié (Modified Compression Field Theory, MCFT) développée a
I’universit¢é de Toronto. L’explication proposée pour justifier ce phénomene repose
principalement sur la capacité a reprendre la contrainte de cisaillement appliquée par
I’entremise de 1’engrénement des granulats. Le MCFT prédit que l'effet d'échelle en
cisaillement est causé par une réduction de la capacité des fissures a transmettre adéquatement
les efforts de cisaillement di a ’ouverture des fissures. Comme discuté précédemment, des
efforts de cisaillement se transmettent au travers de la fissure grace au phénomene
d'engrainement des granulats. La capacité de ce phénoméne a se mettre en place est
intrinsequement liée & la largeur de la fissure; plus la fissure est large moins le mécanisme est
efficace. Or la largeur des fissures augmente presque linéairement avec 1I’espacement entre les
fissures et la déformation longitudinale. Aussi, les observations de Shioya et al. 1990 [95] et
de Sherwood, 2008 [104] ont aussi démontré que la largeur des fissures augmentait
quasiment linéairement avec la taille des spécimens. Ainsi, une poutre de grande dimension
résistera a une contrainte de cisaillement moins élevée qu’une poutre de méme géométrie en
version réduite. Le MCFT tient donc compte de la déformation longitudinale &, et de

I’espacement des fissures s,,9 qui caractérisent I’ouverture des fissures w. (W = &; X Spg)
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2.2 Influence d’un effort normal sur le comportement au
cisaillement.

L'effondrement d'une superficie de toit d’environ 372 m2 dans les entrepdts d’Air
Force aux USA survenu en Aolt 1955 a fait suite a des complications dans d’autres endroits
impliquant des aménagements d'entrepdt similaires. Le code américain ACI avait permis une
charge de service représentant 3% de la résistance en compression du béton, équivalent a 0.6
MPa pour un béton courant de classe C20/25 pour les poutres sans armatures de cisaillement.
Cependant, dans I'entrepdt, les poutres ont rompu pour une valeur de contrainte de
cisaillement plus faible soit 0.5 MPa. Une enquéte expérimentale a été menée par Elstner et
Hognestad, 1957 [105] pour déterminer les causes de la rupture. La fissure diagonale ayant
causé la rupture a été reproduite en laboratoire avec une échelle réduite de 1:3 sur la partie
effondrée dans l'entrepdt. Leurs essais ont montré qu’un effort de traction axiale de 1.4 MPa
sur la section de béton armé conforme aux conditions dans I'entrepdt pourrait réduire la
capacité au cisaillement jusqu'a 50%. Bien que davantage de recherches soient nécessaires
pour comprendre completement le mécanisme fondamental de la rupture, il semblerait que
celle-ci ait eu lieu par cisaillement sous ’effet de la charge de service combinée a la force de

traction axiale due au changement de température et au retrait.

En effet, parmi les structures en béton armé sollicités a la flexion et a D’effort
tranchant, il n’est pas rare d’en trouver qui sont également soumises a des efforts normaux de
compression ou de traction. Ces derniers peuvent étre dus a la forme de la structure, a la
configuration de la charge, aux conditions d’appuis, a un tremblement de terre, au vent, au
retrait, a la présence de la précontrainte etc... L’action d’un effort normal de compression ou
de traction peut entrainer des différences dans la réponse des éléments face aux charges de
cisaillement. Un effort normal de compression contribuera a retarder 1’apparition des fissures
et a limiter leur ouverture, ce qui se traduira par une résistance supérieure au cisaillement. Au
contraire, un effort normal de traction augmentera d’avantage la sensibilité des éléments face
aux ruptures d’effort tranchant. En effet, les zones de compression sont réduites sous l'effet
d’une traction axiale ce qui conduira a des capacités en cisaillement réduites. S’il est bien
connu qu’un effort normal de traction diminue la résistance au cisaillement des structures sans
armatures d’effort tranchant, et qu’une compression axiale augmente cette résistance, ce qui

n’est pas trés bien compris jusqu'a maintenant, est de savoir a quel degré I’effort normal
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influence la capacité en cisaillement et également son influence sur la ductilité de la structure
ASCE-ACI Committee 445 on Shear and Torsion, 1998 [106].

Selon I’ASCE-ACI Committee 445 on Shear and Torsion, 1998 [106], les
structures sans armatures d’effort tranchant soumises simultanément a une grande
compression axiale et un effort de cisaillement peuvent rompre de facon trés fragile deés
I’apparition de la fissuration diagonale. Par conséquent, une approche conservatrice doit étre
utilisée pour de telles structures. La rupture de la plate-forme offshore Sleipner survenue en
Aot 1991 a déeclenché une vaste recherche expérimentale sur les procédures de conception
des structures en béton fortement renforcées sous 1’effet simultané du cisaillement et d’un
effort normal de compression. Des essais réalisés par Gupta et Collins, 1993, 2001 [107]
[108] ont démontré que l'approche américaine ACI 318 peut étre imprudente car non
conservatrice pour de telles structures. A 1’inverse, la disposition de I’ACI 318M-95 pour les
structures sous 1’effet combiné du cisaillement et d’une traction axiale peut étre trés
conservatrice lorsque ces structures contiennent un renforcement longitudinal conséquent
ASCE-ACI Committee 445 on Shear and Torsion, 1998 [106]. La Figure 2.34 illustre
parfaitement cela. Les résultats d'une série de poutres sans étriers soumises a des efforts
simultanés de cisaillement et de traction réalisés par Adebar et Collins, 1996 [109] sont
compareés avec les prédictions de I'ACI 318 et la norme canadienne CSA basée sur la théorie

du champ de compression modifiée.
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Figure 2.34 : Influence d’un effort normal de traction sur la résistance au cisaillement d’éléments sans
étriers Adebar et Collins, 1996 [109]

Force est de constater en comparant la base de données d’essais ou les structures en
béton armé ont rompu sous 1’unique effet du cisaillement a celle de structures ayant rompu

sous I’effet combiné d’un cisaillement et d’un effort normal, que le nombre d'essais en
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cisaillement avec effort axial reste limité. En particulier, I'effet d’une traction axiale sur la
résistance au cisaillement est beaucoup moins étudié¢ que l'influence d’une compression
axiale. Dans la documentation, il existe deux catégories d’essais pour évaluer I'effet de I’effort

normal sur la capacité au cisaillement: les essais de voiles et les essais de poutres.

Tout dabord, les essais de voiles d'éléments en béton armé sous différentes
combinaisons de contraintes uniaxiales et de contraintes de cisaillement se sont révélés étre un
meilleur moyen d'évaluer la réponse fondamentale au cisaillement du béton armé par rapport
aux essais de poutres, car les conditions de contrainte et de déformation dans les essais de
voiles sont généralement uniformes et, par conséquent, plus faciles a interpréter. En
particulier, il est utile de comprendre d'abord I'influence de I’effort normal sur le
comportement au cisaillement de structures non soumises a un moment de flexion. Dans
Bhide et Collins, 1989 [110], 24 voiles en béton armé avec un renforcement uniquement dans
la direction longitudinale ont été testés sous différentes combinaisons de traction et de
cisaillement (y compris des essais de cisaillement pur et de traction directe). Les essais ont
montré que la disposition de I’ACI pour calculer la résistance au cisaillement est trés
conservatrice en ce qui concerne l'effet de 1’effort axial de traction appliqué sur une structure
en béton armé ayant un renforcement longitudinal élevé. Récemment, dans Xie et al. 2011
[111], six voiles en béton armé ont été testés. Les résultats ont démontré que des estimations
plus précises de l'influence d’une compression axiale sur la résistance au cisaillement sont
données par I'expression simplifiée du code ACI. La méme expression simplifiée, pour le cas
de l'effet d’un effort de traction axiale sur la résistance au cisaillement, surestime grandement

I'effet néfaste de la traction.

Les essais de poutres, malgré leur complexité pour l'analyse du comportement au
cisaillement fondamental, permettent de reproduire la géométrie de chargement complete et
les détails de construction des éléments structurels réels et constituent le moyen le plus simple
d'évaluer toute méthode analytique et de conception. Les essais réalisés pour étudier I'effet des
efforts de traction axiale sur la résistance au cisaillement des poutres peuvent étre trouvés
dans Mattock, 1969 [112], Haddadin et al. 1971 [113], Adebar et Collins, 1996 [109],
Quast et Los, 1999 [114], Fernandez-Montes et al. 2015 [115] et I’effet des efforts axiaux
de compression dans Gupta et Collins 2001 [108]. La détermination de la résistance au
cisaillement dans les poutres sous 1’effet combiné d’une flexion et d’une traction axiale est
tres difficile a clarifier. Sur la base de 12 essais réalisés sur des poutres en béton armé, Quast

et Los, 1999 [114] ont montré que si la formation de fissures de cisaillement s'accompagne de
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contraintes longitudinales de traction, des fissures de cisaillement plus raides sont produites.
Cela entraine par conséquent des réductions de force, si les fissures primaires plus raides
deviennent si larges, de telles sortes qu'aucune fissure secondaire n'est formee. Les mémes
conclusions sont tirées des études d’Adebar et Collins, 1996 [109], les spécimens étant
pourvus d’une grande quantité de renforcement longitudinal, le renforcement en cisaillement
étant inexistant ou faible. Lorsqu'une structure est soumise a une grande contrainte de traction
axiale et de cisaillement, les premieres fissures apparaissent suivant un angle presque droit par
rapport a I'axe de la poutre (angle proche de 90 degrés) et se développent a travers toute la
hauteur de la section (Figure 2.35). A mesure que la poutre est sollicitée, des fissures
diagonales, de moins en moins inclinées (plates) se forment. La rupture se produit lorsque les
fissures diagonales, devenues quasiment horizontales, sont difficiles a contrdler par I'armature
longitudinale. En plus, contrairement aux cas des structures soumises simultanément a une
grande compression axiale et un effort de cisaillement pour lesquelles la rupture survient de
maniere trés fragile, les structures soumises a des efforts normaux de traction et de
cisaillement éleves, affichent un comportement relativement plus ductile ASCE-ACI
Committee 445 on Shear and Torsion, 1998 [106]. Plus récemment, dans Fernandez-
Montes et al. 2015 [115], des essais ont été menées sur des éléments en béton armé en forme
de T sous I’effet combiné du cisaillement et d’une traction axiale. Plus précisément, la base de
données est élargie avec des spécimens ayant un matériau béton de performances élevées. Les
résultats ont montré que les efforts normaux de traction, jusqu'a 25% de la résistance en

traction du béton fctm, ont réduit la capacité au cisaillement jusqu'a 35%.
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Figure 2.35 : Modele de fissuration typique : structure sans armature transversale soumis a une
traction axiale et cisaillement Adebar et Collins, 1996 [109]
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2.3 Modeles de calcul de la résistance au cisaillement

Les normes relatives au béton structurel fournissent des recommandations pour le
calcul de la resistance au cisaillement des dalles ou poutres en béton armé. Ces
recommandations se basent sur les différents parametres présentés en section 2.1.3 qui ont
une influence sur la résistance au cisaillement a travers divers mécanismes qui reprennent les
efforts tranchants conjointement (section 2.1.2). Ces parameétres sont ceux liés aux matériaux,
comme la résistance a la compression du béton et la taille des granulats, et des parametres
géométriques comme le taux d’armature longitudinale, le taux d’armature de cisaillement (Si
présent), le ratio a/d et I’épaisseur de la structure. Cing principales normes se distinguent
assez nettement : La norme européenne CEN. Eurocode 2, 2005 [6], la norme américaine
ACI 318, 2014 [1], la norme canadienne CSA23.3, 2004 [4], le fib-Model Code 2010, 2012
[2], la norme suisse SIA 262, 2003 [3]. Dans notre étude deux autres modéles de calcul
seront également présentes, il s’agit du code nucléaire AFCEN ETC-C, 2010 [7] et de la
proposition d’extension de I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015 [9].

Ces normes sont pour la plus part établies a partir de différentes méthodes ou
approches théoriques de chercheurs, comme la norme européenne CEN. Eurocode 2, 2005
[6] de nature empirique et basée sur les travaux de Regan, 1987 [66], la norme canadienne
CSA23.3, 2004 [4] et le fib-Model Code 2010, 2012 [2] toutes deux basées sur la théorie du
champ de compression modifié de Vecchio and Collins, 1986 [116] et la norme suisse SIA
262, 2003 [3] basée sur la théorie de la fissure critique de Muttoni, 2003 [8]. Les différentes
approches théoriques seront présentées dans les prochaines sections.

Si le probléme de la flexion est bien connu et que sa description et sa prise en compte
font relativement consensus internationalement, il n’en est pas de méme pour le cas du
cisaillement. En effet, de l'inspection des dispositions de conception au cisaillement, il
n’existe pas de consensus selon laquelle une norme serait meilleure qu’une autre dans
I’estimation de la résistance au cisaillement d’une dalle ou d’une poutre en béton armé. S’il
est vrai qu’il existe une certaine similitude entre ces normes pour prévoir la contribution des
armatures de cisaillement si présentes, force est de constater que ces normes différent plus
dans leur approche portant sur la contribution du béton au cisaillement. En effet, selon les
normes, I’influence de certains paramétres entrant en ligne dans le mécanisme de résistance
au cisaillement est ignorée, ou bien les parameétres majeurs influengant la résistance au
cisaillement sont pris en compte partiellement et/ou difféeremment, laissant par conséquent un

effet du cisaillement négligé dans le calcul de la résistance. En plus, comme mentionné
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précédemment, certaines normes sont basées sur des méthodes et théories différentes et ont
des manieres différentes de considérer les parameétres contribuant a la résistance au
cisaillement.

Les différents modeles développés a partir de différentes approches en mettant I'accent
sur la contribution des différentes actions de transfert du cisaillement, bien qu’ayant propose
des expressions différentes avec différents parametres du cisaillement, ont cependant des
prédictions de capacité en cisaillement pas tres différentes qui correspondent généralement
bien aux résultats expérimentaux. Ce fait suggere que, au-dela des éventuels ajustements de
facteurs pour s'adapter aux résultats expérimentaux, une raison de cette presque-coincidence
entre les différents modeéles est que les mécanismes successifs de résistance au cisaillement
sont activés a mesure que le niveau de charge augmente et que la structure est endommagée,
de sorte que lorsque I'équilibre dans une région n'est plus possible avec une action de transfert
du cisaillement, une autre action est activée. Ces redistributions des contraintes peuvent se
produire soudainement, compte tenu de la nature fragile de la fissuration, mais dans certains
cas, elles peuvent produire de petits changements dans les forces internes résultantes, de sorte
que des capacités en cisaillement similaires peuvent étre obtenues a partir de différentes
approches Mari et al. 2015 [117].

2.3.1 Les modeéles théoriques

La rupture en cisaillement dans les poutres a été un sujet de recherche depuis plus de
110 ans Lantsoght et al. 2015 [22]. Depuis les premiers modéles de poutres avec étriers
Morsch, 1908 [118], Ritter, 1899 [119] et les essais de cisaillement sur poutres de Talbot,
1904, 1905, 1906, 1908, 1909 [120] [121] [122] [123] [69] et Morsch, 1908 [118], les
chercheurs du monde entier ont étudié le sujet sous de nombreux points de vue différents. La
complexité du systtme de force interne dans un élément de béton fissuré est l'une des
principales causes du débat en cours Balazs, 2010 [124], Joint Committee on Concrete and
Reinforced Concrete, 1916 [125], ce qui a donné lieu a un grand nombre de méthodes
proposées. Ces méthodes proposées permettent dans certains cas apres quelques
simplifications, de tirer des équations simples qui conviennent aux dispositions des codes ou a
étre utilisees dans les pratiques quotidiennes de I’ingénierie. Parmi les différentes méthodes,
les plus courantes sont la théorie du champ de compression modifiée et la théorie de la fissure
critique de cisaillement. Ces deux méthodes sont basées sur la notion de localisation des

déformations se traduisant par I’ouverture d’une fissure critique d’effort tranchant. Une
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méthode qui prend en compte la rugosité des lévres des fissures de maniére a appréhender leur

capacité a transmettre des efforts grace a I’effet d’engrénement des granulats.

2.3.1.1 La théorie du Champ de Compression Modifié (MCFT)

La premiere approche fat la théorie du champ de compression Collins, 1978 [126], a
I'origine pour les éléments avec armature de cisaillement, en utilisant des relations contrainte-
déformation pour le béton fissuré. Dans cette premiere approche, aprés fissuration, on fait
I’hypothése que le béton ne supporte pas d’effort de traction, conduisant ainsi a un champ de
compression diagonal. Des contraintes et des déformations moyennes sont utilisées, ce qui est
une simplification, car en realité, le béton fissuré transmet des contraintes de facon complexe
par ouverture et fermeture des fissures existantes, par formation de nouvelles fissures Collins
et Mitchell, 1980 [127], par effort d’imbrication mécanique de granulats, et par variation des
contraintes de liaison. Une autre hypothése principale de la méthode est que les directions de
la plus grande contrainte de compression et de la plus grande déformation coincident, alors
qu'en réalité, la contrainte principale est décalée par rapport a la déformation principale Sun
et Kuchma, 2007 [128], Vecchio, 2000 [129]. En prenant maintenant en compte les
contraintes de traction résiduelle du béton, une nouvelle théorie, celle du champ de
compression modifiee (MCFT- Modified Compression Field Theory) a été développée par
Vecchio et Collins, 1986 [116]. L'utilisation de tirants diagonaux en béton reprenant donc des
efforts de traction et résultant d'un effort d’imbrication mécanique des granulats
perpendiculaire aux bielles de compression a conduit @ un modéle pour les éléments sans
étriers Adebar et Collins, 1996 [109], avec une contrainte de cisaillement tel que :

%
VMCFT = bMi:Ti =B X \/]?C < 0.25 avec./f. <8Mpa [SI— Unités: MPa]
w

Le terme B dans I'équation est un facteur qui décrit la capacité du béton fissuré a
transférer la contrainte de cisaillement par engrénement des granulats. Des valeurs plus
élevées de S sont associées a une capacité d’imbrication mécanique de granulats plus élevée.
La théorie du champ de compression modifiée permet de trouver la valeur de 8 a travers la
résolution des équations qu’elle fournit (\Voir Vecchio et Collins, 1986 [116]). Cependant, la
résolution de ces équations est trés fastidieuse si elle est faite a la main. Elles nécessitent soit
I’utilisation de tables de calcul, soit d’effectuer des itérations, donc de disposer d’un
programme d'ordinateur approprié. En outre, de nombreux ingénieurs préferent des équations

simples aux tables parce qu'ils sont plus commodes pour les calculs sur tableur. Une approche
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simplifiée de la théorie du champ de compression modifiée a donc été développée par Bentz
et al, 2006 [130], Bentz and Collins 2006 [131] (SMCFT- Simplified Modified Compression
Field Theory) dans laquelle une expression simplifiée a été donnée pour trouver la valeur S.

Dans cette théorie simplifiée, la détermination de B est basée sur le concept selon
lequel la largeur d'une fissure w, peut étre calculée comme le produit de la déformation
moyenne normale a la fissure &, et I'espacement des fissures s dans la direction normale (c'est-
a-dire w = € x s). Etant donné que la capacité d’engrénement des granulats d'une fissure est
inversement liée a la largeur de cette fissure Walraven, 1981 [41], on peut conclure que toute
action qui augmente la déformation longitudinale dans un élément ou augmente I'espacement
des fissures réduira la résistance au cisaillement, car des fissures plus larges se produiront.
Les actions qui augmentent la déformation longitudinale peuvent inclure, sans étre exhaustif :
(1) P’application d’une traction axiale, (2) la diminution de la section des armatures
longitudinales As, (3) I’augmentation du ratio entre le moment et le cisaillement M/V au
niveau de la section en augmentant par exemple le ratio a/d ou encore, (4) I’utilisation
d’armatures ayant un faible module d’élasticité. Inversement, la précontrainte et la
compression axiale réduisent les fissures et augmentent ainsi la résistance au cisaillement. Ces
effets sont collectivement appelés «effet de déformation».

Comme abordé précédemment, la contrainte de cisaillement des poutres sans étriers
est également réduite en augmentant la hauteur effective, d. Ce phénomeéne étant connu sous
le nom de «d’effet d’échelle». Bien que des arguments liés a la mécanique de la rupture aient
été proposés Bazant et Yu, 2005 [132] [133], il est trés probable que I'effet d’échelle dans les
éléments élancés soit lié¢ a I’engréenement des granulats. Shioya et al. 1990 [95], Sherwood,
2008 [104] ont montré que l'espacement longitudinal des fissures a mi-hauteur des poutres et
des dalles en béton armé sans étriers tend a étre égale a environ la moitié de la hauteur
effective d, quelle que soit la valeur de d. Ainsi, si la hauteur effective d augmente,
I'espacement des fissures a mi-hauteur de I’élément augmentera également dans une
proportion quasi directe. Au fur et a mesure donc que la hauteur effective augmente,
I'espacement des fissures augmente, et par conséquent la largeur des fissures augmentent
également. Ces fissures plus larges précipitent la rupture par cisaillement a une contrainte de
cisaillement plus faible en raison de la capacité réduite d'engrénement des granulats.

Le facteur B dans la théorie simplifiée du champ de compression modifiée (SMCFT-
Simplified Modified Compression Field Theory) prend en compte les «effets de déformation»
et les « effets d’échelle ». Le terme S est une fonction de: (1) la déformation longitudinale a

mi-hauteur de la section &, (2) I'espacement des fissures a mi-hauteur de la section, et (3) le
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diametre maximal des granulats ag. S est calculé comme le produit d'un terme deffet de

déformation et d'un terme d'effet d’échelle.

0.40 1300
= X
(14 1500&,) ~ (1000 + s,)

= (effet de déformation) X (effet d'échelle)

Ou s,. est un «facteur équivalent d'espacement des fissures». La déformation
longitudinale a mi-hauteur d’une poutre &,, est supposée de fagcon conservatrice étre égale a la
moitié de la déformation dans I’armature longitudinale tendue. Pour les sections qui ne sont ni

précontraintes ni soumises a des charges axiales, €, est calculée simplement comme suit:

M
ro/M
Ltya [+

= X =
&x = Vmerr X g, 2E, x A,

L'espacement des fissures a mi-hauteur de la section est pris en compte a travers le
paramétre d'espacement des fissures s,. La valeur de s, peut étre prise comme étant égale a
0.9d. Comme mentionné précédemment, le terme s, est un «facteur équivalent d'espacement

des fissures». Il modélise les effets de différents diamétres maximaux de granulats ag:

35s,

=—" >0.85
(16 +ay) Sx

Sxe

L’approche simplifiée de la théorie du champ de compression modifiée est a la base
des dispositions relatives au cisaillement du CSA23.3, 2004 [4], du fib-Model Code 2010,
2012 [2] ou encore de I’Aashto LRFD, 2012 [134].

2.3.1.2 La théorie de la fissure critique (CSCT)

Les principes fondamentaux de la théorie de la fissure critique de cisaillement (CSCT-
Critical Shear crack Theory) ont été introduits pour la premiére fois dans le rapport de
proposition de code de Muttoni, 1985 [135] pour le code suisse SIA 162, 1993 [136]. S’en ai
suivi une campagne expérimentale Muttoni et Thurlimann, 1986 [137], ou le role de la
largeur de fissure dans les fissures de cisaillement de poutres a été étudié. Deux travaux
Muttoni, 1989 [138] et Muttoni et Schwartz, 1991 [139] ont résumé les principaux résultats
théoriques et ont été la base de I'approche pour les éléments sans armatures de cisaillement

dans le code suisse SIA 162, 1993 [136]. D'autres améliorations de la théorie pour le
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cisaillement et le poinconnement des dalles Muttoni, 2003 [8] [140] [141] ont été incluses
dans la version nouvelle du code suisse, le SIA 262, 2003 [3], qui peut étre considérée comme
étant entierement basée sur cette théorie pour la conception au cisaillement des éléments sans
étriers.

La théorie de la fissure critique de cisaillement Muttoni, 2003 [8] suppose que la
résistance au cisaillement des éléments sans armatures d’effort tranchant est régie par la
largeur et la rugosité d'une fissure de cisaillement. Cette dépendance est exprimée comme
suit, ou w est la largeur de la fissure critique de cisaillement et ag le diamétre maximal des

granulats qui prend en compte la rugosité des levres des fissures:

Veser

bod —\/Exf(w,ag)

Selon le CSCT, on suppose que la largeur de la fissure critique de cisaillement w est
proportionnelle au produit entre la déformation au niveau de la hauteur de controle et la
hauteur effective de I'élément, et est influencée par la taille du granulat et I'espacement entre
les couches de renforcement Muttoni et Ruiz, 2008 [142]. La section de contrble est
considérée comme étant située a une distance égale a 0.5 X d de la face de I’appui, et la

hauteur de contréle située a une distance égale a 0.6 x d mesurée depuis la face comprimée.

wxeXd

Sur la base de ces hypothéses, la capacité en cisaillement pour les éléments sans

armatures d’effort tranchant peut étre déterminée comme suit Muttoni, 2003 [8]:

Veser 1/3

bydJf. _exd
wdv/ Tz 1L+ 120 g e

[SI — Unités : MPa, mm]|

La déformation longitudinale & dans la zone critique peut étre approximée au moyen
de la théorie de 1’¢lasticité linéaire en supposant que I’hypotheése de Navier-Bernoulli selon
laguelle les sections planes restent planes aprés déformation est vérifiée. Pour des sections

non soumises a des charges axiales, la déformation est donnée par :

M, 0.6d — x

prXESX(d—%)X d—x

E =

61

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



d x xEsx 1+2 1
X = pX— — —
E. pE;s

Ou x est la hauteur de la zone comprimée, E; le module d’élasticité de 1’armature
longitudinal, E,. le module d’élasticité du béton, p le taux d’armatures longitudinales et M,

Le moment de flexion dans la section critique.

2.3.1.3 Approches basées sur la théorie de la plasticite

Il existe également des approches basées entierement sur la théorie de la plasticité pour
déterminer la capacité en cisaillement des €léments en béton armé Nielsen, 1984 [143],
Schlaich et al. 1987 [144], Marti, 1999 [145], Nielsen et Hoang, 1999, 2011 [146] [147],
Spinella et al. 2009 [148]. Dans une forte approche de plasticité, une ligne de plastification
(une fissure critique pour le cisaillement) est étudiée Nielsen, 1984 [143], Nielsen et Hoang,
1999, 2011 [146] [147]. Dans une faible approche des modeéles de bielles et tirants (modeles a
treillis) sont utilisés Schlaich et al. 1987 [144]. Les critéres de rupture sont tels qu’il y’ait
plastification des armatures ou atteinte de la résistance en compression effective du béton.
Cette résistance est inférieure a celle du béton en compression uniaxiale, car la capacité est
influencée par un état de contraintes multiaxiales et de perturbations causées par les fissures et

les armatures, et nécessite l'utilisation d'un facteur d'efficacité.

2.3.1.4 Approches basées sur des modeles mecaniques

Une autre approche est l'utilisation de modéles mécaniques, par exemple le « modéle a
dent » (« Tooth model»), dans lequel la zone entre deux fissures en flexion est une «dent», un
porte-a-faux en béton fixé dans la zone de compression et chargé par des forces horizontales
résultant des liaisons Kani, 1964 [48], Kotsovos et Kotsovos, 2013 [149]. Une extension du
modele a dent étudie I'influence de tous les mécanismes de transfert du cisaillement sur une
dent de béton Reineck, 1991, 1997 [36] [150].

2.3.1.5 Approches basées sur la mécanique de la rupture

Les approches basées sur la mécanique de la rupture fournissent, en plus des relations

contraintes-déformation du comportement du béton, des relations contrainte-ouverture de
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fissuration Niwa, 1997 [151], telles que la relation basée sur le modele de fissure fictif
Gustafsson et Hillerborg, 1988 [152]. Ces approches utilisent I'énergie de rupture du béton
Gt (ou énergie de fissuration), fonction selon Walraven, 2007 [153] de la résistance en
compression du béton et du diametre maximal des granulats. Un modéle mecanique de
rupture pour le cisaillement de poutre peut étre basé sur I'nypothese que 1’extraction du
renforcement principal par séparation contr6le l'ouverture et I'extension de la fissure
diagonale Gastebled et May, 2001 [154]. Une fois la séparation entamée, la barre d'acier est
extraite de son enceinte en béton. La rigidité considérablement réduite en traction permet a la
fissure diagonale de s’ouvrir et s'étendre, alors qu'une rotation autour de I’extrémité de la
fissure se produit. La relation fondamentale de la mécanique de la rupture est alors utilisée
comme critere de rupture par séparation. Alors que cette approche suppose initialement que la
rupture est de mode | (contraintes normales), une correction pour la rupture en mode Il
(cisaillement) a été développé Xu et Reinhardt, 2005 [155].

2.3.1.6 Approches basées sur la zone en compression non fissurée

D’autres théories basées sur le fait que I’effort de cisaillement est repris par le béton
comprimé non fissuré peuvent également étre trouvées dans Kotsovos et al. 1987 [156],
Ruddle et al. 1999 [157], Khuntia et Stojadinovic, 2001 [158], Tureyen et Frosch, 2003
[85], Tureyen et al. 2006 [159], Hong-Gun et al. 2006, 2013 [160] [161], Choi et al. 2007
[162].

Etant donné que la mécanique du probléme du cisaillement n'est jusqu’a I’heure
actuelle, toujours pas entierement comprise, de nombreuses expressions empiriques ont été
développées. Ces modeles de cisaillement sont développés sur la base d'évaluations
statistiques d’essais de laboratoire sur des poutres Rafla, 1971 [50], Regan, 1987 [66],

Zsutty, 1971 [163] et constituent également la base de certaines expressions de code.

2.3.2 La norme Européenne [CEN. Eurocode 2, 2005]

Pour I’estimation de la résistance au cisaillement des poutres et des dalles en béton
armé, la norme européenne EN 1992-1-1:2005 CEN. Eurocode 2, 2005 [6] tient compte du
taux d’armatures longitudinales p;, de la résistance en compression du béton f,., de I’effet

d’échelle a travers un facteur d’effet d’échelle k, et d’éventuels efforts normaux o, provenant
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de charges extérieures ou d’une précontrainte. Des recommandations sont egalement fournies

afin de prendre en compte 1’influence du ratio d’élancement a/d. En revanche, I’influence de

la taille des granulats est omise. La résistance au cisaillement est donnée par 1’équation Ci

dessous. Cette équation est une relation empirique, proposée pour la premiére fois par Regan,

1987 [66] sur la base des résultats expérimentaux.

[CRd,c k- 3\/ 100 p; * fer + Ky - Ucp] by -d = VRd,cl

VRac Ec2 = Max{
B [Vmin + kq - ch] by d= VRd,CZ

AVEC:

k=1+ /zdﬂsz.o

0.18

Rdc = avecy. = 1.5

c

LA
b b, d

fox : c’est la valeur caractéristique de la résistance en compression du béton en [MPa].

Crq,c : La valeur de Crq est basée sur une comparaison avec les resultats expérimentaux
de Regan, 1987 [66], qui a constaté par comparaison avec les résultats d’essais que
Crqc = 0.15 pourrait étre utilisé et pour les valeurs de conception Crq. = 0.12. Une
analyse de fiabilité de 176 essais réalisés par Konig et Fischer, 1995 [65] a montré que
l'utilisation de Crq . = 0.15 a conduit a un ratio entre la capacité moyenne en cisaillement
et celle prévue de 0.92. Le facteur de calibrage pour les valeurs moyennes devrait alors
étre de 0.15/ 0.92 soit 0.163. Cependant, Yang, 2012 [164] a trouvé un facteur de
calibrage de Cgrq. = 0.144 pour un essai de cisaillement sur des poutres continues. Par
conséquent, Crq . = 0.15 initialement proposé peut étre maintenu. Pour tenir compte des
différentes situations de chargement pour lesquelles différents niveaux de sécurité

s'appliquent, Crq, est pris comme étant égal a 0.18/y, Walraven, 2002 [165].

k: d est la hauteur effective en [mm], la valeur de k diminue avec 1’augmentation de la

hauteur effective permettant ainsi de tenir compte de 1’effet d’échelle.

p; : Cest le taux d’armature longitudinale avec Ag I’aire de la section des armatures

longitudinales tendues et b,, la largeur de la section droite dans la zone tendue en [mm].
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Dans le cas des dalles by, est remplacée par la largeur effective en cisaillement b,sf

abordée précédemment.

" 0¢p[MPa] = Ngp/Ac < 0.2f¢q: Ngp est effort normal agissant dans la section droite,

d0 aux charges extérieures appliquées et ou a la précontrainte. Ngp > 0 pour la
compression et Ngp < 0 pour la traction. A¢ est I’aire de la section droite du béton en
[mMm2] et k; = 0.15.

Vmin feprésente la contrainte minimale de cisaillement pouvant étre reprise par 1’élément. Son
expression est basée sur 1'idée que, pour de trés faibles taux d’armatures longitudinales, la
capacité en cisaillement ne peut jamais étre inférieure a la capacité de flexion Walraven,
2013 [166]. L’EN 1992-1-1:2005 CEN. Eurocode 2, 2005 [6] recommande donc:

Vmin_EC2 = 0-035k3/2\/ fck

Cependant, dans les exigences de 1’Annexe National Francaise (ANF) FD P 18-717.

Eurocode 2, 2013 [5] une approche différente est utilisée pour calculer v,,,;, :

0.23\f0 (@)
0.053k3/2\[f.  (b)

Vmin_ANF = {

(a) Pour les dalles bénéficiant d’un effet de redistribution transversale des efforts.
(b) Pour les poutres et pour les dalles autres que celles ci-dessus. L'approche francaise conduit
donc a des capacités en cisaillement plus élevées pour les dalles sous charges concentrées.

L'approche de 1’ Annexe Nationale Francaise est issue d'essais en cisaillement réalisés
par Montabroud et Limam, 2005 [167] et Limam, 2007 [168] sur des dalles en béton armé
de 10 cm d’épaisseur sous une charge concentrée. Cette approche constitue donc une méthode
améliorée de prédiction pour les dalles, comparée aux valeurs recommandées par L’EN 1992-
1-1:2005. Cependant, ces résultats ont été valides uniqguement pour des dalles minces de 10
cm avec un ratio a/d=2. La base de donnees pour valider cette approche nécessiterait donc un
développement ultérieur avec par exemple la vérification pour le cas de dalles plus épaisses.
Cette Vérification sera effectuée dans la présente étude.

Pour tenir compte de I’influence du ratio a/d sur la résistance au cisaillement, L’EN
1992-1-1:2005, section 6.2.2 (6) CEN. Eurocode 2, 2005 [6] stipule que: Lorsque des

charges sont appliquées sur la face supérieure de I'elément, a une distance a,, du bord de
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I'appui telle que 0.5d < a,, < 2d, la contribution de cette charge a I'effort tranchant peut étre

multipliée par un facteur de réduction Beco=av/2d.

2.3.3 La norme Américaine [ACI Comittee 318, 2014]

La norme américaine ACI 318, 2014 [1] tient compte de la résistance en compression
du béton et du taux d’armatures longitudinales dans 1’estimation de la résistance au
cisaillement. Contrairement a la norme européenne CEN. Eurocode 2, 2005 [6] qui évalue
I'influence du renforcement longitudinal directement a travers le paramétre p;, la norme
américaine considere la déformation correspondante (ou la contrainte) dans le renforcement,
au niveau de la section critigue au moment de la rupture. Dans I’ACI 318, 2014 [1], la
capacité en cisaillement est liée non pas a p;, mais plutét a M/pVd. En considérant le ratio
Moment/Cisaillement au niveau de la section transversale, la capacité en cisaillement devient
donc liée a la déformation dans I'armature longitudinale. 1l est & noter que I’ACI 318, 2014
[1] omet de prendre en compte I’influence d’un effet d’échelle et I’influence de la taille des
granulats sur la résistance au cisaillement. La capacité en cisaillement est déterminée comme

suit, ou A est une constante qualifiant le type de béton qui vaut 1 pour les bétons normaux:

V.d
Ve = (0.16/1\/ﬁ +17p, 1\‘/‘1—) byd < 0.294/f-byd  [SI - Unités : MPa, mm]
u

L'éguation ci-dessus est une formule semi-empirique recommandée par ACI-
ASCE Committee 326, 1962 [88] et développé a l'origine par I. M.Viest Bresler et
MacGregor, 1967 [169] sur la base des résultats d’essais réalisés sur 194 poutres. Le terme
V,,d/M,, ne peut étre considéré comme supérieure a l'unité. En outre le la valeur 17p;(V,,d/
M,) est généralement négligeable dans le cas de conceptions pratiques selon Bresler et
Cordelis, 1963 [170]. L’ACI 318, 2014 [1] fournit également une formule simplifiée utilisée
par la plupart des ingénieurs qui ne tient pas compte de I’influence des armatures

longitudinales.

VACI_simplifié = 0.167,/f.byd

Pour le cas des structures soumises a un effort normal, le code ACI 318, 2014 [1]
spécifie des équations différentes pour déterminer la capacité en cisaillement en fonction que
I’effort normal agissant soit 1i¢ a une charge extérieure appliquée ou a la précontrainte. Dans

la section 22.5.7.1 du code et pour un béton de masse volumique courante (ou A = 1), la
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résistance au cisaillement pour une structure soumise a une grande charge de traction axiale
(élements non précontraints) est donnée comme suit, oU Ay est I’aire de la section droite du

béton en [mm?]:

VACI _Traction — = 0. 17( ) fcbwd >0

3.54

Lorsqu'une grande compression axiale (éléments non précontraints) est appliquée a une
structure, les deux équations suivantes peuvent étre utilisées pour calculer la résistance au
cisaillement (section 22.5.6.1 de I’ ACI 318, 2014 [1]) :

= Méthode simplifiée:

>fcbd

VACI _Compression — = 0. 17(

= Méthode détaillée:
, 029N,
VACI_Compression = (0 16\/E + 17,01 )b d<0. 29\/?Cb d 1+——= 1,

(4h—d)
8

ou M, =M, —N, <0 et h est I’épaisseur totale de 1’élément. M,, est le moment

pondéré se produisant simultanément avec I’effort tranchant pondéré V;,

2.3.4 Proposition d’extension de ’EC2 de [Lantsoght et al, 2015]

L’idée de Lantsoght et al. 2015 [9] d’améliorer la norme européenne (EC2) CEN.
Eurocode 2, 2005 [6] est li¢ au fait que compte tenu de I’aptitude favorable des dalles a une
redistribution transversale des charges ce qui n’est pas le cas des poutres, la capacité en
cisaillement des dalles en béton armé sous charges concentrées est nécessairement supérieure
a celle des poutres. Pourtant, les dispositions de la norme européenne pour le cisaillement ont
été établies sur la base du comportement au cisaillement de poutres. Par conséquent, une
extension des dispositions de conception de 1’Eurocode 2 pour le cas des dalles sous charges
concentrées en cisaillement est tout a fait nécessaire. Pour étudier l'augmentation de la
capacité des dalles par rapport aux poutres, une série d’essais sur des dalles de béton a éte
réalisée. Les résultats experimentaux ont été combinés a des simulations probabilistes de
Monte Carlo pour quantifier I'augmentation de la capacité en cisaillement dans les dalles a la
suite de redistributions transversale des charges. A partir d’une analyse de différents sous-

ensembles d'essais, une proposition visant a étendre les dispositions au cisaillement de
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I’Eurocode pour le cas des dalles sous charges concentrées a été faite. L’expression proposée

par Lantsoght et al. 2015 [9] est formulée comme suit :

fer | !
VLantsoght = CRd,Ck(]‘OOplfck)l/3beffdl(1'9 - 2;5)(% )E
_ fck
§=19 225
1 loup

Comparé a I’Eurocode 2 (section 2.3.2), il apparait que les nouvelles composantes
dans cette nouvelle proposition de Lantsoght et al. 2015 [9] sont le facteur d'amélioration &
et un facteur de réduction A, permettant de prendre en compte le fait que la capacité en
cisaillement est réduite lorsque la longueur d’appui diminue. La largeur b,, de la section
droite dans la zone tendue est remplacée par la largeur effective en cisaillement b,sf
déterminée sur la base du critére de diffusion a 45° de la charge en direction des appuis issu
des recommandations francaises. Le facteur de réduction A, peut donc étre appliqué a la

largeur effective b,y .

2.3.5 Le code nucléaire [AFCEN ETC-C, 2010]

Le code technique pour les travaux civils (ETC-C- EPR Technical Code for Civil
Works) ETC-C EPR, 2006 [171] est utilisé pour concevoir et construire les structures civiles
des centrales nucléaires. Dans ’ETC-C EPR, 2006 [171], les éléments ne nécessitant pas de
renforcement de cisaillement sont congus selon la norme européenne CEN. Eurocode 2, 2005
[6] décrite précédemment. Les nouvelles constructions de centrales nucléaires (en particulier
les usines EPR) ont permis d'améliorer le Code frangais des travaux publics. Dans ce
contexte, I'Association francaise pour les regles de conception et de construction de centrales
nucléaires (AFCEN-French Association for design, construction and surveillance rules of
nuclear power plant components) a édité en 2010 un nouveau code ’AFCEN ETC-C, 2010
[7].

L’AFCEN ETC-C, 2010 [7] définit une contribution du béton Vi a la résistance au
cisaillement. Pour les éléments avec armatures d’effort tranchant, la résistance totale au
cisaillement est ensuite evaluée par la somme de la contribution du béton Vi et celle du
renforcement de cisaillement Vrgs. La seule contribution du béton a la capacité au

cisaillement est exprimée comme suit :
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b, - d k,
VAFCEN_ETC—C = y— I:O'Cp ) <f,_ + k3> + k4_ - ka + k5 [SI — Unités : MPa, mm]
c ck

Avec k, = 0.03 ; ks = 0.27 en [MPa]

Viq est baseé sur le code frangais BAEL 91, 2000 [172]. L’approche de la norme européenne
considére I’influence de la résistance en compression du béton par une relation en racine
cubique, tandis que dans ’AFCEN ETC-C, 2010 [7], une dépendance lineaire est utilisée.
L’influence d’efforts axiaux sur la capacité au cisaillement d’éléments sans armatures d’effort

tranchant est prise en compte en incluant la composante (k,/fqx + k3)oc,. Avec kj et kg
differents en fonction que la charge axiale soit une compression ou une traction et o, la

contrainte axiale associée:

= Encompression g, = 0: k, = 0.736 en [MPa]; k3 = 0.081
= Entraction o, < 0: k, = 2.454 en [MPa]; k3 = 0.27 ; Vg = 0

2.3.6 La norme canadienne [CSA23.3, 2004]

La norme canadienne CSA23.3, 2004 [4] est basée sur ’approche simplifiée de la
théorie du champ de compression modifiée (SMCFT- Simplified Modified Compression Field
Theory) détaillée précédemment en section 2.3.1.1. Elle suppose donc que la majorité du
cisaillement dans une section sans armatures de cisaillement est transféré par engrénement des
granulats a travers les fissures dans le béton. Une hypothése qui a été validée de maniére
convaincante par Fenwick et Paulay 1968 [38], Taylor, 1970 [173], Kani et al. 1979 [34],
Sherwood et al. 2007 [43] et Sherwood, 2008 [104]. L’expression de calcul de la capacité en

cisaillement est donc donnée par :

Vesa = Vucrr = B X \/f: X by, xd  [SI — Unités : MPa, mm]

B 0.40 o 1300
~ (1+1500g,) (1000 + sye)

2.3.7 Le [fib-Model Code 2010, 2012]

Tout comme la norme canadienne CSA23.3, 2004 [4], le fib-Model Code 2010, 2012

[2] est également basée sur I’approche simplifiée de la théorie du champ de compression
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modifiée (SMCFT) pour déterminer la capacité en cisaillement des éléments sans armatures
d’effort tranchant. Ce code comprend un ensemble de base mécanique dans le processus de
conception au cisaillement, qui est destiné a offrir plus de souplesse a 1’ingénieur dans ses
calculs, tout en gardant un équilibre entre la complexité et la précision, pour la conception de
nouvelles structures et pour I'évaluation ou la vérification de structures déja existantes. Il a été
développé a partir de modeéles physico-mécaniques compréhensibles, basés sur le
comportement observé au niveau de I'échelle méso et incluant les influences les plus
importantes observées lors des essais comme la dépendance de la déformation sur la capacité
au cisaillement et l'effet d’échelle. Ce code représente donc tout comme la norme canadienne
CSA23.3, 2004 [4] une avancée significative par rapport aux méthodes empiriques. En outre,
une approche appelée «Level Of Approximation (LoA)» Muttoni et Fernandez, 2012 [174]
est incorporée dans le code lorsque des modéles avancés sont simplifiés d'une maniére
cohérente et conservatrice, de sorte que le concepteur peut choisir I'effort nécessaire pour
justifier leur conception.

Le fib-Model Code 2010, 2012 [2] contient quatre niveaux d'approximation de la
résistance au cisaillement (LoA | a LoA V). Cette approche consiste a aborder un calcul par
niveau de complexité croissant amenant a une précision croissante des résultats. Des résultats
plus conservateurs devraient étre obtenus pour un LoA inférieur. Pour les structures sans
armatures d’effort tranchant, le deuxiéme niveau (LoA II) est le modele de base et est donc
I'approximation la plus précise. Le premier niveau (LOA 1) résulte d’une simplification du
deuxieme niveau. Pour les structures renforcées en armatures d’effort tranchant le troisiéme
niveau (LoA III) constitue le modele de base, et les autres niveaux d’approximation LoA I et
Il des approximations simplifiées. Dans le LoA III pour les structures sans armatures d’effort
tranchant et dans le quatrieme et dernier niveau (LoA 1V), la capacité en cisaillement est
déterminée par une modélisation numérique qui pourrait se faire par analyse non linéaire par
éléments finis. Une telle analyse pourrait étre bénéfique dans le cas d’une évaluation tres
complexe. Lorsque la modélisation numérique est utilisée, la validation des modeles est
cruciale et doit étre entreprise avec beaucoup de soin.

La résistance au cisaillement selon le fib-Model Code 2010, 2012 [2] est donnée
par I’équation ci dessous ou k, est un facteur équivalent au paramétre § de 1’approche
simplifiée de la théorie du champ de compression modifiée, permettant donc de prendre en
compte ’effet de déformation et I’effet d’échelle. Son expression dépend du niveau
d’approximation (LoA) choisi. Le LoA | et LoA Il pour les éléments sans armatures de

cisaillement sont présentés dans les sections suivantes
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Vi

Ye

Viodel code = Ky X X by, Xxd  [SI— Unités : MPa, mm]

2.3.7.1 Le premier niveau d’approximation (LoA I)

Le LoA | est adapté pour un pré-dimensionnement ou une methode conservatrice de
calcul est acceptable. Au stade d’une conception préliminaire, des réponses rapides sont
habituellement requises avec un minimum d'effort de calcul. Dans le cas ou les conditions
sont telles que la résistance en compression du béton f. < 70 MPa , la contrainte limite

elastique des armatures fy; < 600 MPa et le diametre maximal des granulats dy > 10 mm,

alors le parametre k,, peut étre calculé comme suit :

180

k,(LoAT) =
v(LoOAD) = 000 F 125a)

2.3.7.2 Le deuxiéme niveau d’approximation (LoA II)

Le deuxiéme niveau d'approximation (LoA Il) permet de calculer la résistance au
cisaillement sur la base d'une détermination plus précise du parametre k,, dont la valeur est
égale au parametre S de I’approche simplifiée de la théorie du champ de compression
modifiée (SMCFT):

0.40 y 1300
(1+15008,) "~ (1000 + kg,d)

o3 .
W (16+dy) T

ky(LoAII) = B (SMCFT) =

75

En effet, le premier niveau d’approximation LoA I fait la simplification selon laguelle kg, =
1.25 (en supposant un diametre maximal de granulats d; > 9.6 mm) et £, = 0.00125, soit la

moitié de la déformation élastique dans les armatures ayant une contrainte limite élastique
fyx = 500 MPa. Dans le fib-Model Code 2010, 2012 [2] la section de contréle est considerée

comme étant située a une distance d (la hauteur effective) de la face de 1’appui.
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2.4 Synthese du chapitre 2

Ce chapitre a été consacré a I’étude bibliographique. Un état de 1’art complet sur le
comportement au cisaillement des dalles en béton armé ainsi que les différentes pratiques de
dimensionnement a été fourni. Nous avons vu qu’il existe différents mécanismes (ou modes
de transmission de charges) de résistance au cisaillement qui sont: la résistance au
cisaillement du béton non fissuré, la résistance au cisaillement liée aux contraintes de traction
résiduelle sur la fissure, I’imbrication mécanique des agrégats le long de la fissure, I’effet de
goujon joué par I’armature longitudinale, la contribution de 1’armature de cisaillement si
présente, I’effet d’arche (transmission de la charge par bielle de compression). Tous ces
mécanismes ont été discutés en détail. Plusieurs parametres et détails de construction sont pris
en compte dans les différentes normes pour I’estimation de la résistance au cisaillement des
¢léments en béton armé puisqu’ils influencent les divers mécanismes de résistance au
cisaillement. L’influence de ces paramétres sur la résistance des dalles vis-a-vis du
cisaillement a été largement commentée et discutée. Il s’agit de : la résistance en compression
du béton, la taille des granulats, le rapport a/d, le taux d’armatures longitudinales, le taux
d’armatures transversales, la déformation longitudinale de I’élément, le taux d’armatures de
cisaillement (pour les éléments renforcées en armatures de cisaillement), la hauteur effective
de I’¢élément faisant intervenir I’effet d’échelle, 1’effort normal de compression ou de traction.
Les différentes approches théoriques de calcul de la résistance au cisaillement ainsi que les
divergences entre les différentes normes et codes de calcul sont mises en exergue et
commentées largement. 11 s’agit de : I’Eurocode 2, I’Annexe Nationale Francaise, la récente
proposition d'extension de I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015, la norme américaine ACI-
318-14, le code nucléaire AFCEN ETC-C 2010, puis des normes basées sur la notion de
localisation des déformations se traduisant par I’ouverture d’une fissure critique d’effort
tranchant. Ces derniéres prennent en compte la rugosité des lévres des fissures de maniere a
appréhender leur capacité a transmettre des efforts grace a I’effet d’engrénement des
granulats. II s’agit du fib-Model Code 2010 et la norme canadienne CSA A23.3-04 bases sur
la théorie du champ de compression modifié (MCFT) et enfin la et la théorie de la fissure
critique de cisaillement (CSCT) qui est a la base de la norme suisse SIA 262, 2003. On
observe que les normes internationales ne font pas toutes intervenir les parametres majeurs
influencant le cisaillement de la méme maniére ou que certains paramétres du cisaillement

sont ignorés par certaines normes.
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Chapitre 3

Campagne Expérimentale

Comme évoqué en section 2.3, la résistance des structures en béton armé sous
sollicitations de cisaillement demeure un sujet non consensuel, avec des pratiques
internationales divergentes. C'est particulierement le cas pour les dalles en béton arme
soumises a des charges localisées placées a proximité des appuis et induisant des sollicitations
de cisaillement. Dans les dalles de batiments nucléaires, puisque c’est de ces structures dont il
est question dans notre travail, on trouve couramment des situations ou des charges lourdes
provenant des équipements sont localisées, ou les dalles sont chargées par des murs ou des
colonnes, ou méme les dalles peuvent subir des chargements dynamiques en cas de
sollicitations sismiques ou en cas d’impacts.

Nous avons vu qu’a I’international les normes de génie civil traitent differemment du
cisaillement des structures en béton armé, puisque suivant les normes, I’influence de certains
paramétres entrant en ligne dans le mécanisme de résistance au cisaillement est ignorée, ou
bien les parametres majeurs influencant la résistance au cisaillement sont pris en compte
partiellement et/ou difféeremment laissant par conséquent un effet du cisaillement négligé dans
le calcul de la résistance. Dans le but donc d’abord de mieux comprendre les effets de ces
nombreux parametres sur le comportement au cisaillement des dalles en béton armé utilisées
dans les batiments nucléaires, la présente campagne expérimentale a été entreprise. Les essais
sont réalisés en faisant varier sur les dalles les valeurs des différents parameétres du
cisaillement et leur influence sur le comportement au cisaillement est étudiée, en particulier
leur influence sur la résistance au cisaillement et le mode de rupture. Ces résultats pourront
étre utilisés pour la définition d'une formulation analytique justifiant le comportement des
structures en cisaillement.

Cette campagne expérimentale permettra de donner une réponse a la deuxiéme
problématique énoncée dans notre travail, c’est a dire aux divergences qui existent entre
I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6] et I’Annexe Nationale Frangaise FD P 18-717.
Eurocode 2, 2013 [5] quant a la prédiction du cisaillement des dalles en béton armé.
Divergences liées au fait comme nous I’avons évoqué précédemment, que les méthodes de
I’Eurocode 2 sont déduites de nombreux essais effectués sur des ¢léments 1D (poutres et

poutres-dalles) travaillant en flexion simple et d'épaisseurs modérées (contexte courant du
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domaine du batiment). Or, les dalles de centrale nucléaires sont des éléments 2D, d'épaisseurs
importantes travaillant en flexion composée et présentant une aptitude favorable a une
redistribution transversale des efforts ce qui n’est pas le cas des poutres. On pourrait donc
penser que les recommandations de 1’Eurocode 2 extrapolées sur des éléments 1D seraient
peu adaptées aux dalles en général et au contexte nucléaire en particulier. La norme frangaise
s’étant isolée de I’Eurocode 2 en proposant d’autres dispositions pour traiter du cisaillement
des dalles (section 2.3.2), il est par conséquent demandé a EDF-SEPTEN beaucoup de
justifications dans leurs projets a 1’étranger quant a cette disparité qui existe entre ces deux
modeles de calcul. On évaluera donc la pertinence de I'Eurocode 2 par rapport a l'approche
francaise pour la conception au cisaillement des dalles en béton armé sans armatures d’effort
tranchant. On évaluera également par la suite en plus de I’Eurocode 2 et de 1’Annexe
Nationale Francaise, le niveau de précision donné également par la norme américaine ACI
318, 2014 [1] (section 2.3.3), la formule d’extension de 1’Eurocode 2 de Lantsoght et al.
2015 [9] (section 2.3.4), le code nucléaire AFCEN ETC-C, 2010 [7] (section 2.3.5), le fib-
Model Code 2010, 2012 [2] basé sur 1’approche simplifiée de la théorie du champ de
compression modifiée MCFT (section 2.3.1.1) tout comme la norme canadienne CSA23.3,
2004 [4], et I’approche basée sur la théorie de la fissure critigue CSCT (section 2.3.1.2)
duquel dérive la norme suisse SIA 262, 2003 [3].

Dans notre campagne expérimentale, afin d’étudier d’abord les effets des parametres
du cisaillement sur le comportement au cisaillement des dalles, sept axes ont été identifiés qui

sont I’étude de I’influence des parametres suivants:

= Influence de la résistance en compression du béton.
= Influence du ratio d’élancement a./d..

= Influence du taux d’armatures transversales.

= Influence du taux d’armatures longitudinales.

= Influence de la taille des granulats.

= Influence de la longueur de la plaque de chargement.

= Influence d’un effort normal de compression ou de traction.

L’étude de I’influence de ce dernier paramétre (effort normal de compression ou de
traction) vient répondre a la troisieme problématique énoncée dans le cadre de notre travail
(section 1.2). 1I s’agira de nous placer dans un cas de sollicitation dans lequel on pourrait

avoir des actions concomitantes d’efforts de cisaillement et d’efforts normaux de compression
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ou de traction (section 2.2) et d’étudier leur influence sur le comportement au cisaillement des
dalles. En effet comme évoqué en problématique et détaillé en section 2.2, I’influence des
efforts normaux de compression ou de traction sur la résistance au cisaillement n’est pas bien
documentée en particulier le cas de la traction, et le peu d’articles et rapports d’essais connus
rendent majoritairement compte dans la plupart des cas d’essais effectués pour étudier

I’influence d’un effort normal sur la résistance a 1’effort tranchant de poutres ou de voiles.

3.1 Parametres des dalles d’essai

Le Tableau 3-1 présente les dalles testées dans notre étude afin de répondre aux
problématiques énoncées. La série d’essais est composée de dix-sept (17) dalles en béton

armé a grande échelle (échelle réelle) et sans armatures d’effort tranchant.

= La série | est composée des dalles S2 et S8 avec des classes différentes de résistance de
béton qui serviront a étudier I’influence de la résistance en compression du béton sur le

comportement au cisaillement des dalles.

= La série Il est composée des dalles S2, S6 et S7 a épaisseurs variables qui serviront a
étudier I’influence sur le comportement au cisaillement des dalles du ratio d’élancement

av/d.. La distance ay est maintenue constante dans le cas des trois essais.

= La série Il est composée des dalles S1, S4 et S5 a taux d’armatures longitudinales
variables qui serviront donc a étudier I’influence des armatures longitudinales sur le

comportement au cisaillement des dalles.

= La série IV est composée des dalles S1, S2 et S3 a taux d’armatures transversales
variables qui serviront donc a étudier I’influence des armatures transversales sur le

comportement au cisaillement des dalles.

= Lasérie V est composée des dalles S2 et S2B avec des diamétres maximales de granulats
de béton différents. Elles serviront donc a étudier I’influence de la taille des granulats sur

le comportement au cisaillement des dalles.

= Lasérie VI est composée des dalles S2, S9 et S10 testées avec des longueurs de plaque de
chargement différentes. Elles serviront donc a étudier I’influence de la longueur de plaque

de charge sur le comportement au cisaillement des dalles.
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= La série VII est composée des dalles S2, SC1 et SC2 testées sous I’effet combiné du

cisaillement et d’un effort normal de compression. L’effort normal de compression

appliqué est variable. Ces dalles serviront donc a étudier 1’influence d’un effort normal de

compression sur le comportement au cisaillement des dalles.

= Enfin la série VIII composee des dalles S2, ST1, ST2, ST3 et ST4 testées sous ’effet

combiné du cisaillement et d’un effort normal de traction. L’effort normal de traction

appliqué est variable. Ces dalles serviront donc a étudier 1’influence d’un effort normal de

traction sur le comportement au cisaillement des dalles.

Ferraillage inférieur _ Largeur | Beton | Type
Dalles Epaisseur | Effortnormal | charge | Dmax | de

Sens fort Sens faible (cm) (mm) | Béton
s1 | ®25#15cm | ®20#15cm | 30cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
s2 | ®25#15cm | ©20/25#15cm | 30 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
S2B | ®25# 15cm | ©20/25#15cm | 30 cm 0 MPA 60 10/20 | C20/25
s3 | ®25#15cm | ®25#15cm | 30 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
sa | ®20/25# 15cm| ®20#15cm | 30 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
S5 | 2020# 15cm | ®20#15cm | 30 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
s6 | ®25#15cm | ®20/25#15cm | 35 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 |C20/25
S7 | ®25#15cm | ®20/25#15cm | 40 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C20/25
S8 | @25# 15cm | ©20/25#15cm | 30 cm 0 MPA 60 | 6/11.2 | C40/50
S9 | ®25#15cm | ®20/25#15cm | 30 cm 0 MPA 70 | 6/11.2 | C20/25
S10 | ®25#15cm | ©20/25#15cm | 30 cm 0 MPA 80 | 6/11.2 | C20/25
sci | ®25#15cm | ®20/25#15¢cm | 30 cm Coing'(/le;jon 60 | 6/11.2 |C20/25
sc2 | ®25#15cm | ®20/25#15cm | 30 cm COTSF’&;?O” 60 | 6/11.2 | C20/25
sTi | ®25#15em | ©20/25#15¢m | 30 cm Torglc\;l'gg 60 | 6/11.2 |c20/25
sT2 | ®25#15cm | ©20/25415em | 30cm | lraction 60 | 6/11.2 |c20/25

0.65MPa
sT3 | ®25#15cm | ©20/25#15cm| 30cm Irgsl'gg 60 | 6/11.2 |C20/25
sT4 | ®25#15cm | ®20/25#15cm| 30cm Traction 60 | 6/11.2 |C20/25
1.2MPa
Tableau 3-1 : Tableau récapitulatif des parameétres des dalles testées
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3.2 Description du banc d’essai

3.2.1 Banc d’essai sans effort normal

Ce banc d’essai concerne toutes les dalles excepté les dalles SC1, SC2, ST1, ST2, ST3

et ST4. Le banc d’essai sans 1’effet d’un effort normal se compose de :

= Une dalle en béton armé.

= Un vérin de 200 tonnes supporté par un portique.
= Un capteur de force.

= Des capteurs de déplacements de type LVDT.

= Des jauges de deformation de type VISHAY.

= Une centrale d’acquisition des donnees.

Les Figure 3.1 et Figure 3.2 montrent une image du banc d’essai identique a toutes les dalles

sans effort normal appliqué.

i:
-
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s ' .Ai.d “‘N"

!
\

Figure 3.2 : Banc d’essai: a) Dalle S9-Lplaque=70cm; b) Dalle S10-Lplaque=80cm
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3.2.1.1 Conditions aux limites

Le systéme d’appui se compose de trois parties (Figure 3.3) : Une poutre métallique
en | de dimensions 200x200mm est posée a méme la dalle du hall d’essai. Ensuite, un rond en
Duraluminium AU4G de diametre 40mm est positionné en appui sur la poutre métallique.
Entre le rond et la dalle, une plaque métallique de 80x12mm est mise en place. Avant de poser
la dalle sur I’appui, un lit de mortier est mis en place sur la plaque d’appui afin d’assurer un

contact régulier et garantir I’uniformité de 1’appui.

. L NUNBREEL .
-

- a=675 5.4
‘ .
- —a,=560—150~—

Figure 3.3 : Systéme d'appui [unités en mm]

3.2.1.2 Chargement

Le systéme mécanique de chargement est constitu¢ d’un vérin de capacité 200 tonnes
solidaire d’un portique. Le chargement s’effectue par I’intermédiaire d’une plaque de
répartition de la charge dont les dimensions sont variables en fonction des dalles testées. Une
plaque de caoutchouc (bande néopréne) de 10mm d’épaisseur a été positionnée entre la plaque
de charge et la dalle afin d’assurer une surface de charge répartie. Une vitesse de charge
réglée manuellement en quasi-statique est de I’ordre de 0.4mm/minute. L’application du

chargement est effectué jusqu’a la rupture de la dalle.
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Position de la plaque de chargement :

Pour favoriser ’effort tranchant vis-a-vis du moment de flexion et créer ainsi une
rupture par cisaillement, la charge a été rapprochée au maximum d’un appui. Ainsi donc la
zone chargée devra étre au-dela de la premiére fissure d’appui, soit a plus de deux fois la
hauteur utile de la dalle, selon la régle classique admise pour éviter la transmission directe des
charges aux appuis [Kani, 1964]. Cela signifie que les ratios av/di doivent étre supérieurs a 2.
Cependant pour les dalles S6 et S7 cette régle n’a pas été prise en compte. Une valeur du ratio
d’élancement ay/di a volontairement été prise inférieure a 2 afin d’étudier 1’influence de ce

paramétre sur le comportement au cisaillement.

Comme évoqué en section 2.1.1.2 le phénoméne du cisaillement et celle du
poinconnement sont tres similaires, la rupture étant soudaine et fragile et concernant une
région localisée de la structure. Nous avons cependant vu que le cisaillement limite de chacun
de ces deux modes de rupture n’était pas le méme, ceci en raison du caractére conventionnel
de la définition géométrique de la zone de rupture. Pour que I’occurrence de la rupture par
cisaillement précéde celle de la rupture par poingconnement, la dimension de la zone de charge

a également été prise suffisamment grande.

3.2.1.3 Instrumentation

Le matériel d’acquisition et de synchronisation des voies de mesure est le systeme
VISHAY 5000. La fréquence d’acquisition des données est de 5 Hz et ceci permet de tracer

finement 1’évolution des données au cours de 1’essai.

= Mesure de force : La mesure de I’effort est réalisée a I’aide d’un capteur de force situé a
I’extrémité du vérin (Figure 3.4). Sa capacité est de 2000kN dont I’erreur de mesure est
de 0.3% de la pleine d’échelle. Nous disposons aussi pour vérification, de la pression au

sein du vérin ce qui permet de recouper la valeur de la force.

= Mesure des déplacements : Pour évaluer le comportement sous charge des dalles, les
déplacements sont mesurés a différents endroits positionnés sur la face supérieure de la
dalle. Les déplacements aux points L2, L3 et L6 sont mesurés avec des capteurs de
déplacements LVDT de 50 mm de course, puis aux points L4 et L5 avec des capteurs de
100 mm de course. Ce sont des mesures relatives avec 1’appui. Les positions geométriques

de L1, L2, L3, L4, L5 et L6 sont données en section 3.3. Les capteurs sont fixés sur un
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support rigide, solidaire d’un portique de référence. Un capteur supplémentaire L1 de 100
mm de course permet de contrbler le déplacement induit par le vérin. Les capteurs LVDT
utilisés ont une erreur de mesure de 0.2% de la pleine échelle. La Figure 3.4 illustre la

position des capteurs de déplacement sur le banc d’essai.

= Mesure des déformations : Les déformations sont mesurées sur les armatures de la nappe
inférieure & l'aide de jauges extensométriques. Les jauges sont de marque VISHAY de
120Q et 100mm de longueur. Elles sont collées a la colle VISHAY et protégées par une
couche de caoutchouc butyle et une bande adhésive en aluminium. La position des jauges
de déformation collées sur les armatures inférieures est illustrée sur la Figure 3.5. Les
positions géométriques sont données en section 3.3.

Vérin Capteur de force

_ Capteur de
Portique pour déplacement
fixage des LVDT
LVDT
Plaque de
chargement

Jauges de
déformation

Figure 3.5 : Positions des jauges de déformation collées sur les armatures inférieures
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3.2.1.4 Procédure d’essais

Sur chaque structure, I’effort est incrémenté jusqu’a la rupture du spécimen. Le
pilotage est & déplacement imposé. Les paliers de charge sont évités, afin de s’affranchir du
fluage. Les fissures sur les faces supérieures et latérales sont directement reportées sur la dalle
au cours de 1’essai pour pouvoir en suivre 1’évolution. Pour les faces inférieures, les schémas
de fissuration sont redessinés apreés la rupture. Les courbes effort-déplacement obtenus pour

les différentes dalles testées ainsi que les schémas de fissurations seront présentées au 3.5.

3.2.2 Banc d’essai avec effort normal

Ce banc d’essai concerne les dalles SC1, SC2, ST1, ST2, ST3 et ST4. Afin d’éviter
des problémes d’interaction (efforts parasites) entre le systéme de chargement en cisaillement
hors plan, et le systeme de chargement avec effort normal, interaction possible au vu du fait
que la zone de charge est relativement proche de la condition aux limites d’appui, un systéme
auto-équilibré, solidaire de la dalle est utilisé. Il est composé de 12 vérins hydrauliques en
interaction pour garantir une pression constante sur chaque point d’appui (Figure 3.6) (6
points au total avec 2 vérins par point). Les vérins creux sont alimentés a la méme pression et
délivrent le méme effort. L’effort normal de compression ou de traction est appliqué pour

chaque essai avant d'appliquer le chargement vertical.

3.2.2.1 Procédure d’application de I’effort normal

Pour engendrer par exemple un effort normal de compression ou de traction de 1Mpa
respectivement pour les dalles SC1 et ST3, un effort de de 120tonnes est appliqué sur la
section associée au coté de 4m de long. Afin d’assurer une bonne répartition de la charge sur
la section extrémité de dalle, I’effort est appliqué en six points (Figure 3.6) supportant

chacune une charge de 20 tonnes soit 10 tonnes/vérin, chaque point comportant 2 vérins.

200 3600 200~

I I /‘2007‘ I I I
so | 1D D Dbl L D
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Figure 3.6 : Dalles SC1 et ST3 : Répartition de I’effort normal

3.2.2.2 Dispositif de chargement : Effort normal de compression
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L’effort normal de compression est appliqué par l'intermédiaire de 12 vérins
hydrauliques placés d'un seul c6té de la dalle, le coté de 4m de long comme mentionné
précedemment. La charge axiale est transmise aux spécimens par l’intermédiaire de 12
équerres metalliques reliées 2 a 2 de part et d’autre de la dalle par deux barres de 30 mm de
diametre (6equerres pour chaque c6té de 4 m). Chaque équerre métallique est boulonnée a 4
connecteurs ancrés dans la dalle. Ces connecteurs sont a leur tour soudés a une tige verticale
noyée également dans la dalle. Les vérins hydrauliques permettent la mise en traction des
barres placées entre les équerres et donc la compression de la dalle. Les charges dans les
Vérins sont controlées par la pression de 1’huile dans le systeme hydraulique. Le détail du
dispositif utilisé pour assurer le chargement axial en compression ainsi que le banc sont

illustrés sur les Figure 3.7 et Figure 3.8.
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3.2.2.3 Dispositif de chargement : Effort normal de traction

Pour DI’application de I’effort axial de traction nous avons procédé a un concept
similaire a celui pour 1’application de I’effort axial de compression, mais I'emplacement des
vérins dans le plan a été inversé, elles sont désormais placés a l'intérieur des équerres
métalliques pour créer un effet de poussé lorsque la traction axiale est appliquée (Figure
3.11). Les barres dans le plan ont été remplacées par un tube creux de 11.5mm d'épaisseur et
63mm de diamétre (Figure 3.10) pour mieux transmettre la charge vers le c6té opposé lorsque
la traction axiale est appliquée.

Un soin particulier est porté au dispositif des dalles qui sont soumises & la traction. La
zone de diffusion de la traction est étudiée pour éviter toute rupture a ce niveau. En particulier
la résistance du béton dans la zone ou est appliqué 1’effort de traction est d’abord Vvérifiée sur
un bloc, ¢’est-a-dire sur 1’un des six points d’application de 1I’effort normal (Figure 3.6). Une
charge maximale de traction d’environ 34tonnes a été trouvée. Ensuite une méthode de
renforcement par un systéme de serrage dans la zone d’application de I’effort de traction a
également été effectuée. Ce systeme comme on peut le voir sur la Figure 3.9 se compose
d’une tige filetée qui traverse 1’épaisseur de la dalle, et connectée avec deux douilles
(connecteurs) ancrées dans le béton. Enfin, le tube creux de 63mm de diametre étant
comprimé sous I’effet de la traction, sa charge critique de flambage est également vérifiee,

une charge maximale de 16tonnes a été obtenue.
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Figure 3.9 : Renforcement par systéme de serrage dans la zone d’application de I’effort axial de
traction
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Figure 3.11 : Banc d’essai du chargement axial en traction
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3.2.2.4 Instrumentation des dalles avec effort normal

Pour les essais avec effort normal, I’instrumentation des dalles est similaire a celui des
essais sans effort normal. Cependant, un capteur de force de capacité 40 tonnes est installé en
plus dans le systeme sur une équerre pour veérifier la force axiale engendrée par le vérin
hydraulique. Les déplacements de deux equerres situés de part et d’autre de la dalle sont

également mesurés avec des capteurs LVDT de 20 mm de course.

3.3 Donneées geométriques et ferraillage des dalles

3.3.1 Dalles sans effort normal

Au total 11 dalles sans pré-effort normal de compression ou de traction ont été testées
dans notre étude. Ce sont les dalles de la série | a VI présentées précédemment en section 3.1.
Ce programme expérimental est constitué de neuf dalles de dimensions 4x2.6x0.3 m (dalles
S1 a S5 et dalles S8 a S10) et de deux dalles de dimensions 4x2.6 m et d’épaisseur variable
soit 0.35m pour la dalle S6 et 0.4m pour la dalle S7. Toutes les dalles sont simplement
appuyées sur quatre cotés. Les renforts longitudinaux et transversaux ont été congus de fagon
a assurer qu’une rupture par flexion ne précede pas celle par cisaillement. Les valeurs de
hauteurs utiles (di et dt, sens longitudinal et transversal) ainsi que les taux d’armatures pour

chaque dalles sont donnés dans le Tableau 3-2.

= Dans la série | (S2, S8), les deux dalles ont les mémes propriétés géométriques et les
mémes propriétés du ferraillage (taux d’armatures longitudinales et transversales
identiques). Cependant, un béton de classe C40/50 a été utilisé dans la confection de la
dalle S8 contrairement a un béton de classe C20/25 pour la dalle S2. Cette différence de
classe de résistance de béton permettra d’étudier l'influence de la résistance en
compression du béton sur le comportement au cisaillement des dalles. Il est a noter que
des classes de béton plus élevées que du C40/50 n’ont pas été analysées dans notre étude
en raison de la capacité limite du vérin qui est de 200 tonnes. Aller au-dela pourrait

conduire a des capacités en cisaillement supérieures a la capacité maximale du vérin.

= Dans la série 1l (S2, S6 et S7), les trois dalles comme mentionné précédemment sont de
méme longueur et largeur (4x2.6 m). L’arrangement des armatures longitudinales et
transversales est identique dans les trois spécimens (nombre de barres, diameétres et

espacements). Cependant, ces trois dalles ont des épaisseurs différentes soit
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respectivement 300mm, 350mm et 400mm. Cette différence entre les épaisseurs des dalles
explique pourquoi leurs taux d’armatures sont différents. Les hauteurs effectives d,
associées aux épaisseurs des dalles S2, S6 et S7 sont respectivement de 268mm, 317mm
et 368 mm. La distance de nu a nu de la charge au support ay étant maintenue constante a
560mm, alors une variation du ratio d’élancement a,/d; est obtenue soit respectivement
2.1, 1.8 et 1.5 respectivement pour les dalles S2, S6 et S7. Ceci permettra d’étudier
I’influence de ce paramétre sur le comportement au cisaillement des dalles. Il est & noter
qu’on a gardé dans notre étude une épaisseur maximale de 40 cm compte tenu également
de la capacité limite du vérin. Dans les centrales nucléaires les épaisseurs peuvent aller au-
dela (60cm a 1m).

= Dans la série 11l (S1, S4 et S5), les trois dalles ont un taux d'armature transversale
similaire (p; = 0.854 % pour S1 et S2, p, = 0.837 % pour S5) tandis que les taux
d’armatures longitudinales sont différents, le but étant d’étudier ’influence du ferraillage
longitudinal sur le comportement au cisaillement des dalles. Ces dalles sont renforcées
transversalement a l'aide de barres de diamétre @20 espacées de 150mm. Le renforcement
longitudinal est composé de barres espacées également de 150mm mais de diametres
différents. Les taux d'armatures longitudinales des trois dalles S1, S4 et S5 sont
respectivement de p; = 1.223 % (barres de @25), p; = 1.003 % (barres de @25/20
alternées) et p; = 1.551 % (2020, soit 2 barres de @20 collées). Le ferraillage a été
dimensionné de fagon a ce que 1’occurrence de la rupture par cisaillement précede celle
par flexion. Afin de mener 1’étude paramétrique, nous avons conservé le méme
pourcentage d'accroissement de taux de renforcement longitudinal qui est d'environ 25%,
d'ou les valeurs choisies dans notre étude qui sont de 1%, 1.223% et 1.551%. Une valeur

minimale de 1% comme c’est le cas dans les centrales nucléaires a été considérée.

= Dans la série IV (S1, S2 et S3), les taux d'armatures longitudinales pour les trois dalles
sont identiques soit p; = 1.223 %, tandis que les taux d’armatures transversales sont
différents, le but étant d’étudier I’influence du ferraillage transversal sur le comportement
au cisaillement des dalles. Les dalles sont renforcées longitudinalement a l'aide de barres
de diametre @25 espacées de 150mm. Le renforcement transversal est composé de barres
espacées également de 150mm mais de diametres différents. Les taux d'armatures
transversales des trois dalles S1, S2 et S3 sont respectivement de p, = 0.854 % (barres de
@20), p = 1.106 % (barres de @25/20 alternées) et p, = 1.349 % (barres de @25).
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Dans la série V (S2 et S2B), les deux dalles ont les mémes propriétés géométriques. Un
méme beton de classe C20/25 a également été utilisé. Cependant, un diamétre maximal de
granulat de 20 mm a été utilisé pour la dalle S2B, contrairement a 11.2 mm pour la dalle
S2. L'objectif étant d'évaluer l'influence de la taille maximale des granulats sur le
comportement au cisaillement des dalles. 1l est & noter que toutes les dalles de notre étude
excepté la dalle S2B ont un diametre maximal de granulats de 11.2 mm. Une taille
d'agrégat relativement petite est utilisée pour faciliter la mise en place du béton pendant le
coulage des dalles. De gros diametres de granulats pourraient rendre difficile le passage
du béton a travers les armatures, ce qui pourrait conduire a un béton non homogene. Les

agrégats utilisés sont de type calcaire.

Enfin, dans la série VI (S2, S9 et S10), les trois dalles ont des arrangements d’armatures
longitudinales et transversales identiques. Ces dalles sont cependant testées avec des
longueurs différentes de plaque de chargement afin d'étudier I’influence sur le
comportement au cisaillement de la longueur de plaque de charge. Les dimensions des
plaques de charge utilisées pour les essais des dalles S2, S9 et S10 sont respectivement de
0.6x0.15m, 0.7x0.15m et 0.8x0.15m. Cette différence entre les longueurs de plaque de
charge explique pourquoi leurs taux d’armatures sont différents (p = Ag/(begr X d)).

La taille des charges sur les dalles dans les batiments nucléaires varie en fonction du type
et de la taille de I'équipement considéré. Une plaque de charge de dimensions 600 mm X
150 mm a été choisie en majorité pour toutes les dalles (700 mm x 150 mm et 800 mm X
150 mm pour S9 et S10) non liée a la taille des charges sur les dalles dans les batiments
nucléaires mais liée au mode de défaillance souhaité. En effet, pour éviter une éventuelle
rupture par poingonnement au lieu d'une rupture escomptée par cisaillement, la taille de la
zone de charge a été prise suffisamment grande. Une étude préliminaire a été réalisée, une
modélisation numérique de base et des calculs analytiques effectués au préalable, pour
s'assurer que la taille de charge considérée conduit bien a un mode de rupture par

cisaillement.
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Les propriétes géométriques et les schémas de ferraillage des dalles sont donnés sur la
Figure 3.12. 1l est a noter que les propriétés géométriques et de ferraillage des dalles S2B, S8,
S9 et S10 sont identiques a celles de la dalle S2. Il est a noter que 10 jauges de deformation
ont été placées a proximité de 1’appui sur les armatures longitudinales pour capturer le
cisaillement, et 4 jauges placées a proximité de la charge sur des armatures longitudinales et

transversales pour capturer la flexion et vérifier si les aciers plastifient ou pas a la rupture.

Séries Dalles p; Pt di dt av  aJdi Classe Diamétre Longueur
6 &) [mml[mm] [ péton  granulas | oharge
[MPa] [mm] [mm]
S2 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
! S8 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C40/50 11.2 60
S2 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
" S6 1.030 00917 3175 2925 560 1.8 (C20/25 11.2 60
S7 0890 0.783 3675 3425 560 15 (C20/25 11.2 60
S1 1.223 0.854 2675 245 560 2.1 C20/25 11.2 60
Il S4 1.003 0.854 2675 245 560 2.1 C20/25 11.2 60
S5 1.551 0.837 270 250 560 2.1 C20/25 11.2 60
S1 1.223 0.854 2675 245 560 2.1 C20/25 11.2 60
v S2 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
S3 1.223 1349 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
S2 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
v S2B 1.223 1.106 267.5 2425 560 2.1 C20/25 20 60
S2 1.223 1106 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 60
Vi S9 1.167 1.056 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 70
S10  1.117 1.010 2675 2425 560 2.1 C20/25 11.2 80

Tableau 3-2 : Données des parametres des dalles sans effort normal
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Figure 3.12 : Données géometriques et schémas de ferraillage des dalles sans effort normal

®: capteurs de déplacement

90

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



3.3.2 Dalles avec effort normal

Au total six (06) dalles avec un pré-effort normal de compression ou de traction ont été

testées dans notre étude. Ce sont les dalles des séries VII et VIII. Deux (02) dalles ont été

testées sous I’effet combiné du cisaillement et d’un effort normal de compression et quatre

(04) sous I’effet combiné du cisaillement et d’un effort normal de traction. Toutes ces dalles

ont les mémes dimensions géométriques (4x2.6x0.3m), les mémes propriétés du ferraillage

(pp = 1.223% et p = 1.106 %), la méme classe de résistance de béton (C20/25), le méme

diametre maximal des granulats (11.2mm) et sont testées avec une méme longueur de plaque

de chargement (0.6x0.15m). Seuls les efforts normaux de compression et de traction sont
variables (Tableau 3-3).

Dans la serie VII (S2, SC1, SC2), les trois dalles sont testées sous des contraintes
normales de compression différentes soit respectivement 0.0MPa, 1.0MPa et 1.5MPa. Le
but étant d’évaluer I’influence d’un effort normal de compression sur le comportement au
cisaillement des dalles. Les niveaux de contrainte axiale ont été déterminés sur la base de
la capacité maximale du systeme de chargement axial qui est de 1800 kN en compression.
Avec cette limite du systeme de charge axiale, nous avons essayé d'obtenir autant de
niveaux de contrainte axiale que possible pour évaluer l'influence de cette contrainte

axiale sur les charges de rupture par cisaillement.

Dans la série VIII (S2, ST1, ST2, ST3 et ST4), les cing dalles sont testées sous des
contraintes normales de traction différentes soit respectivement 0.0MPa, 0.5MPa,
0.65MPa, 1.0MPa et 1.2MPa. L’objectif étant d’évaluer I’influence d’un effort normal de
traction sur le comportement au cisaillement. La capacité limite du systeme de chargement

axial en traction est de 1400 kN.

Séries Dalles p, P di dt av aJd Effort Contrainte Classe Diamétre
I I T i

[kN] [MPa] [kN] [kN]

S2 1223 1.106 267.5 2425 560 2.1 0.0 0.0 C20/25 11.2

VI SC1 1223 1106 2675 2425 560 2.1 1200 1.0 C20/25 11.2
SC2 1223 1106 2675 2425 560 2.1 1800 15 C20/25 11.2

S2 1.223 1.106 267.5 2425 560 2.1 0.0 0.0 C20/25 11.2

Vit ST1 1223 1106 2675 2425 560 2.1 -600 -0.5 C20/25 11.2
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ST2 1223 1.106 2675 2425 560 2.1 -780 -0.65 C20/25 11.2
ST3 1223 1.106 2675 2425 560 2.1 -1200 -1.0 C20/25 11.2
ST4 1223 1.106 2675 2425 560 2.1 -1440 -1.2 C20/25 11.2
Tableau 3-3 : Données géométriques et du ferraillage des dalles avec effort normal
Position des jauges de déformation
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Figure 3.13 : Données géométriques et schémas de ferraillage des dalles avec effort normal

3.4 Propriétés des materiaux

3.4.1 Béton

Le béton utilisé pour la conception des dalles est un béton prét a I'emploi de classe

normale C20/25, sauf pour la dalle S8 avec un béton de classe C40/50. La taille maximale des

granulats est de 11.2mm pour tous les spécimens, a I'exception de la dalle S2B avec une taille

maximale de granulat de 20 mm. Un apercu sur la composition et les caractéristiques du béton

utilisé est fourni dans le Tableau 3-4.
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Désignation : BPS NF EN 2061/CN Certification : NF
Classe X0 (F) EeffiLiantéq.: 0.8
d’exposition :
.y D11.2 (D20
. Granularité
Consistance : S3 Dmax - pour la
' dalle S2B)
Resistance C20/25 (C40/50 pour la dalle S8) | Dosage(C+kA) : 145 kg
caractéristique :
Type et classe du CEM II/A-LL 42,5 R CE NF Classe C10.40
ciment : VMO VICA Chlorures : '
Type Adjuvant : PRE1 0.35%

Tableau 3-4 : Composition et caractéristiques du béton utilisé

En amont des essais de résistance des dalles, on a procéde également in situ a des tests
préalables de caractérisation du béton. Les résistances maximales du béton en compression et
traction uniaxiale ainsi que le module de Young sont déterminés afin d’estimer d’éventuels
impacts sur les essais. Les éprouvettes destinées aux essais de caractérisation du béton sont
des éprouvettes cylindriques de dimensions 11x22cm. Durant chaque opération de coulage
d’une dalle, 12 éprouvettes sont congues, protégées dans une moule, et entreposées apres
démoulage dans une chambre humide a température d’environ 20°C et une humidité relative
supérieure a 95%. Les essais de caractérisation du béton sont décomposés de la maniére

suivante :

= 6 essais en compression simple (3 essais a 28 jours sur éprouvettes non instrumentées, et
3 essais a la date de ’essai séparés en 2 essais sur éprouvettes instrumentées pour définir

le module d’¢lasticité et 1 essai sur éprouvette non instrumentée).

» 6 essais de fendage (3 essais a 28 jours et 3 autres a la date de 1’essai).

3.4.1.1 Essai de compression

Avant tout essai de compression, une préparation en amont des éprouvettes est
nécessaire. Les faces des éprouvettes qui seront en contact avec les plateaux de chargement
sont surfacées par apport de soufre afin d’assurer un contact uniforme et éviter ainsi les
excentricités de charge qui pourraient conduire a des valeurs de résistances erronées. Pour
obtenir la résistance en compression du béton, 1’éprouvette cylindrique est soumise a une
charge croissante jusqu’a la rupture en accord avec la norme NF EN 12390-3 (Figure 3.14b).
Les éprouvettes sont testées a 1’aide d’une presse hydraulique Perrier de capacité 1000kN.
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Deux (02) des trois (03) éprouvettes testées en compression a la date de I’essai (effectué
toujours au-dela des 28 jours nécessaire a la maturation du béton) sont instrumentées comme
mentionné précédemment. L’instrumentation consiste a coller trois (03) jauges de
déformation axiales sur I’éprouvette aprés qu’une préparation et un nettoyage de la surface
instrumentée aient été effectués. Ces jauges sont placées a égales distances et de facon centrée
tout autour de la circonférence de 1’éprouvette. Les éprouvettes instrumentées nous permettent
de déterminer le module d’élasticit¢ E du béton comme on peut le voir sur la Figure 3.15
pour le cas de ’'une des éprouvettes instrumentées de la dalle SC2. Le module de Young est
déduit de la courbe contrainte-déformation. Il est proportionnel a la pente de la droite dans la

zone élastique.

surface rugueuse surace plane apres surfagage au soufre

(©)

Figure 3.14 : Essai de compression uniaxiale du béton : a) surfacage d’une éprouvette ; b) Presse de
compression ; ¢) éprouvette instrumentée; d) rupture

Les valeurs moyennes de résistances en compression du béton, a 28 jours et a la date
de I’essai, ainsi que les valeurs moyennes de modules de Young obtenues pour toutes les
dalles testées sont fournies Tableau 3-5. Il est a noter qu’une tres faible variabilité naturelle a
été relevée entre les résultats fournis par chaque éprouvette.
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Figure 3.15 : Dalle SC2-éprouvette 1: Détermination du module de Young

3.4.1.2 Essai de fendage

L’essai de fendage (ou essai brésilien) a permis de caractériser la résistance maximale
du béton en traction. Cet essai est exécuté selon la norme NF EN 12390-6. L’éprouvette
cylindrique est comprimée le long de deux génératrices diamétralement opposées comme on
peut le voir sur la Figure 3.16. Afin de répartir la charge appliquée et éviter toute rupture
locale en compression au niveau des génératrices de chargement, deux bandes minces en
contreplaqué neuf d’une largeur de 10 mm, d’une épaisseur de 4 mm et d’une longueur
supérieure a la ligne de contact avec [I’éprouvette sont placées entre les plateaux de
chargement et 1’éprouvette. Un chargement croissant est ensuite appliqué jusqu’a la ruine de
I’éprouvette. La rupture survient de fagon brutale par éclatement de 1’éprouvette en deux
demi-cylindres partant des génératrices d’application de la charge comme on peut le voir sur
la Figure 3.16. Les valeurs moyennes de résistances en traction du béton, obtenues a 28 jours

et a la date de I’essai sont fournies Tableau 3-5.

Figure 3.16: Essai de fendage ; a) Presse de fendage ; b) Plan de rupture de 1’éprouvette
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Dalles P Pt av/di Classe fem meas  fotm meas  fem meas  fotmmeas  Module Age des

I
[MPa] [MPa] o

[MPa] [MPa] [GPa] [J‘gij”r's]

S1 1223 0854 21 C20/25 213 2.71 24.1 2.88 27.90 37
S2 1223 1106 2.1 C20/25 287 2.77 30.9 2.87 31.75 46
S2B  1.223 1.106 2.1 C20/25  28.0 3.17 30.5 3.51 29.70 43
S3  1.223 1.349 21 C20/25 176 1.89 18.8 2.36 26.85 35
S4 1.003 0.854 21 C20/25 201 2.48 23.9 2.87 27.10 38
S5 1551 0.837 21 C20/25 305 3.51 34.6 3.51 33.12 32
S6 1.030 0917 1.8 C20/25 298 3.39 33.2 3.47 33.07 28

S7 0.890 0.783 15 C20/25 27.3 3.10 34.2 3.74 33.37 266

S8 1223 1106 2.1 C40/50 50.1 3.5 51.7 3.80 40.85 31
S9 1167 1.056 2.1 C20/25 28.2 3.0 30.4 3.21 32.00 32
S10 1.117 1.010 21 C20/25 30.0 2.6 30.6 3.03 33.75 31
SC1 1223 1106 21 C20/25 29.8 3.7 35.6 3.78 32.65 62
SC2 1223 1106 21 C20/25 27.0 2.9 33.3 3.63 30.75 73
ST1 1223 1106 21 C20/25 26.6 3.1 34.0 3.01 34.20 49
ST2 1223 1106 21 C20/25 30.8 3.1 34.7 3.81 34.65 45
ST3 1223 1106 21 C20/25 28.6 2.6 34.2 3.60 33.85 55
ST4 1223 1106 21 C20/25 28.0 2.8 34.2 3.50 32.40 59

Tableau 3-5 : Propriétés mécaniques du béton des dalles testées

3.4.2 Acier

Les barres HA utilisées comme armatures dans les dalles sont de type FeE500B avec
une limite élastique garantie de 500MPa et une résistance a la rupture supérieure a 540MPa.
Des essais de traction directe ont tout de méme été effectués sur les différentes barres d'acier.
Comme mentionnés précédemment (section 3.3, Figure 3.12 et Figure 3.13), les différents
diamétres nominaux d’aciers utilisés dans la confection des dalles sont de : 25 et 20mm pour
les aciers utilisés dans les nappes supérieures et 14 et 10mm pour les aciers utilisés dans les
nappes inférieures. L’objectif de ces essais étant de déterminer les propriétés mécaniques
réelles des différentes barres d’aciers a savoir : la contrainte limite élastique, la contrainte a la

rupture et le module d’¢élasticité.
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3.4.2.1 Procédure d’essais

Usinage des barres : Deux barres de diametre 20mm et deux autres de diamétre 25mm,
toutes de longueur 300mm ont été usinées. Les barres usinées ont des diamétres nominaux
réduits en raison de la capacité réduite de la machine de traction. La surface usinée est
également lisse facilitant ainsi la mise en place des jauges de deformation. Bénéfiquement les
tétes des barres usinées ont une section supérieure a celle de la section réduite de fagon
qu'elles ne subissent aucune déformation plastique et qu'elles ne cassent pas en premier. Les
diameétres de 20mm et 25mm ont été réduits respectivement a 16 et 18mm sur une longueur de
100mm. Pour les aciers HA14 et HAL0, trois (03) éprouvettes de longueur 300mm ont été
congues pour chaque diametre nominal. Contrairement aux aciers HA20 et HA25 les
diametres nominaux ne sont pas réduits.

Instrumentation des barres : Pour Les aciers HA25 et HA20, les déformations ont été
mesurées a I’aide de deux jauges de déformation collées au centre de 1’éprouvette et espacées
I’'une de I’autre de 180°, tandis que pour les aciers HA14 et HA10, un extensomeétre mesure
I'allongement de I'éprouvette.

Essai : les éprouvettes sont ensuite soumises a un effort de traction simple jusqu’a la
rupture par I’intermédiaire d’une presse de traction MAN de capacité 200kN. Les résultats
Effort-déformation (ou Effort-Allongement) sont visualisés sur un écran via un systéme

d'acquisition de données.

@)

(©

Figure 3.17 : Essai de traction directe sur acier : a) Barres HA20 et HA25 usinées et instrumentées; b)
jauge de déformation sur une éprouvette HA25; ¢) Banc d’essai avec extensomeétre ; d) Rupture
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3.4.2.2 Caractérisation des aciers HA25 et HA20

Les Figure 3.18 et Figure 3.19 montrent les courbes de comportement contrainte-
déformation obtenues pour les aciers HA25 et HA20. Ces courbes traduisent un
comportement élastique suivi d’un léger écrouissage qui annonce un palier de ductilité. Ce
palier de ductilite est également suivi par un nouvel écrouissage jusqu'a la rupture de
I’éprouvette. Les caractéristiques mécaniques moyennes obtenues a partir des lois de
comportement sont données dans les Tableau 3-6. Il s’agit des valeurs moyennes de
contrainte limite élastique et de déformation limite associée, de module de Young, de
contrainte & la rupture et de déformation ultime associée. Le module de Young est déduit

proportionnellement a la pente de la droite dans la zone élastique.

Acier 25 — Eprouvette 1 Acier §25 — Eprouvette 2
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Figure 3.18 : Courbes de comportement des aciers HA25
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Figure 3.19 : Courbes de comportement des aciers HA20

3.4.2.3 Caractérisation des aciers HA14 et HA10

Tout comme pour le cas des aciers HA25 et HA20, les courbes de comportement
obtenues pour les aciers HA14 et HA10 (Figure 3.20 et Figure 3.21) traduisent également un
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comportement d’abord ¢€lastique suivi ensuite d’un palier de ductilité qui annonce un état de
déformations irréversibles, puis enfin un durcissement jusqu’a la rupture.

Il est a noter qu’au cours des essais, 1’extensométre a volontairement été retiré de
I’éprouvette avant que la résistance ultime ne soit atteinte afin d’éviter qu’il ne s’endommage
lors de la rupture. Ceci explique pourquoi les phases post-élastiques sont incomplétes et les
ruptures non-visualisables sur les courbes de comportement. Néanmoins les valeurs de
résistance ultime sont lues directement sur 1’écran du systeme d’acquisition de données et sont
reportées sur les courbes de comportement et le Tableau 3-6. Une exception a cependant été
faite sur 1’éprouvette 3 de 1’acier HA10. L’extensomeétre a rapidement été retiré de
I’éprouvette pendant sa phase de striction, phase dans laquelle on peut expérimentalement
observer une localisation de la déformation plastique dans la section centrale de 1’éprouvette
et un accroissement de 1’allongement malgré une diminution de la charge maximale atteinte.
Ceci explique pourquoi la résistance maximale est observable sur sa loi de comportement. Les

caractéristiques mécaniques moyennes obtenues pour les aciers HA14 et HA10 sont données
dans le Tableau 3-6.
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Figure 3.20 : Courbes de comportement des aciers HA14
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Figure 3.21 : Courbes de comportement des aciers HA10
o Module Contrainte Déformation Contrainte , )
Diamétre 5o limite limite limite de Zi;O:lTatE?Q
OInomlrjal Young élastique élastique rupture P Coefficient
es aciers -
E, fy g f, & de poisson
[mm] GP [x 1077]
[GPa] [MPa] [x 1076] [MPa]
25 205 431 2161 568 114 0.3
20 204 495 2469 607 - 0.3
14 200 518 2500 650 - 0.3
10 201 558 2100 675 11.6 0.3

Tableau 3-6 : Propriétés mécaniques des différentes barres d’aciers

On peut remarquer pour les aciers HA20 et HA25 une limite élastique inférieure a
500Mpa (Tableau 3-6). Or le type d’acier utilis¢é FeE5S00B comme mentionné en section
3.4.2 est tel qu’une limite élastique minimale de 500MPa devrait étre obtenue. Cela pourrait
étre lié au fait que les essais sur les aciers HA20 et HA25 ont été réalisés sur des diametres
non nominaux. En effet les diametres nominaux ayant été réduits (ce qui n’est pas le cas des
aciers HA14 et HA10) en raison de la capacité réduite de la machine de traction, cela pourrait

entrainer une légeére sous-estimation des propriétés mecaniques.
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3.5 Synthese du chapitre 3

Partant de I’analyse relative aux différents mécanismes de résistance au cisaillement et
aux différents parametres influencant ces mecanismes, une étude expérimentale visant a
mieux cerner l’influence de ces parameétres et donc de mieux comprendre 1’origine des
divergences entre les différentes normes et juger de leur pertinence a été mise sur pied. Au
total 17 dalles épaisses en béton armé a grande échelle et sans armatures d’effort tranchant ont
été construites et testées. Les dalles sont regroupées par série (8 series au total) et dans chaque
série est étudiée I’influence d’un paramétre donné du cisaillement. Dans ce chapitre une
description de la procédure expérimentale a été fournie de maniere détaillée. On retrouve les
informations concernant le banc d’essai pour les dalles sans et avec effort normal de
compression ou de traction, des informations sur les données géométriques et du ferraillage
ainsi que les propriétés des matériaux béton et acier obtenues des essais de caractérisation.

15 des dalles testées sont de dimensions 4m x 2.6m x 0.3m, une dalle de dimensions
4m x 2.6m x 0.35m et une derniére de dimensions 4m x 2.6m x 0.4m. Les renforts
longitudinaux et transversaux ont été¢ concus de fagon a assurer qu’une rupture par flexion ne
précéde pas celle par cisaillement. Le systéeme d’appui simple est composé d’une poutre
métallique en 1. Ensuite, un rond en Duraluminium est positionné en appui sur la poutre
métallique. Entre le rond et la dalle, une plaque métallique est insérée. Avant de poser la dalle
sur ’appui, un lit de mortier est mis en place sur la plaque afin d’assurer une bonne répartition
des efforts. Les dalles sont chargées en quasi-statique jusqu’a la rupture par un vérin de
capacité 200 tonnes. Le chargement s’effectue par I’intermédiaire d’une plaque de répartition
de la charge dont les dimensions ont été choisies de facon a ce que 1’occurrence de la rupture
par cisaillement précéde celle d une possible rupture par poingonnement. Une bande néopréne
est placée entre la plaque de charge et la dalle afin d’assurer une surface de charge répartie.
La configuration de chargement est telle que la charge ait été rapprochée au maximum d’un
appui pour favoriser ’effort tranchant vis-a-vis du moment de flexion et créer ainsi une
rupture par cisaillement. Les dalles sont instrumentées a 1’aide d’un capteur de force, 6
capteurs de déplacement LVDT et 14 jauges extensométriques. 10 jauges placées a proximité
de I’appui sur les armatures longitudinales pour capturer le cisaillement, et 4 jauges placées a
proximité de la charge sur des armatures longitudinales et transversales pour capturer la
flexion et vérifier si les aciers plastifient ou pas a la rupture. Pour ce qui est du banc d’essai
pour le chargement combiné (effort vertical plus effort normal), un systéme auto-équilibré

solidaire de la dalle a été concgu. Il est constitué de 12 vérins hydrauliques en interaction qui
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garantissent une pression constante, la capacité limite du systeme de chargement axial étant
de 180 tonnes. Pour déterminer les propriétés mécaniques des matériaux, des éprouvettes de
béton sont réalisées lors de chaque opération de coulage d’une dalle. Les essais de
compression uniaxiales et de fendage sur ces éprouvettes de béton de classe C20/25 (sauf la
dalle S8 avec un C40/50) ont permis de déterminer les valeurs moyennes de résistances en
compression, en traction et le module d’élasticité. Des classes de béton de résistance encore
plus élevées que du C40/50 n’ont pas été prises en compte en raison de la capacité limite du
vérin. Un diamétre maximal de granulats relativement faible dmax=11mm (sauf la dalle S2B
avec un dmax=20mm) est choisi pour faciliter la mise en place du béton pendant le coulage.
Des essais de traction directe réalisés sur les barres d’acier de type FEE500B a limite élastique
minimale de 500MPa nous ont permis d’obtenir les propriétés mécaniques réels des aciers :
module d’¢lasticité, contrainte limite €lastique, contrainte limite de rupture et déformations

associées.
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Chapitre 4

Résultats Expérimentaux

Le chapitre qui suit présente en détail le comportement de chacune des 17 dalles en
béton armé testées sous sollicitation de cisaillement dans notre étude. Une meilleure
comprehension du phénomene du cisaillement est apportée a travers une étude sur I’influence
des différents parametres entrant en compte dans le mécanisme de résistance au cisaillement :
la résistance en compression du béton, le ratio d’élancement ay/dj associé a 1’épaisseur, le taux
d’armatures longitudinales et transversales, la taille des granulats, la longueur de la plaque de
chargement, et enfin 1’effort normal de compression et de traction. Cette étude a pu se faire
par le biais des résultats obtenus au moyen de I’instrumentation présentée au 2.4. Les capteurs
de déplacement LVDT positionnés a des endroits spécifiques sur la dalle et les jauges de
déformation placées sur 1’acier permettent en effet d’observer la réponse des dalles tout au
long du chargement. On terminera ce chapitre par une étude analytique. On comparera les
résultats de nos essais aux prédictions de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de
I’Annexe Nationale Francaise FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5], de la norme américaine
ACI 318, 2014 [1], de la proposition d’extension de I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015
[9], du code nucléaire AFCEN ETC-C, 2010 [7], du fib-Model Code 2010, 2012 [2] basé sur
la théorie du champ de compression modifiée MCFT, et de la théorie de la fissure critique
CSCT.

4.1 Résultats expérimentaux

4.1.1 Comportement global

Les valeurs des charges de rupture Py et des charges ultimes de cisaillement associées
Vexp obtenues dans notre étude sont données dans le Tableau 4-1. Les charges ultimes en
cisaillement Vexp sont calculées a partir des charges de rupture Py en utilisant la solution de
Navier avec les séries de Fourrier pour le cas de plaques rectangulaires simplement appuyees
sur quatre cOtés Timoshenko et Woinowsky-Krieger, 1959 [175]. Il est important de
souligner que la solution de Navier est élastique et que peser une solution parfaitement
plastique serait tout a fait pertinent. 1l semblerait donc plus réaliste de connaitre précisément

la distribution de contrainte sur la section pour pouvoir I’intégrer et remonter a un effort
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tranchant résultant, et dans ce cas on devrait connaitre les zones plastifiées pour saturer
effectivement la contrainte en fonction du critére plastique. Cependant, pour les zones de
fissurations (macrofissuration et microfissuration) on ne sait pas réellement ce qu’il en est et
donc ce qui y est repris. Une analyse numérique de base adoptant une approche plastique a
montré que cette approche n’ameéne pas beaucoup sur la précision de Vexp (écart marginal).
Dans le modele basé sur la solution de Navier, une charge concentrée de 100kN est
d’abord appliquée pour calculer la charge de cisaillement correspondante Viookn (Figure 4.1).
A partir de cette valeur, les charges de cisaillement Vexp sont calculées a partir des charges de
rupture des essais Py. Il est important de noter que le poids propre des dalles n’est pas pris en
compte dans la détermination des charges ultimes en cisaillement Ve, son effet étant
négligeable devant celle de la charge localisée. Les charges de cisaillement Ve sont
supposeées étre réparties sur une largeur effective beff déterminée par le critére de diffusion a
45° issu du contour de la zone de charge en direction des appuis, tel qu’indiqué dans les codes
francais (Figure 4.2). En effet, comme mentionné en section 2.1.1.3, la recommandation
francaise comparée a celle néerlandaise pour la détermination de bef, est celle qui donne les

meilleurs résultats pour les dalles en cisaillement sous charge concentrée.

Mexp—lOOkN
(kN.m/m)

Vexp —100kN
(kM)

@
@
o

1.32
6
o

[}
a2 0
-

Figure 4.1 : Détermination de V100kN : effort de cisaillement pour une charge localisée de 100kN

et

. beﬁ = L+2(£+C) ‘

Figure 4.2 : Détermination de la largeur effective beff : Critére de diffusion a 45°
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Essais  av/d P Pt femmeas  LoONQ. Ocp Des Pu Mode Viookn [KN] Vexp  Mexp

[%]  [%] plaque MPa]  [mml  [kN] rup?t%re correspondant  [kN]  [KNm]

[MPa]  [mm] 2 Py ~100K

S1 21 1223 0854 241 600 0.0 2100 1111 Cisail. 61.21 680 277
S2 21 1223 1.106 309 600 0.0 2100 1220 Cisail. 61.21 747 304
S2B 2.1 1223 1.106 305 600 0.0 2100 1353 Cisail. 61.21 828 337
S3 2.1 1223 1349 188 600 0.0 2100 1032 Cisail. 61.21 632 257
S4 2.1 1.003 0.854 239 600 0.0 2100 1050 Cisail. 61.21 643 262
S5 21 1551 0.837 346 600 0.0 2100 1257 Cisail. 61.21 769 313
S6 1.8 1.030 0917 332 600 0.0 2100 1427 Cisail. 62.22 888 361
S7 15 0890 0.783 342 600 0.0 2100 1796 Cisail. 63.19 1135 461
S8 21 1223 1106 51.7 600 0.0 2100 1632 Cisail. 61.21 999 407
S9 21 1167 1056 304 700 0.0 2200 1350 Cisail. 61.10 825 336
S10 21 1117 1010 306 800 0.0 2300 1221 Cisail. 61.00 745 303
SC1 21 1223 1106 356 600 1.0 2100 1309 Cisail. 61.21 801 326
SC2 21 1223 1106 333 600 15 2100 1294 Cisail. 61.21 792 322
ST1 21 1223 1106 340 600 05 2100 1162 Cisail. 61.21 711 289
ST2 21 1223 1106 347 600  -0.65 2100 1212 Cisail. 61.21 742 302
ST3 21 1223 1106 342 600 -1.0 2100 881 Cisail. 61.21 539 219
ST4 21 1223 1106 342 600 1.2 2100 906 Cisail. 61.21 555 226

Tableau 4-1 : Valeurs des charges de rupture Pu et de cisaillement Vexp obtenues

La Figure 4.3 montre les réponses charge-déplacement obtenues pour tous les essais.

Les déplacements figurant sur ces courbes sont ceux mesurés au niveau du capteur de

déplacement LVDT-L5 placé a proximité de la plague de chargement (Figure 3.12). Pour

tous les essais, une fois la charge maximale atteinte, les dalles ont présenté une phase post-pic

marquée pour la plus part par un comportement légerement adoucissant et surtout une

diminution significative de la charge appliquée pour des déplacements croissants. Un

comportement qui est typique du caractére fragile des ruptures par cisaillement tel qu’évoque

en section 2.1. Les influences sur le comportement au cisaillement des parameétres étudiés

dans chaque série d’essais seront détaillées dans les prochaines sections.

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés

105



1400

1200

1000

Charge, P (kN)
(2] (]
o o
o o

I
o
o

N
(=]

1600
1400
1200

-
o
o
o

800
600
400
200

Charge , P (kN)

—S2

--- S8

Déplacement mesuré a L5 (mm)

/[ [/
Série 111 A, 1%
| L/ Pi=1.223%
| N p=1.003%
| —S4
---S1
—Sb
0O 1 2 3 4 5 6 7 8
Déplacement mesuré a L5 (mm)
i Dmax = 20 mm
T Dmax = 11.2 mm
—S2
| —S2B
o 1 2 3 4 5 6 7

Déplacement mesuré a L5 (mm)

1234567891011

0 1 2
Déplacement mesurés

1400 — L
Seérie IV L
1200~
1000 -
z
< 800
o
8; g
S 400 - I
200
0 L T T T T T T T
0O 1 2 3 4 5 6 7 8
Déplacement mesuré a L5 (mm)
\% — =
Série VI ,
1400 - que = 70cm
1200 - lyaque = 60cm
Z'1000 - AN
< Lyiaque = 80cm
- 800 -
(]
2
el
400 - —S2
—S9
200
---S10
O T T T T T T T T

0 1 2 3 45 6 7 8 9
Déplacement mesuré a L5 (mm)

106

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Série VIII

OMPa,

—S2

-+ ST1
—ST2
— ST3
---ST4

0 2.3 4.5 6 7 8 0 2 4 6 8 10 12 14 16
Dépla ‘ ent mestré a L5 (mm) Déplacement mesuré a L5 (mm)

Figure 4.3 : Courbes charge-déplacement obtenues pour les dalles.

4.1.2 Modes de rupture

Comme on peut le voir sur la Figure 4.4 pour la dalle S2 et pour toutes les dalles en
générale, trois types de fissures ont été observés sur les faces inférieures des dalles. Tout
d'abord, des fissures de flexion marquées par des lignes de fissuration qui apparaissent de
facon perpendiculaires ou paralleles aux cotés de la dalle sont observables. Ces fissures de
flexion sont situées par projection aux mémes emplacements que les armatures longitudinales
et transversales noyées dans la dalle.

Ensuite, les schémas de fissuration observés ressemblent fort a du cisaillement
bidirectionnelle avec des fissures situées de part et d’autre autour de la zone de surface de
chargement, de tel sorte que 1’on pourrait penser que les ruptures interviennent par
poingconnement et non par cisaillement. En effet comme mentionné en section 2.1.1.2, dans la
littérature technique et scientifique relative au cisaillement et au poinconnement, ces deux
modes de rupture sont parfois qualifiés respectivement de cisaillement unidirectionnel (one-
way shear) et bidirectionnel (two-way shear). Une premiere impression serait donc de penser
que les ruptures des dalles dans notre étude se soient produites par poingonnement et non par
cisaillement. Cependant, bien que les schémas de fissuration observés traduisent un
cisaillement bidirectionnel, les ruptures finales n’ont pas lieu par poingonnement, mais bien
par cisaillement. Pour confirmer cela, les dalle S8, S9 et S10 ont été decoupées
transversalement au milieu de leur longueur afin d’observer le mode de rupture en 2D (section

largeur-épaisseur). Comme on peut le voir sur les Figure 4.5 et Figure 4.6, les modes de
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rupture en 2D montrent un cisaillement qui est bien bidirectionnel, mais la fissure critique
diagonale induisant la rupture est celle située a proximité de 1’appui, ce qui correspond a une
rupture par pur cisaillement.

Ces ruptures par cisaillement correspondent a un troisieme type de fissure, marquée
par une ligne de fissuration observée a proximité de 1’appui. Cette ligne de fissuration dont la
longueur n’est rien d’autre que la largeur effective en cisaillement befr €voquée plus haut, a
une ouverture relativement plus importante que celle des autres lignes de fissuration
observées. Le meécanisme de rupture par cisaillement des dalles correspond donc a
I’apparition de cette macrofissure. C’est un mécanisme a trois dimensions, avec la formation
d’une bielle de compression a partir du point d’application de la charge en direction de
I’appui. Néanmoins, force est de reconnaitre qu’une supposition selon laquelle tout 1’effort de
cisaillement est transféré sur un seul coté des dalles pourrait étre une simplification excessive
de la réalité ou une quantité importante de I’effort de cisaillement aurait pu également étre
transférée aux autres cotés. Par conséquent, pour confirmer d’avantage que les ruptures se
soient produites par cisaillement et non par poingonnement, on comparera dans les prochaines
sections les résultats de nos essais aux prédictions de poingonnement et de cisaillement de
I’Eurocode 2. Une modélisation réaliste du comportement des dalles sera également proposée
dans le chapitre suivant.

Les schémas de fissuration obtenus pour toutes les dalles testées dans chaque série

seront donnés dans les prochaines sections.

Ligne de rupture, placée a proximité de
I’appui (macrofissure)

Figure 4.4 : Mode de rupture de la dalle S2
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Fissure diagonale
principale de rupture

Ligne de de rupture, placée
a proximité de I’appui

@ (b)

Fissure diagonale ([ Fissure diagonale
principale de rupture 8 Mt principale de rupture

Figure 4.6 : Mode de rupture 2D: a) dalle S9 coupe transversale; b) dalle S10 coupe transversale

4.1.3 Déformation dans les armatures

Dans cette section, on présente les déformations enregistrées par les jauges de
déformation installées a différents endroits sur les armatures longitudinales et transversales en
traction. La Figure 4.7b présente pour la série IV (S1, S2 et S3) la déformation enregistrée
par la jauge LG3 située a proximité de la zone de charge sur une armature longitudinale.
L’emplacement de la jauge LG3 a précedemment été indiqueé sur la Figure 3.12. Pour la série
I11 (S1, S4 et S5) comme on peut le voir sur la Figure 4.7a, la déformation est enregistrée au
niveau de la jauge TG2 placée également a proximité de la zone de charge mais cette fois-ci
sur une armature transversale.

On peut noter en premier lieu un changement de pente dans les courbes charge-
déformation obtenues correspondant a la fissuration du béton. Il est également important de
noter que les déformations maximales mesurées dans ces armatures flexionnelles
longitudinales et transversales a proximité de la charge concentrée sont inférieure a 2500y,
déformation limite élastique obtenue a 1’issue des essais de traction directe réalisés sur les

différents diamétres d’aciers (section 3.4.2.2). Ceci montre qu’a la rupture les aciers sont
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encore dans un domaine élastique de comportement, aucune plastification n’a lieu. Un résultat

similaire a été obtenu dans toutes les autres séries.
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Figure 4.7 : Courbes charge-déformation enregistrées par les jauges situées a proximité de la zone de
charge : a) série Il1, jauge TG2 sur armature transversale; b) série 1V, jauge LG3 sur armature
longitudinale

La Figure 4.9 présente pour les dalles des séries Il et IV, les déformations
enregistrées par les jauges situées a proximité de 1’appui sur les armatures longitudinales. Il
s’agit des jauges LG5 a LG14. Ces jauges étant placées a coté de 1’appui, et donc a proximité
de la zone ou la ligne de fissuration principale induisant la rupture par cisaillement devrait
étre observée (voir section 4.1.2), alors elles devraient permettre d'identifier et de suivre
I’évolution de la fissuration critique de cisaillement.

Il est d’abord intéressant de constater que les déformations enregistrées par les jauges
situées pres des appuis a 1’exception des jauges LG5, LG6 et LG7 en générale qui ne sont pas
compris dans la zone de diffusion de I’effort tranchant (critére de diffusion a 45°, Figure 4.8),
commencent a augmenter nettement a des charges qui coincident certainement avec
I’apparition de fissures de cisaillement importantes (LG8 a LG14). En effet, les dalles dans
notre étude étant dépourvues d’armatures d’effort tranchant, a mesure que la fissure de
cisaillement s’élargit, la reprise des efforts de cisaillement se fait de moins en moins par
I’engrénement des granulats et passe plutot par I’effet de goujon des armatures longitudinales
accentué par la présence de celles-ci. Juste avant la rupture, lorsque I’imbrication mécanique
des granulats n’est plus en mesure de reprendre I’effort de cisaillement, il s’ensuit une
augmentation brusque de la traction dans les barres longitudinales au droit de la fissure de

cisaillement pour tenter d’assurer 1’équilibre.
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Ensuite il est également intéressant de constater d’avantage que les déformations
enregistrées par les jauges LG8 a LG14 continuent d’augmenter méme aprés que la résistance
ultime en cisaillement ait été atteinte, contrairement aux jauges LG5 a LG7 et méme aux
jauges LG1, LG3, TG2, TG4 situées a proximité de la zone de charge que nous avons évoqué
précédemment (Figure 4.7). Ceci peut étre expliqué par le fait qu’apres la rupture par
cisaillement, toutes les contraintes se soient concentrées pour développer la fissuration de
cisaillement. Dans la phase post-pic, la largeur de la fissure de cisaillement continue de se
développer, et a donc été mesurée par la déformation importante enregistrée par les jauges
LG8 a LG14 placées a proximité du support et ce jusqu'a I'effondrement total de la structure.
Par conséquent, les déformations mesurées par les jauges de LG8 a LG14 peuvent étre
utilisées pour identifier la fissuration critique de cisaillement ayant provoque la rupture.

Il est a noter que certaines jauges se sont altérées au cours des essais (probablement
dd a un décollement), entrainant un changement brusque dans la lecture de déformation et
n’ont donc pas été prise en compte. Ceci explique pourquoi elles n’apparaissent pas sur la
Figure 4.9. C’est le cas par exemple des jauges LG10 et LG13 de la dalle S1, ou encore des
jauges LG6 et LG8 de la dalle S2.
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Figure 4.8 : Positions des jauges : (a) a proximité de I’appui ; (b) dans la section transversale des
dalles.
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Figure 4.9 : Courbes charge-déformation enregistrées par les jauges situées a proximité de 1’appui sur
les armatures longitudinales: Dalle S1, S2, S4, S5, jauges LG5 a LG14.

4.1.4 Evaluation de la distribution de la charge

La Figure 4.10 présente les déformations mesurées par les jauges LG5 a LG13 pour
les dalles S1 et S6 d’épaisseurs respectives 30cm et 35cm. Ces jauges de déformation placées
sur les armatures longitudinales a proximité de 1’appui permettent donc d'évaluer la répartition
de la charge prés de la surface de rupture en cisaillement. On peut voir sur la Figure 4.10 que
les deformations dans les barres longitudinales tendent a se concentrer dans la partie médiane
de la ligne d’appui @ mesure que la charge appliquée augmente. Le méme phénomene est
observé avec une augmentation de 1’épaisseur de la dalle, les déformations ayant toujours

tendance a se concentrer au milieu de I’appui.
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Figure 4.10 : Déformations mesurées par les jauges de déformation LG5 a LG12 sur les barres
longitudinales : (a) Dalle S1, (b) Dalle S6

4.2 Influence de la résistance en compression

Comme évoqué précédemment en section 2.1.3.1, la résistance en traction du béton est
considérée comme le facteur le plus important influencant la résistance au cisaillement.
Cependant pour des raisons de conception, la résistance en traction est prise comme

proportionnelle a la racine carrée ou a la racine cubique de la résistance en compression

(v/femmeas OU 3/femmeas) €t ce, sur la base d’un grand nombre d’essais réalisés sur des
poutres. Le role important que joue la resistance en compression du béton est di a son
influence directe sur la résistance en traction du béton, sur la liaison acier-béton (et donc sur

I'effet de goujon), sur la capacité d’engrénement des granulats a I’apparition des fissures ou
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encore sur la résistance du béton dans la zone de comprimee. Par conséquent, pour évaluer
I'influence des autres parametres du cisaillement sur le comportement au cisaillement des
dalles, il s’avére impératif de d’abord analyser I'influence de la résistance en compression du
béton sur le cisaillement afin de choisir de normaliser ou pas les charges de rupture obtenues,
ceci dans le but de se faire des interprétations plus logiques des résultats experimentaux.

Dans notre étude I’influence de la résistance en compression sur le comportement au
cisaillement a d’abord été étudiée en se servant de la variabilité de la résistance en
compression du béton de classe C20/25 coulé pour les dalles S3, S4, S1, S2 et S5. On constate
en effet, comme on peut le voir dans le Tableau 3-5 une variation comprise entre 18 et 35
MPa de la résistance en compression du béton de ces dalles. D'aprés les observations
expérimentales, on a constaté que la résistance au cisaillement et la rigidité post-élastique des
dalles augmentaient en méme temps que la résistance en compression du béton (Figure 4.11).
Il est tout de méme important de remarquer que les taux d’armatures longitudinales ou
transversales des dalles analysées sont différents (Tableau 3-2). Cela implique que la
conclusion obtenue en se basant sur I’analyse des dalles S3, S4, S1, S2 et S5 ait été tirée en
supposant d'abord que les renforts longitudinaux et transversaux ont peu d'influence sur la
capacité en cisaillement des dalles, ce qui pourrait ne pas forcément étre le cas.

Pour confirmer par conséquent les résultats obtenus, la dalle S8 cette fois ci de
classe de béton plus élevée C40/50 et de méme taux d’armatures longitudinales et
transversales que la dalle S2 (Tableau 3-2) a été concue et testée. Les résultats obtenus en
comparant les dalles S2 et S8 sont similaires, a savoir, une augmentation de la résistance en
cisaillement et de la rigidité post-élastiques des dalles lorsque la résistance en compression du
béton augmente. On peut noter un gain de capacité en cisaillement de 34% pour une
augmentation de la résistance en compression de 30.9 MPa (Dalle S2) a 51,7 MPa (Dalle S8).
Les schémas de fissuration obtenus pour les dalles S2 et S8 sont donnés sur la Figure 4.12.
On peut distinguer les fissures de flexion, de cisaillement, et surtout les lignes de ruptures en
cisaillement abordees en section 4.1.2.
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Figure 4.11 : Comportement au cisaillement des dalles de la série | : Influence de la résistance en
compression

A titre de comparaison, les études menées par Lantsoght et al. 2013 [19] présentees
précédemment en section 2.1.3.1 ont abouti en général a aucune influence de la résistance en
compression du béton sur la capacité au cisaillement des dalles. Cependant, un point
important est de noter que les dalles testées dans leur étude ont une résistance en compression
variant entre 51.6 et 82.1 MPa (dalles avec les mémes taux d’armatures et a\/di=2.26), tandis
que dans notre étude elle varie de 30.9 a 51.7 MPa. Cela pourrait expliquer la différence des
résultats entre les deux etudes. En effet comme mentionné en section 2.1.3.1 la résistance en
compression du béton agit sur la capacité d’engrénement des granulats. Pour les bétons a
haute résistance comme dans Lantsoght et al. 2013 [19], la capacité d’engrénement est
réduite du faite de la faible porosité du milieu, et I’agrégat lui-méme devient 1’¢lément a
travers lequel la fissure de cisaillement passe créant ainsi une surface relativement lisse apres
fissuration. La faible capacité d’engrénement des granulats pour les bétons a haute résistance
dans leur étude pourrait donc expliquer pourquoi aucune augmentation significative de la
résistance au cisaillement n’ait été observée avec l’augmentation de la résistance en
compression du béton.

Pour I’analyse des autres parametres du cisaillement qui vont suivre, les capacités en

cisaillement obtenues pour chaque dalle seront normalisées par les racines carrées des

résistances en compression de béton associées (y/fem meas )-
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Figure 4.12 : Schémas de fissuration des dalles S2 et S8 : Série |

4.3 Influence du ratio a,/d

\

Les dalles de la série Il (S2, S6 et S7) ont servi a étudier I’influence du ratio
d’élancement ay/d sur le comportement au cisaillement des dalles. Pour ce faire, on a procédé
a une variation de I’épaisseur des dalles tout en maintenant la portée d’élancement ay
constante (ay=560mm). Ce qui a conduit a une variation de 1’élancement de 2.1, 1.8, et 1.5
respectivement pour les dalles S2, S6 et S7 (Tableau 3-2). 1l est important de souligner que
les dalles S2, S6 et S7 sont de méme sections d’armatures longitudinales et transversales,
réparties de facon identique. Le fait que leurs taux d’armatures soient différents (Tableau
3-2) est lié a leurs hauteurs utiles non identiques (liées aux épaisseurs). En effet, une variation
de la hauteur utile entraine systématiquement une variation du taux d’armatures (p =
As/(begr X d)).

Les résultats obtenus sont montrés sur la Figure 4.13 et le Tableau 4-2. Ces résultats
montrent une augmentation de la résistance en cisaillement avec I’augmentation de 1’épaisseur
et sont en accord avec les observations de Kani, 1964 [48] sur des poutres (section 2.1.3.3), a
savoir un accroissement considérable de la capacité en cisaillement avec la diminution du

ratio d’élancement ay/d et ce, lorsque les valeurs de a./d sont comprises entre 0.5 et 2. Les
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observations experimentales confirment donc la présence dans nos dalles, du mecanisme de
reprise du cisaillement par effet d’arche discuté précédemment en section 2.1.3.3 et liée a la
formation d’une bielle de compression directe entre la charge et 1’appui.

Les résultats expérimentaux sont en accord avec l'augmentation théoriquement
attendue de capacité en cisaillement. En effet, pour tenir compte de cet accroissement de la
capacité en cisaillement avec la diminution de 1’élancement, I'Eurocode 2 EN 1992-1-1: 2005
comme mentionné en section 2.1.3.3 stipule que lorsque les charges ponctuelles sont
appliquees sur la face supérieure de I'élément, a une distance ay telle que 0.5d < a, < 2d,
alors la contribution de ces charges a I’effort tranchant agissant Veq peut étre multipliée par
un facteur de réduction Bgcy (Becz = ay/2d). Le Tableau 4-2 montre que le les valeurs de
recommandées par I’Eurocode 2 et celles obtenues expérimentalement sont trés similaires. Un

ratio moyen Bgc2/Pessqi = 1.0 €st obtenu.
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Figure 4.13 : Comportement au cisaillement des dalles de la série Il : Influence de 1’épaisseur

Dalles av/di P1 Pt fem meas Pu Vu-exp Vu—exp BECZ BEssai BECZ

(%) (%) [M Pa] [kN] [kN] WV fcm,meas BEssai
S2 21 1223 1106 309 1220 747 134 - - -
S6 1.8 1.030 0.917 33.2 1427 888 154 0.90 0.87 1.03

S7 15 0890 0.783 342 1796 1135 194 069 071 0.97

Tableau 4-2 : Dalles série Il : Capacité en cisaillement normalisées

A titre de comparaison, les travaux de Lantsoght et al. 2013 [19] discutés

précédemment en section 2.1.3.3 ont abouti a des résultats contraires aux notres. En effet,
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I’augmentation de la capacité en cisaillement des dalles avec la diminution du ratio av/d (av/d
compris entre 0.5 et 2) s’est avérée marginale ou méme inexistante dans leur étude. Comme
les auteurs 1’ont souligné dans leur étude, cela pourrait étre lié au fait que les différentes
valeurs de ratio av/d aient été obtenues en maintenant 1’épaisseur des dalles constantes et en
rapprochant la charge de 1’appui (I’inverse dans notre étude). Rapprocher la charge d’un appui
réduira la valeur de la largeur effective en cisaillement bert ce qui devrait simultanément
entrainer une diminution de la capacité en cisaillement de telle sorte que 1’effet escompté en
diminuant le ratio aJ/d, a savoir une augmentation considérable de la résistance au
cisaillement soit atténuée ou disparaisse méme dans le cas des dalles.

Les gains de capacité en cisaillement obtenues expérimentalement pour les dalles S6 et
S7 par rapport a la dalle S2 sont respectivement de 14% pour une augmentation de 1’épaisseur
de la dalle de 17% et 40% pour une augmentation de 1’épaisseur de la dalle de 33%. Le
Tableau 4-3 montre que 1’on pourrait considérer que la résistance au cisaillement augmente
avec I’épaisseur de la dalle de fagon quasi-linéaire. En effet les ratios obtenues entre les
résistances réelles normalisées, et celles prévues par rapport a la dalle S2 en supposant un
comportement linéaire capacité normalisée-épaisseur sont voisines de 1. Les ratios obtenus
étant de 0.97 et 0.92 respectivement pour les dalles S6 et S7.

Le schéma de fissuration obtenu pour la dalle S6 est donné sur la Figure 4.14. On peut
distinguer les fissures de flexion, de cisaillement, et surtout la ligne de rupture en cisaillement.
En raison du fort taux d’endommagement de la dalle S7 et pour des mesures de sécurité, le

tracé de son schéma de fissuration n’a pas été effectué.

Dalles Epaisseur  fcmmeas Pu Vexp Vexp Hypothése Ratio

[em]  [MPa] [KN] [KN] +fommeas 1CRITE

S2 30 309 1220 747 134 134 -
S6 35 33.2 1427 873 152 156 0.97
S7 40 342 1796 1099 194 179 0.92

Tableau 4-3 : Analyse de la variation de la résistance au cisaillement avec 1’augmentation de
’épaisseur
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Figure 4.14 : Schémas de fissuration des dalles S2 et S6 : Série Il

4.4 Influence des armatures longitudinales et transversales

Le comportement au cisaillement des dalles sous chargement ponctuel est différent de
celui des poutres. Dans les poutres, les fissures se développent perpendiculairement a la
direction de la portée, tandis que dans les dalles appuyées sur quatre co6tés comme dans notre
étude, les fissures se développent perpendiculairement et parallelement a la direction de la
portée principale, indiquant donc la capacité des dalles a répartir la charge sur les directions
longitudinales et transversales. Par conséquent, comparé au cas des poutres, les armatures
transversales et longitudinales pourraient éventuellement avoir une plus grande influence sur
le comportement au cisaillement des dalles sous une charge concentrée.

Pour évaluer I'influence des armatures sur le comportement au cisaillement, les dalles
des series Il (S4, S1 et S5) et IV (S1, S2 et S3) ont été congues avec respectivement
différents taux d’armatures longitudinales et transversales (Tableau 3-2). Il existe deux
possibilités pour faire varier les taux d’armatures: soit le nombre de barres varie et les
diamétres sont maintenus constants, soit de fagon inverse le diamétre des barres est modifié et
le nombre de barres reste constant. Un changement dans le nombre de barres signifie que la

distance entre elles sera modifiée. Dans notre étude, nous avons opté pour la seconde
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alternative. Le diametre des barres a été modifié pour étudier I’influence des taux d’armatures.
L'espacement entre les barres est donc maintenu constant (150 mm) dans les deux directions
de portée.

Les résultats obtenus pour les dalles des séries Il (S4, S1 et S5) et IV (S1, S2 et S3)
sont présentés sur les Figure 4.15, Figure 4.16 et le Tableau 4-4. Ces résultats indiquent une
tendance pas claire de I'influence des armatures longitudinales ou transversales sur la capacité
au cisaillement des dalles. Par conséquent, sur la base des données expérimentales disponibles
dans cette étude, l'effet de l'armature transversale et longitudinale sur la résistance au
cisaillement des dalles ne peut étre quantifié. On tentera tout de méme d’apporter un meilleur
éclaircissement sur ce point dans la simulation numérique des dalles (4.9).

Cependant, pour la réponse charge-déplacement au cisaillement, certaines conclusions
peuvent étre tirées. On peut d’abord remarquer sur la Figure 4.15 une augmentation de la
rigidité post-élastique des dalles a mesure que le taux d’armatures longitudinales augmente.
Cette influence sur la rigidité des dalles n'a pas été observée avec la variation du taux
d’armatures transversales (Figure 4.16). Ensuite on peut également remarquer pour la dalle
S5, une premiére chute de charge suivie d’une reprise de charge jusqu'a I'effondrement. Cela
pourrait étre attribué a un fort effet de goujon en raison du taux d'armatures longitudinales
relativement important (pl=1,551% pour S5). En effet comme mentionné précédemment en
section 2.1.2.4 I’intensité du mécanisme de reprise du cisaillement par effet de goujon est
accentuée par la quantité des armatures longitudinales.

Les schémas de fissuration obtenus pour les dalles des présentes séries 111 (S4, S1 et
S5) et IV (S1, S2 et S3) sont donnés sur la Figure 4.17. Les schémas de fissurations observés
sont quasi-similaires dans toutes les dalles a I’exception de la dalle S3. Comme on peut le voir
pour la dalle S3, bien que le taux d’armatures transversales soit relativement élevé, un faible
nombre de fissures est observé (face inférieure) et la fissuration ne se propage pas aussi loin
comme il est le cas pour les autres dalles, ce qui témoigne d’une faible répartition de la
charge. Cela pourrait étre attribué a la trés faible résistance en compression du béton qui est
de 18 MPa. Le fait que la rupture ait lieu avec un faible nombre de fissures est di a la faible
liaison d'adhérence entre l'acier et le béton. En effet, dans les structures en béton armé, la
force d'adhérence entre le béton et l'acier est liée aux propriétés du béton, telles que sa
résistance en traction et en compression. En général, des valeurs plus élevées de résistance de
béton donneront une plus grande force d’adhérence. La qualité de la liaison acier-béton a une

grande influence sur la formation de fissures, leur espacement et leur largeur.
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A titre de comparaison, Lantsoght et al. 2013 [19] ont montré comme discuté en
section 2.1.3.1 que plus le taux d’armatures transversales est élevé (pt=0.132% a pt=0.258%
dans leur étude), plus cela menait a une meilleure répartition de la charge, la fissuration
obtenue dans leurs dalles étant plus étendue. Une conclusion similaire pourrait également étre
tirée de notre étude si 1’on considére les schémas de fissuration des dalles S1 et S2 (sans S3).
Il est tout de méme important de souligner que les dalles analysées dans Lantsoght et al.
2013 [19] ont des résistances en compression différentes (34.5MPa pour pt=0.132% et
51.6MPa pour pt=0.258%) ce qui est également le cas pour les dalles S1 et S2 dans notre
étude (24.1MPa pour pt=0.854% et 30.9MPa pour pt=1.106%). Pourtant comme abordé plus
haut ces résistances en compression différentes, du fait de leur influence sur la liaison acier-
béton et donc sur la formation des fissures, auraient pu jouer un role dans les schémas de
fissuration obtenus. Il serait donc d’avantage plus intéressant dans une étude ultérieure de
pouvoir analyser a nouveau la fissuration sous ’influence du taux d’armatures transversales

pour des dalles ayant des résistances en compression trés voisines.
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Figure 4.15 : Comportement au cisaillement des dalles de la série 111 : Influence des armatures

longitudinales
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Figure 4.16 : Comportement au cisaillement des dalles de la série 1V : Influence des armatures
transversales

Dalles av/di P pe femmeas  Pu Vuep Viormatizeda—square =

(%) (%) [MPa] [kN] [kN] Vi—exp

[MPa]

S1 21 1223 0854 241 1111 680 0.247
S2 21 1223 1106 309 1220 747 0.239
S3 21 1223 1349 188 1032 632 0.259
S4 21 1003 0.854 239 1050 643 0.234
S1 21 1223 0854 241 1111 680 0.247
S5 21 1551 0837 346 1257 769 0.231

Tableau 4-4 : Dalles série Il et IV : Capacité en cisaillement normalisées

Dalles

Faces inférieures

S1

Faces supérieures
/ N

/
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Figure 4.17 : Schémas de fissuration des dalles S1, S2, S3, S4 et S5 : Série Il et IV
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4.5 Influence de la taille des granulats

Comme mentionné précédemment en section 2.1.3, I’effort de cisaillement peut étre
également repris par imbrication mécanique des granulats. Sherwood et al, 2007 [43] ont
montré que 1’intensité de ce mécanisme est améliorée lorsque la taille des granulats augmente
(jusqu’a 25mm). Ceci pourrait étre traduit par la nécessité d’une d'énergie plus élevée pour
créer une fissure et par conséquent une augmentation de la capacité en cisaillement.

Les dalles de la série V (S2 et S2B) ont servi dans notre étude a évaluer I'influence de
la taille maximale des granulats sur le comportement au cisaillement des dalles. Comme
mentionné précédemment ces dalles sont de mémes taux d’armatures, de méme classe de
béton C20/25 mais de diamétres maximaux d'agrégat différents, respectivement 20 mm et
11.2mm pour S2B et S2 (Tableau 3-2). Les résultats obtenus (Figure 4.18 et Tableau 4-5)
montrent que l'utilisation d'une granulométrie maximale plus élevée permet d’améliorer la
capacité en cisaillement. On peut noter un gain de capacité en cisaillement de 10% avec
I’augmentation du diametre maximal des granulats de 11.2 mm a 20 mm. Une augmentation
de la rigidité post-élastique des dalles est également observée avec 1’augmentation la taille
maximale de l'agrégat. Il est important de remarquer que le diameétre maximal des granulats
est pris en compte dans I’expression de I'énergie de fissuration du béton Gt (ou énergie de
rupture) conformément au CEB-FIP Model Code, 1990 [176] et traduit donc comme évoqué
plus haut qu’une augmentation de la taille des granulats impliquerait une plus grande énergie
de rupture. Ceci est en accord avec la proposition de Walraven, 2007 [153] qui est
d’incorporer la taille maximale des granulats dans les recommandations de conception au
cisaillement au travers de I'énergie de rupture du béton Gt.

Il est également important de souligner que bien que les résistances en compression
des dalles S2 et S2B soient quasi-similaires (Tableau 3-5), respectivement 30.9MPa et 30.5
MPa, les résistances en traction obtenues sont trés différentes (2.87 MPA pour S2 et 3.51 MPa
pour S2B). Il se pourrait que cette différence considérable entre les résistances en traction ait
une influence sur les résistances au cisaillement des deux dalles et pas seulement le seul effet
de la taille des granulats. On tentera par conséquent dans la partie numerique de notre travail
d’apporter un éclaircissement sur cette éventualité. Pour ce faire une étude parametrique sera
réalisée. La résistance en compression et le diamétre des granulats seront maintenus constants,
tandis que la résistance en traction du béton sera variée afin d’observer sa seule influence sur
la capacité en cisaillement des dalles. Les schémas de fissuration obtenus pour les dalles de la

présente série V (S2 et S2B) sont donnés sur la Figure 4.19.
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Figure 4.18 : Comportement au cisaillement des dalles de la série V : Influence du diamétre maximal
des granulats.

Dalles Dmax av/di P Pt femmeas  fetm meas Pu Vu-exp Vnormal[zed—square =
(%) (%) (%) [MPa] [MPa] [KN] [kN] Vu—exp
beffdl\/ fcm,meas
[MPa]
S2 11.2 21 1223 1.106 30.9 2.87 1220 747 0.239
S2B 20 21 1223 1106 305 3.51 1353 828 0.267

Tableau 4-5 : Dalles série V : Capacité en cisaillement normalisées

Dalles Faces inférieures Faces supérie

ures

I

‘ /7

S2

S2B

Figure 4.19 : Schémas de fissuration des dalles S2 et S2B: Série V
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4.6 Influence de la longueur de la plaque de chargement

La longueur de la plaque de chargement (tout comme I’action d’arche) ne peut étre
considérée comme faisant partie des mecanismes proprement dit de reprise du cisaillement
contrairement aux mécanismes d’imbrication mécanique des granulats, d’effet de goujon des
armatures flexionnelles ou encore de contribution des armatures de cisaillement si présentes.
Elle agit cependant sur la résistance au cisaillement des dalles. En effet, si I’on s’en tient aux
recommandations francaises pour la détermination de la largeur effective en cisaillement besr
dans le cas de cisaillement unidirectionnel, on peut remarquer comme indiqué précédemment
sur la Figure 4.2 qu’une variation de la longueur de la plaque de chargement entraine
systématiquement une variation de la valeur de besr et par conséquent une variation de la
capacité en cisaillement des dalles. A cet effet les travaux de Regan et Rezai, 1988 [27],
Lantsoght et al. 2012 [28], Belletti et al. 2014 [29] (section 2.1.1.2) pour analyser
I’influence de la longueur de la plaque de charge ont toutes abouti a la méme conclusion a
savoir une légere augmentation de la capacité a mesure que la longueur de la plaque de
chargement augmente (la largeur de la plague étant maintenue constante).

L'influence de la longueur de la plague de charge sur le comportement au cisaillement
des dalles a été analysée dans notre étude en utilisant les dalles de la série VI (S2, S9 et S10).
Les longueurs des plaques de chargement ont été augmentées soit L=60 cm, L=70 cm et L=80
cm, respectivement pour les essais des dalles S2, S9 et S10. Les résultats obtenus sont
présentés sur la Figure 4.20 et le Tableau 4-6. Les résultats montrent que lorsque la longueur
de la plaque de chargement augmente de L=60 cm a L=70 cm, la capacité en cisaillement de
la dalle augmente. On peut noter un gain de capacité en cisaillement de 12%. Cependant, une
diminution de la capacité en cisaillement de la dalle S10 avec L=80 cm par rapport a la dalle
S9 avec L=70 cm a été observée. Cette observation vient rendre incertaine I'influence de la
longueur de la plaque de dans notre étude expérimentale. Cependant, il est important de noter
que le mode de rupture de la dalle S10 ne correspond pas au mode de rupture escompté
contrairement aux cas des dalles S2 et S9. En effet pour la dalle S10, la ligne de
macrofissuration observée a proximité du support qui n’est rien d’autre que la largeur
effective en cisaillement befr ne s’est pas bien développée comme on peut le voir sur les
Figure 4.21 et Figure 4.22. Une valeur réduite de berf @ expérimentalement été observée.
Cette macrofissure qui devrait se développer et prolonger en ligne droite vers les deux autres
appuis latéraux est apparue quasi-circulaire avec une tendance a bifurquer vers le centre de la

dalle. La valeur réduite de la largeur effective en cisaillement pour la dalle S10 pourrait étre la
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raison principale de cette diminution de la capacité en cisaillement malgré l'augmentation de

la longueur de la plaque de chargement. Le mode de rupture non-escompté pourrait étre lié a

un dysfonctionnement du béton ou des armatures ou alors une impression serait que lorsque la

longueur de la plaque de chargement devient grande, l'influence des deux autres appuis

latéraux augmente. Comme le montre la Figure 4.20, une diminution soudaine de la rigidité

de la dalle S10 a également été observée aux alentours d’une capacité en cisaillement de

V=550 kN.

On tentera tout de méme dans le prochain chapitre d’apporter un meilleur

éclaircissement sur ce point a travers une étude paramétrique basée sur un modele numérique

élément fini a méme de prédire le comportement réel des dalles de notre étude (4.9).
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Figure 4.20 : Comportement au cisaillement des dalles de la série VI : Influence de la longueur de la
plague de chargement.

Dalles aJdi p, P fommeass Pu Vuep  Vi-exp
(%) (%) [MPa] [kN] [kN] +femmeas
S2 21 1223 1106 309 1220 747 134
S9 21 1167 1056 304 1350 825 150
S10 21 1117 1010 306 1221 745 135

Tableau 4-6 : Dalles série VI : Capacités en cisaillement normalisées
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Figure 4.21 : Modes de rupture des dalles de la série VI ; mise en relief des allures de largeurs
effectives en cisaillement (ligne de macrofissure a proximité de I’appui) : (a) Dalle S2, (b) Dalle S9 et
(c) Dalle S10

Figure 4.22 : Schémas de fissuration des dalles de la série VI -faces inférieures: (a) Dalle S2, (b)
Dalle S9 et (c) Dalle S10

4.7 Influence de I’effort normal de compression et de
traction.

Comme mentionné précédemment en troisieme problématique (section 1.2), les
structures en béton armé soumises a des efforts de cisaillement peuvent étre simultanément
soumises a des efforts axiaux de compression ou de traction dues par exemple aux conditions
d’appuis, a un tremblement de terre, au vent, etc. Jusqu'a présent, il n’existe aucun essai dans
la littérature abordant I'influence d’un effort axial sur la résistance au cisaillement
unidirectionnel des dalles. Nous avons vu en section 2.2 que le peu d’essais expérimentaux
trouvés dans la documentation rendent majoritairement compte dans la plupart des cas
d’essais effectués sur des poutres ou sur des voiles et non sur des dalles. Une consequence
directe est que les dispositions actuelles de I’ACI 318, 2014 [1] et de I’Eurocode 2 CEN.
Eurocode 2, 2005 [6] en matiére de cisaillement combiné a des charges axiales ont été
élaborées a partir des résultats des essais sur les poutres et voiles. Par conséquent, la
verification des dispositions actuelles pour le cas des dalles en béton armé sous 1’influence de

I’effet combiné du cisaillement et des charges axiales s’avére nécessaire.
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De facon genérale, il est bien connu qu’un effort de traction axiale diminue la
résistance au cisaillement des structures sans armatures d’effort tranchant, et qu’une
compression axiale augmente cette résistance. En effet les charges axiales de compression
tendent a empécher les fissures de se développer (section 2.2). En conséquence, ils
fournissent aux structures des zones de compression plus grandes et donc des forces de
cisaillement plus grandes. Au contraire, les forces axiales de traction favorisent I’ouverture
des fissures et augmentent donc d’avantage la sensibilité des structures face aux ruptures par
cisaillement ce qui se traduit par une capacité au cisaillement diminuée. Cependant ce qui
n’est pas évident a savoir sur I’influence des efforts axiaux, c'est de quantifier le gain ou la
perte de capacité en cisaillement et également I'influence sur la ductilité de la structure. Les
effets d’une traction et d’une compression axiale sur la résistance au cisaillement et la rigidité
des dalles doivent étre analysés minutieusement et pris en compte de maniere appropriée.

Dans notre étude, les dalles des series VII (S2, SC1 et SC2) et VIII (S2, ST1, ST2,
ST3 et ST4) ont servi a étudier respectivement I’influence de 1’effort normal de compression
et de traction sur le comportement au cisaillement des dalles. Les gains et les pertes de
capacité en cisaillement ont été quantifiés. Une attention particuliére a également été portée
au comportement global (rigidité, limite d’¢élasticité, comportement post-pic) et local (modes
de ruptures et déformations dans les armatures) des dalles. Les résultats obtenus sont
présentés dans les prochaines sections.

4.7.1 Modes de rupture

Les modes de rupture obtenus pour les dalles testées sous I’effet combiné du
cisaillement et d’un effort axial sont similaires a ceux obtenus sur les dalles testées sans effort
normal (section 4.1.2). Comme on peut le voir sur la Figure 4.24, trois types de fissuration
sont également observables sur les faces inférieures des dalles : Les fissures de flexion situees
aux mémes emplacements que les armatures de renforcement transversales et longitudinales
inférieures, ensuite des fissures générées par un mécanisme de cisaillement bidirectionnel
avec un périmétre de fissuration entouraient la zone de chargement. Nous avons vu en section
4.1.2 par le biais d’une coupe transversale des dalles S8, S9 et S10 que bien que le schéma de
fissuration corresponde a un mécanisme de cisaillement bidirectionnel, la rupture finale n’a
pas lieu par poingconnement mais bien par cisaillement. Cette rupture des dalles par

cisaillement correspond au troisieme type de fissure observée marquée par une ligne de

129

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



macrofissure située a proximité du support. Le mécanisme de rupture par cisaillement des
dalles correspond donc a 1’apparition de cette macrofissure.

Bien que la rupture finale soit une rupture par cisaillement unidirectionnelle
caractérisée par la ligne de macrofissure apparaissant prés de ’appui, il est également
intéressant d’analyser le périmetre de fissuration par cisaillement créé autour de la zone de
chargement. En effet, sur une coupe transversale, les limites de ce périmetre de cisaillement
correspondent aux limites des fissures diagonales de part et d’autre de la charge liée a la bielle
de compression développée depuis la zone de charge. On peut remarquer comme illustré sur
la Figure 4.23 que pour une traction axiale importante de 1.2 MPa (Dalle ST4), le périmetre
de fissuration en cisaillement autour de la zone de chargement est beaucoup plus petit
comparé a celui de la dalle S2 pour lequel aucun effort axial n’est appliqué. Malgré le fait
qu’une coupe transversale des dalles avec effort normal n’ait été effectuée pour observer le
mode de rupture en 2D, on peut tout de méme imaginer que l'inclinaison de la compression
diagonale a partir de la zone de chargement était plus raide (moins inclinée) puisque le
périmétre de fissuration en cisaillement est apparu plus petit.

A titre de comparaison, cette observation est également en accord avec les
observations faites par Adebar et Collins, 1996 [109] sur des poutres (section 2.2). Dans leur
étude, les auteurs ont conclu que lorsqu’un élément subit une traction axiale importante
associé a un effort de cisaillement, 1’angle d’inclinaison d'une compression diagonale aura
tendance a étre plus raide, tandis que pour une faible traction axiale, I’angle d'inclinaison de la
compression diagonale sera plus plate (inclinaison plus importante car périmétre de
fissuration plus important). Cette conclusion est par conséquent également valable pour nos
essais sur dalles en observant les modes de ruptures obtenus a mesure que la traction axiale
devient importante. Les schémas de fissurations obtenus pour toutes les dalles des séries VII

et VIII sont donnés sur la Figure 4.24.

@

Figure 4.23 : lllustration de la taille du périmétre de fissuration en cisaillement : (a) Dalle S2, 0MPa ;
(b) Dalle ST4, -1.2MPa
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Figure 4.24 : Schémas de fissuration des dalles de la série VIl et VIII

4.7.2 Comportement global

Les influences des efforts normaux de compression et de traction sur la résistance au
cisaillement des dalles de notre étude sont montrées sur la Figure 4.26 et le Tableau 4-7.
Comme escompté, les dalles soumises a une traction axiale ont conduit a une réduction de la
résistance au cisaillement contrairement a une augmentation de la capacité en cisaillement
pour les dalles soumises a une compression axiale. Le gain de la capacité en cisaillement pour

le cas des dalles sous compression axiale est trés faible en raison de la faible contrainte axiale
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de compression appliquee (1.0 MPa et 1.5 MPa). Le fait que les contraintes axiales appliquées
soient faibles est attribué au fait que les forces axiales bien qu’elles soient tres élevées (1800
kN correspondant a 1.5 MPa) sont appliquées sur une grande section (0.3m x 4m), la section
longueur-épaisseur des dalles. Comme on peut le voir dans le Tableau 4-7 un faible gain de
capacité en cisaillement égale a 2% a été obtenu pour la contrainte axiale de compression de
1.5 MPa. Contrairement a I'effet de la compression axiale, I'application de charges de traction
axiales a fortement diminué la résistance au cisaillement de plus de 30% (Tableau 4-7) pour
les contraintes de traction de 1 MPa et 1.2 MPa (respectivement égale a 0.28fctm,meas et
0.34fctm,meas). On peut également remarquer sur la Figure 4.26 que l'influence de la
contrainte de compression axiale tend a une courbe linéaire ce qui n’est pas le cas de I’effet de
la traction axiale.

La Figure 4.25 présente les courbes charge-déplacement obtenues. Le déplacement est
mesuré au niveau du capteur de déplacement LVDT-L5 placé a proximité de la plaque de
chargement (Figure 3.12). Pour tous les essais, une fois la charge maximale atteinte, les
dalles ont présenté une phase post-pic marquée par un comportement légérement adoucissant
et une diminution considérable de la charge appliquée pour des déplacements croissants.

Comme on peut le voir sur la Figure 4.25, pour les dalles soumises a une compression
axiale (SC1 et SC2), une rigidité élastique similaire a celle de la dalle S2 sans effort axial est
obtenue. Cependant apres les premiéres fissurations aux alentours d’un effort de cisaillement
de 300 kN, on peut remarquer une forte réduction de la rigidité post-élastique de la dalle S2
sans compression axiale comparée a celle des dalles SC1 et SC2 avec compression. Cela est
attribué au fait que les charges de compression axiale tendent a empécher les fissures de se
développer. Par conséquent, elles induisent une meilleure raideur et fournissent aux structures
des zones de compression plus grandes et donc des forces de cisaillement plus grandes. 1l est
également intéressant de remarquer que lorsque la dalle est soumise a une plus grande
compression axiale (1.5 MPa dans notre étude pour SC2), on peut observer dans la phase
post-pic une rupture tres fragile. En effet contrairement aux dalles S2 et SC1, le
comportement post-pic ne montre pas une tendance adoucissante puisque la perte de capacité
apparait trés soudaine (perte considérable de la résistance pour un déplacement constant).
Cette rupture tres fragile lorsque la structure est soumise a une compression axiale plus
importante a également été confirmée dans ASCE-ACI Committee 445 on Shear and
Torsion, 1998 [106] pour les poutres sans armatures d’effort tranchant (section 2.2). On peut
donc déduire qu’une compression axiale permet de fagcon bénéfique d’améliorer la résistance

au cisaillement des dalles, par contre plus la contrainte de compression axiale devient
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importante, plus cela conduira de fagcon néfaste a une rupture tres fragile de la structure. Par
conséquent, il est primordial qu’une approche conservatrice soit utilisée pour de telles
structures.

Pour les dalles soumises a la traction axiale (ST1-ST2, ST3 et ST4), on peut remarquer
que dés la phase élastique, les rigidités élastiques obtenues sont différentes de celle de la dalle
S2 sans effort axial. La rigidité élastique des dalles est réduite a mesure que la contrainte de
traction axiale appliquée augmente. Cela est lié au fait que les efforts de traction axiale
tendent a favoriser 1’ouverture des fissures. Par conséquent, elles induisent une plus faible
rigidité et fournissent aux structures moins de zones de compression et donc des capacités en
cisaillement plus faibles. En particulier, on peut aussi remarquer une tres grande ductilité dans
la phase post-pic du comportement des dalles soumises a la traction axiale. Un accroissement
des déplacements avec une diminution significative de la capacité en cisaillement est observe.
Le déplacement le plus important avant I'effondrement est d'environ 12 mm pour la dalle ST2
(0.65 MPa de contrainte de traction), tandis que celui de la dalle S2 sans charge axiale est
d'environ 6 mm. On peut donc déduire qu’une traction axiale diminue a la fois la résistance au
cisaillement et la rigidité des dalles mais de facon bénéfique, la ductilité de la structure une

fois la capacité en cisaillement atteinte est sensiblement améliorée.

(b)

‘ Série VIII — Influence de g, — Traction

—s2
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T —sT2
—SC1 , 7 —sT3
-=-SC2 r ---ST4

O 5 6 7 8 0 2 4 6 8 10 12 14 16
Deplacement mesure a L5 (mm) Déplacement mesuré a L5 (mm)

Figure 4.25 : (a) Comportement au cisaillement des dalles de la série VI : Influence de 1’effort
normal de compression; (b) Comportement au cisaillement des dalles de la série V11 : Influence de
I’effort normal de traction.
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Figure 4.26 : Influence de I’effort normal de de compression et de traction sur la capacité en

cisaillement ; séries VII et VIII

Dalles Effort Contrainte  fonmeas fetmmeas Jctmmeas Dett Py Viexp Viexpl Gain  Vyex/
axial axial [MPa] [MPa] Oep [mm]  [kN]  [kN] m [%6] b,d,
N, Oep (%] [MPa]

[kN] [MPa]
SC2 1800 15 33.3 3.63 41.3 2100 1294 792 137.2 2.1 1.41
SC1 1200 1.0 35.6 3.78 26.5 2100 1309 801 134.3 0.0 1.43
S2 0.0 0.0 30.9 2.87 0.0 2100 1220 747 134.3 0.0 1.33
ST1 -600 -0.5 34.0 3.01 16.6 2100 1162 711 122.0 -9.2 1.27
ST2 -780 -0.65 34.7 3.81 17.1 2100 1212 742 126.0 -6.2 1.32
ST3 -1200 -1.0 34.2 3.60 27.8 2100 881 539 92.2 -31.3 0.96
ST4 -1440 -1.2 34.2 3.50 34.3 2100 906 555 94.9 -29.4 0.99

Tableau 4-7 : Dalles séries VI et VIl : Capacités en cisaillement normalisées

4.7.3 Comportement local

Pour la dalle S2 sans effort axial et la dalle ST4 soumise a un effort normal de traction

(1.2 MPa), les déformations enregistrées par les jauges de déformation placées a différents

endroits sur les armatures longitudinales et transversales en traction sont montrées Figure

4.28. Les déformations sont mesurées au niveau des jauges LG1 et LG3 situées a proximité de

la zone de charge sur une armature longitudinale (Figure 3.12), LG2 et LG4 situées

également a proximité de la zone de charge sur une armature transversale et enfin au niveau

des jauges LG12 et LG13 placées a coté de I’appui dans la zone ou la compression diagonale
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peut étre atteinte. Comme discuté en section 4.1.3, les jauges LG12 et LG13 étant placées a
coté de I’appui, et donc a proximité de la zone ou la ligne de macrofissure issue de la
compression diagonale devrait apparaitre, elles devraient donc permettre d'identifier et de
suivre 1’évolution de la fissuration critique de cisaillement en fournissant normalement de
plus grandes deformations.

Sur la Figure 4.28a pour la dalle S2, on peut remarquer que le premier changement de
pente sur la courbe force de cisaillement-déformation est détecté par la jauge LGl aux
alentours d’un effort de cisaillement de 125 kN (identifié par le point ® sur la courbe). Cet
effort est associé normalement a I’apparition des premiéres fissurations dd au moment de
flexion sous le point de chargement. Pour la dalle ST4 (contrainte de traction de 1.2 MPa),
I'influence de la traction axiale sur D’apparition des premicres fissures est clairement
perceptible. En effet comme on peut le voir sur la Figure 4.27 ’effort associé a 1’apparition
des fissures initiales de flexion est réduite a 15 kN au lieu de 125 kN pour la dalle S2 sans
effort axial. On peut donc déduire que la traction axiale accélere I’apparition des premiéres
fissures. D'autre part, pour la dalle SC1 soumise a une compression axiale (1 MPa), on peut
remarquer un effet inverse, I’apparition de la fissuration initiale étant retardée a un effort de

cisaillement d’environ 188 kN.
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Figure 4.27 : Courbe Force de cisaillement-déformation enregistrées par la jauge J1 pour les dalles S2
et ST4
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Figure 4.28 : Courbe Force de cisaillement-déformation enregistrées par les jauges LG1, LG3, TG2,
TG4, LG12 et LG13: a) Dalle S2 sans charge axiale; b) Dalle ST4 avec 1.2 MPa de contrainte de
traction axiale

Sur la Figure 4.28a pour la dalle S2, on peut également remarquer qu’aprés que la
fissuration initiale ait été détectée par la jauge LG1 placée sur armature longitudinale (a un
effort de 125 kN), les fissures dans la direction transversale ont quant a elles été détectées un
peu plus ultérieurement a une force d'environ 290 kN par les jauges sur armature transversale
TG2 et TGA.

On peut également remarquer sur les Figure 4.28a et Figure 4.28b qu’ a partir d’une
charge de cisaillement d’environ 461 kN, les déformations enregistrees par les jauges LG12 et
LG13 situées prés des appuis commencent a augmenter nettement. Comme abordé en section
4.1.3, cette augmentation considérable de la déformation peut étre attribuée a I’apparition de
fissure de cisaillement importante. Une hypothése qui est confirmée d’avantage en observant
l'augmentation des déformations méme apres que la résistance ultime en cisaillement ait été
atteinte (de 781pue a 1930ue pour la jauge LG12), ce qui n’est pas le cas jauges LG1, LG3,
TG2 et TG4 pour lesquelles les déformations ont diminué fortement aprés le pic. Ceci peut
étre expliqué par le fait qu’apres la rupture par cisaillement, toutes les contraintes se soient
concentrées pour développer la fissuration de cisaillement. Dans la phase post-pic, la largeur
de la fissure de cisaillement continue de se developper, et les jauges LG12 et LG13 étant
placées a coté de 1’appui, donc a proximité de la zone ou la ligne de macrofissure issue de la
compression diagonale devrait apparaitre, alors de grandes déformations ont donc été

mesurées comme escompté.
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La Figure 4.29a présente 1’évolution de la force de cisaillement en fonction de la
déformation mesurée par la jauge LG12 pour les dalles avec et sans effort normal de traction
(pour les cas des dalles soumises a une compression axiale, aucune jauge de déformation n’a
¢été placée sur les armatures longitudinales a proximité de 1’appui). Dans la phase post-pic, on
peut remarquer que la jauge LG12 enregistre toujours des déformations croissantes jusqu'a
I'effondrement.

En supposant donc que le début de la fissuration par cisaillement (premier
changement de pente dans la courbe effort de cisaillement/déformation) est identifié par la
jauge LG12 (Figure 4.29b), alors on pourrait remarquer sur la Figure 4.30 présentant
I’évolution de la fissuration par cisaillement en fonction de la contrainte de traction axiale
appliquée, que les effort de cisaillement associés a 1’apparition des premiéres fissures de

cisaillement diminue quasi-linéairement en fonction de la contrainte de traction axiale

appliquee.
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Figure 4.29 : Force de cisaillement-déformation mesurée par la jauge LG12: a) vue globale; b)
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Figure 4.30 : Fissure de cisaillement identifiée par la jauge LG12
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4.8 Analyse des codes de calcul de la résistance au
cisaillement des dalles

4.8.1 Cas des dalles sans effort normal

Dans cette section on apportera une réponse a la deuxiéme problématique énoncée
dans notre travail. Problématique liée aux disparités qui existent entre 1’Eurocode 2 (EC2)
CEN. Eurocode 2, 2005 [6] et I’ Annexe Nationale Frangaise (ANF) FD P 18-717. Eurocode
2, 2013 [5] pour la prédiction de la capacité en cisaillement des dalles en béton armé. Comme
évoqué en section 1.2, ces disparités sont liées au fait que les recommandations de I’EC2
extrapolées sur des eléments 1D pourraient étre peu adaptées aux dalles en général qui sont
des éléments 2D et au contexte nucléaire en particulier. Nous avons vu en section 2.3.2 que la
norme frangaise s’était isolée de I’EC2 en proposant d’autres dispositions pour traiter du
cisaillement des dalles. Or, il est demandé a EDF-SEPTEN beaucoup de justifications dans
leurs projets a 1’étranger quant a cette disparité qui existe entre la norme francaise et I’EC2.
Le but principal donc de cette section sera de juger du niveau de précision de ces deux codes
de calculs en comparant les résultats de nos essais aux prédictions du cisaillement qu’ils
fournissent. On évaluera également par la suite en plus de I’Eurocode 2 et de 1I’Annexe
Nationale Francaise, le niveau de précision donné également par la norme américaine ACI
318, 2014 [1], la récente proposition d’extension de I’EC2 de Lantsoght et al. 2015 [9], le
fib-Model Code 2010, 2012 [2], et I’approche basée sur la théorie de la fissure critique de
cisaillement (CSCT).

Pour toutes les comparaisons entre les codes de calcul et les résultats expérimentaux,
la largeur effective en cisaillement des dalles befr issue du critére de diffusion a 45° de 1’effort
tranchant tel qu’indiqué par les recommandations frangaises sera utilisée en lieu et place de la
largeur totale by valable uniqguement pour le cas des poutres (section 2.3.2). Les valeurs
moyennes des propriétés des matériaux sont considérées et tous les facteurs de sécurité
partiels sont pris égaux a 1 en particulier y. = 1. Il vient donc que le paramétre Crq. =
0.18/y. = 1 est utilisé pour la détermination des capacités en cisaillement moyennes (valeurs
de calcul) comme recommandé par I’EC2. Cependant, il est a noter que pour la formule
d'extension de I’EC2 proposée par Lantsoght et al. 2015 [9], le paramétre Cpq. = 0.15
comme recommande par les auteurs est utilisé. Pour comparer les prédictions du cisaillement
de ’ACI 318, 2014 [1] aux résultats de nos essais, les forces Vexp et les moments Meyp ont

servi a determiner le ratio Vd/M = Vg,,dj/Mgy, (section 2.3.3). Comme aborde
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précédemment en section 4.1.1, les efforts de cisaillement Vexp et les moments de flexion
Mexp (Moment de flexion & la rupture sous la charge concentrée) sont calculés a partir des
charges de rupture Py en utilisant la solution de Navier avec les séries de Fourrier pour le cas
de plaques rectangulaires simplement appuyées sur quatre cotés. Les valeurs obtenues sont
données dans le Tableau 4-1. Pour les calculs avec le fib-Model Code 2010, 2012 [2] et
I’approche basée sur la théorie de la fissure critique, les moments Ms ou Mg et les efforts
tranchant V¢ nécessaires pour calculer la déformation longitudinale moyenne de 1’élément &
sont déterminés au niveau des sections de controle.

Nous avons vu en section 4.1.2 que le mode de fissuration obtenu dans nos essais
traduisait un cisaillement bidirectionnel, de telle sorte qu’il paraissait tout a fait normal de
penser que les ruptures se soient produites par poinconnement et non par cisaillement. Une
coupe transversale des dalles S8, S9 et S10 (Figure 4.5 et Figure 4.6) avait permis de montrer
que le cisaillement était bien bidirectionnel, cependant la fissure critique diagonale induisant
la rupture était celle située a proximité de 1’appui, caractérisée par une ligne de macrofissure
(c’est la largeur effective en cisaillement pour un cisaillement unidirectionnel), ce qui
correspond a une rupture par cisaillement. Néanmoins, au regard du caractere bidirectionnel
du cisaillement obtenu, admettre que tout I’effort de cisaillement est transféré sur un seul coté
des dalles pourrait éventuellement étre une simplification excessive de la réalité ou une
quantité considérable de I’effort de cisaillement aurait pu également étre transférée aux autres
cotes. Pour confirmer donc d’avantage que les ruptures se soient produites par cisaillement et
non par poingonnement (illustré sur les Figure 4.31 et Figure 4.32), on comparera également
dans cette section les résultats de nos essais aux prédictions de poingonnement de 1’Eurocode
2. La résistance au poingonnement des dalles est calculée suivant I’Eurocode 2 avec la

formule ci-dessous :

1
Vecap == k- (100 p )3 g +d 2 0.035k%/2f -y - d
ou:

dj+d .
d= % est la hauteur effective moyenne.

u; est le périmetre de référence, périmétre critique susceptible de poingonner. Il est tracé a

une distance égale a 2d des bords de I’impact comme explicité sur la Figure 4.31.

p = min {V F()) (;<2pt avec p;etp; respectivement les taux d’armatures longitudinales et

transversales.
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Figure 4.32 : lllustration du périmetre de référence pour la dalle S2

Les comparaisons entre les résultats expérimentaux et les codes de calcul sont
présentées dans les Tableau 4-8, Tableau 4-9 et la Figure 4.33. Les valeurs moyennes et les
écarts-types obtenus des comparaisons sont également présentés. Les résultats indiquent que
I’Eurocode 2 avec la valeur v, = 0.23@ proposée par I'Annexe Nationale Francaise
(ANF) FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5] donne des estimations nettement plus proches des
résultats expérimentaux pour la résistance au cisaillement des dalles sous charges concentrées.
L’Eurocode 2 avec la valeur v, = 0.035k3/2,/f,, recommandée dans le cas général CEN.
Eurocode 2, 2005 [6] est également applicable aux dalles sous charges concentrées mais
conduit a une sous-estimation de la capacité des dalles pour tous nos essais. Elle est donc plus
conservatrice que 1’Annexe frangaise, les ratios moyens entre les capacités réelles de nos
dalles et celles calculées étant de 1.22 (écart-type =0.09) et 1.09 (écart-type =0.07)

respectivement pour 1I’Eurocode 2 et 1I’Annexe Nationale francaise (Tableau 4-9). Les
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capacités en cisaillement prédites par I'ACI 318-14 et I'ACI simplifié [1] ont egalement
conduit & des résultats sous-estimant nos résultats expérimentaux. Cependant, la proposition
d'extension de I’Eurocode 2 de Lantsoght et al. 2015 [9] a conduit & une surestimation de la
capacité moyenne en cisaillement des dalles. Un ratio moyen égale a 0.83 a été obtenu (Ecart-
type=0.07). Ceci pourrait étre attribué au fait que la formule de [Lantsoght et al, 2015] soit
basée sur une évaluation statistique de dalles ayant des résistances en compression beaucoup
plus élevées (entre 35MPa et 95MPa) que celles des dalles testées dans notre étude.

Enfin, on peut remarquer dans les Tableau 4-8 et Tableau 4-9 que les prédictions de
poinconnement de I’EC2 sont supérieures aux prédictions du cisaillement. On peut donc
déduire que les ruptures par cisaillement précedent celles par poingonnement. Les prédictions
de poingonnement surestiment méme les capacités des dalles. On peut donc confirmer
d’avantage d’un point de vue reglementaire que les ruptures dans nos essais se soient
produites par cisaillement et non par poinconnement.

Il ressort de toutes ces analyses que I’Annexe Nationale Frangaise (ANF) est la
meilleure facon de préedire le cisaillement des dalles sous charges concentrée. Elle donne les
résultats les plus précis et elle est beaucoup plus simple a utiliser dans les pratiques de
I’ingénieur. Quant a I’Eurocode 2 en général basée sur des résultats d’essais sur poutres, il
serait alors également plus intéressant dans une alternative a notre travail de réduire son degré
de conservatisme et de I’améliorer en proposant un nouveau modele empirique prenant en
compte tous les parameétres de reprise du cisaillement et basée cette fois ci sur les essais sur
dalles. L’influence de la taille des granulats associée a 1’énergie de rupture du béton selon le
CEB-FIP Model Code, 1990 [176] devra étre rajoutée a cette nouvelle formulation, ce qui
n’est pas le cas de la formule de I’Eurocode 2 actuelle seulement fonction en terme de
paramétres de matériaux, de la résistance en compression du béton et du taux d’armatures
longitudinales.

Le Tableau 4-10 et la Figure 4.34 présentent les résultats obtenus avec le fib-Model
Code 2010, 2012 [2] basé sur I’approche simplifiée de la théorie du champ de compression et
ceux obtenus avec la théorie de la fissure critique de cisaillement de Muttoni, 2003 [8]. A
titre de rappel, ces deux méthodes sont basées sur la notion de localisation des déformations
se traduisant par 1’ouverture d’une fissure critique d’effort tranchant. Ce sont des méthodes
qui prennent en compte la rugosité des levres des fissures de maniére a appréhender leur
capacité a transmettre des efforts grace a I’effet d’engrénement des granulats (section 2.3.1).
Les résultats montrent que le fib-Model Code 2010, 2012 [2] avec le deuxiéme niveau

d'approximation (LoA II) donne la meilleure prédiction de la capacité en cisaillement pour les
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dalles de notre étude (Moyenne = 1.06; Ecart-Type = 0.11). Cependant, le fib-Model Code
2010, 2012 [2] avec le premier niveau d'approximation (LoA 1) semble tres conservateur
(Moyenne = 1.83; Ecart-Type = 0.12). L’approche par la théorie de la fissure critique de
cisaillement conduit également a des prédictions cohérentes. Une marge de securité
raisonnable a été obtenue (Moyenne = 1.20; Ecart-Type = 0.11). Néanmoins, compareé au fib-
Model Code 2010, 2012 [2], elle donne des estimations un peu moins précises de la

résistance au cisaillement.

Dalles Essai V avec femmeas
Pu Ve | Vecz | Verance | Viantsognt | Vaci | Vacisimpiric | Prczp
[kN]  [kN] | [kN] | [kN] [kN] | [kN] [kN] [KN]
S1 1111 680 | 582 625 870 518 469 1193
S2 1220 747 | 633 708 929 576 531 1344
S2B 1353 828 | 630 703 926 573 527 1338
S3 1032 632 | 536 552 812 466 414 1177
S4 1050 643 | 544 622 813 502 467 1151
S5 1257 769 | 716 756 1042 633 567 1425
S6 1427 888 | 719 804 1056 706 653 1687
S7 1796 1135 | 833 931 1223 828 767 2038
S8 1632 999 | 751 916 1045 723 687 1595
S9 1350 825 | 649 735 955 596 552 1384
S10 1221 745 | 670 771 985 621 579 1442

Tableau 4-8 : Prédictions des capacités en cisaillement de I'EC2, de I'approche frangaise, de I'ACI
318-14 et de la formule d'extension de I’EC2 de [Lantsoght et al, 2015].

Dalles Essai EC2en EC2avec EC2 ACl ACI 318- EC2
générale I’approche extension 318- 14 Poingon-
Francaise 14 R
Cra,c Cractest Simplified o ent
=0.18 =0.15
Pu Vexp Vexp/ Vexp/ Vexp/ Vexp/ Vexp/ Pu/
[KN] [KN] VEec2 VErance Viantsognt VAc Vacl, Pec2,p
simplifié
S1 1111 680 1.17 1.09 0.78 1.31 1.45 0.93
S2 1220 747 1.18 1.06 0.80 1.30 1.41 0.91
S2B 1353 828 1.31 1.18 0.89 1.45 1.57 1.01
S3 1032 632 1.18 1.14 0.78 1.35 1.53 0.88
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S4 1050 643 1.18 1.03 0.79 1.28 1.38 0.91
S5 1257 769 1.07 1.02 0.74 1.22 1.36 0.88
S6 1427 888 1.23 1.10 0.84 1.26 1.36 0.85
S7 1796 1135 1.36 1.22 0.93 1.37 1.48 0.88
S8 1632 999 1.33 1.09 0.96 1.38 1.45 1.02
S9 1350 825 1.27 112 0.86 1.38 1.50 0.98
S10 1221 745 1.11 0.97 0.76 1.20 1.29 0.85

Moyenne 1.22 1.09 0.83 1.32 1.43 0.92

Ecart-type 0.09 0.07 0.07 0.08 0.08 0.06

5™ Centile 1.09 1.00 0.75 1.21 1.33 0.85

Tableau 4-9 : Ratios entre les capacités expérimentales et celles prédites par I'EC2, I'approche
francaise, I'ACI 318-14 et de la formule d'extension de I’EC2 de [Lantsoght et al, 2015].

Dalles Essai Model Model Théorie Model Model  Théorie
Code Code fissure Code Code fissure
2010 2010 critique 2010 2010 critique
(LoAT) (LoAII) (CSCT) (LoAT) (LoAIl) (CSCT)
Pu  Vep | VMcLoal  VMc-Loall Veser Vexp/ Vexpl Vexpl
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] Vmc-Loal  Vmc-Loan  Vescr
S1 1111 680 372 661 581 1.83 1.03 1.17
S2 1220 747 421 721 628 1.77 1.04 1.19
S2B 1353 828 418 728 670 1.98 1.14 1.24
S3 1032 632 329 600 529 1.92 1.05 1.19
S4 1050 643 370 621 540 1.73 1.04 1.19
S5 1257 769 449 836 740 1.71 0.92 1.04
S6 1427 888 495 891 813 1.79 1.00 1.09
S7 1796 1135 557 930 865 2.04 1.22 1.31
S8 1632 999 545 816 700 1.83 1.22 1.43
S9 1350 825 438 751 639 1.88 1.10 1.29
S10 1221 745 459 834 686 1.62 0.89 1.09
Moyenne 1.83 1.06 1.20
Ecart-type 0.12 0.11 0.11
5¢me Centile 1.67 0.91 1.06

Tableau 4-10 : Ratios entre les capacités expérimentales et celles prédites par le [fib-Model Code
2010, 2012] et I'approche par la théorie de la fissure critique (CSCT).
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Figure 4.33 : Comparaison entre les résultats des essais et les prédictions de I'EC2, I'approche
frangaise, I'ACI 318-14 et de la formule d'extension de ’EC2 de Lantsoght et al. 2015.

3.50
<fib-Model Code 2010 (LoA 1)
© 3.00 1 e fib-Model Code 2010 (LoA 1I)
L o Théorie fi .
§ 250 - Théorie fissure critique (CSCT)
IS
O
2 2.00 - <o o © O
2 ¢ o o o © © o
< 1.50 - .
.
7S . 1 . . $ °
1.00 - — — . —
050 T T T T T T T T T T

ST S2 S2B S3 sS4 S5 s ST S8 SO S10

Figure 4.34 : Comparaison entre les résultats des essais et les prédictions du fib-Model Code 2010,
2012 et I'approche par la théorie de la fissure critique (CSCT).

4.8.2 Cas des dalles avec effort normal

Dans cette section, les résultats expérimentaux obtenus sur les dalles soumises des
efforts normaux de compression ou de traction, sont comparées aux prédictions de I'Eurocode
2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6], de I’ACI 318, 2014 [1], du le code nucléaire AFCEN ETC-C,
2010 [7] et du fib-Model Code 2010, 2012 [2].

La formule utilisée pour calculer la résistance au cisaillement Vi, des dalles en
béton armé avec effort normal peut étre separée en deux termes: V.s.y la résistance au

cisaillement sans effort axial (N, = 0) et V,4ia1e |2 résistance en cisaillement liée a I'effet de la
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contrainte axiale (o, # 0 car N, # 0). Par conséquent, la capacité totale en cisaillement des

dalles peut étre exprimée comme sulit:
Viotale = cisail(Ny=0) T Vaxiale(ccpio)

Par exemple, selon 1’Burocode 2: Vgisail—gcz = Crack(31/100p:fg)byd €t Vaiale—gcz =
ky0cpby d. Les valeurs de V,ia1 SONt déterminées comme explicitées dans le Tableau 4-11.

Code Traction axiale Compression axiale
i Vaxiale/bwd _ _
(SI- fck en [Mpa]) (Ucp - u/Ag < 0) (Ucp - u/Ag > 0)
EN 1992-1-1:2005  V_,iz1e—5c2/buwd 0.150,, 0.150,
g, g,
ACI 318-14 Vaiate—act/bwd (0.17/f ) 3—“§ (0.17/fux) ﬁ
454 Ocp 0.736 Ocp
AFCENETCC  Voiate—gre—c/buwd ( + 0.27) Oep ( + 0.081) Zep
ck Ye ck Ye

Tableau 4-11 : Détermination de Vaxiale selon les recommandations de I’Eurocode 2, I’ACI 318-14
et ’AFCEN ETC-C

Il est a noter que pour les essais Vaxiale(essai) = Vtotale(essai)_Vcisail(essai) ) ou
Veisail(essai) €St prise comme étant la résistance en cisaillement expérimentale de la dalle S2
sans effort axial. Cependant, les résistances en compression f;,, meas Obtenues pour les dalles

avec effort axial étant différentes de celles de la dalle S2, alors les valeurs de Viisaii(essai)

pour toutes les dalles (sauf S2) sont multipliées par un facteur d’adaptation a sur la résistance

en compression avec o = \/fcm,meaS(Nuio) /\/fcm,meas(Nu=0)- Par exemple, pour la dalle ST1

a = /34/+/30.9, et donc Vgisaiicessaiy = Veisail(essai—s2) X & = 747 x 1.05 = 783.6 kN.
Selon 1’Eurocode 2 avec la formule décrite dans le Tableau 4-11, la résistance en
cisaillement toujours pour la dalle ST1 liée uniquement a I'effet de la traction axiale est:
Vaxial-gc2 = 0.150,by,d = 0.15 X (—0.5) X 2100 X 267.5 = —42.1 kN,

Viotale—-Ec2 = Veisail-Ecz T+ Vaxiale—Ec2z = 783.6 —42.1 = 741.5 kN.

Les comparaisons entre les résultats expérimentaux et les codes de calcul sont
montrées dans le Tableau 4-12. Les valeurs moyennes et les écarts-types obtenus des
comparaisons sont également présentées. Ces résultats montrent au regard des ratios entre les
capacités réelles des dalles et celles calculees que toutes les approches de calcul (CEN.
Eurocode 2, 2005 [6], ACI 318, 2014 [1] et AFCEN ETC-C, 2010 [7]) donnent des résultats
non conservateurs pour la plupart des essais, a la fois pour la compression et la traction axiale.

Comparés a I’Eurocode 2 (ratio moyen=0.89, Ecart-Type=0.02 pour la compression axiale, et
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ratio moyen=0.89, Ecart-Type=0.11 pour la traction axiale), L'AFCEN ETC-C 2010 et I’ACI

318-14 donnent de meilleures prédictions avec respectivement : (ratio moyen=0.93, Ecart-

Type=0.01 pour la compression axiale, et pour la traction axiale un ratio moyen=1.01,

ET=0.08) et (ratio moyen=0.95, Ecart-Type=0.00 pour la compression, et pour la traction

axiale un ratio moyen=0.97, Ecart-Type=0.09).

Dalles Type de Contrainte fcm,meas Dert Viotal Veisail-Essai Viotale/  Viotale/  Viotale/
sollicitation : _
axiale [MPa] [mMm] (Essai) (Nu=0) Vecz  Vaci  VEtcc
adale 5 [MPa] [KN]  [KN]
SC2  Compression 15 33.3 2100 792 775 0.878 0.949 0.918
SC1  Compression 1.0 35.6 2100 801 802 0.904 0951 0.933
S2 - 0.0 30.9 2100 747 747 1.000 1.000 1.000
ST1 Traction -0.5 34.0 2100 711 784 0959 1.010 1.034
ST2 Traction -0.65 34.7 2100 742 792 1.007 1.080 1.112
ST3 Traction -1.0 34.2 2100 539 786 0.768 0.861 0.908
ST4 Traction -1.2 34.2 2100 555 786 0.811 0.934 0.999
. Moyenne 0.89 0.95 0.93
Compression
Ecart-type  0.02 0.00 0.01
. Moyenne 0.89 0.97 1.01
Traction
Ecart-type  0.11 0.09 0.08

Tableau 4-12 : Capacités en cisaillement prédites par I’Eurocode 2, I’ACI 318-14, et ’AFCEN ETC-

C 2010.

Il est important de préciser que les prédictions précédentes (Tableau 4-12) de

I’Eurocode 2, de I’ACI 318-14, de I’ETC-C ont été déterminées en supposant que la

résistance au cisaillement sans effort axial était celle obtenue expérimentalement sur la dalle

S2 (Veisail(Ecz-aci-ETc) = Veisail(essai-s2))- Une seconde analyse analytique a été effectuée en

considérant que la résistance au cisaillement sans effort axial est celle obtenue directement a

partir des formules des codes de conception. Par exemple pour I’Eurocode 2, Viisail—gc2 =

Cra,ck(3/100p,fy)b,,d . Les résultats obtenus sont présentés dans le Tableau 4-13. Seuls les

résultats des essais avec et sans traction axiale sont présentés dans ce tableau. Le fib-Model

Code 2010 est également pris en compte dans cette nouvelle analyse.

D ” fcm meas Nu ocp e VECZ VACI VETC . VModel Code
alles : Traction Traction - LoA Il
Pl R Tpa KNI DKND[KND [N e
S2 30.9 0 0.0 747 633 531 672 721
ST1 34.0 600 0.5 711 611 477 629 635
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ST2 34.7 780 0.65 742 603 458 612 612
ST3 342 1200 1.0 539 570 399 536 548
ST4 342 1440 1.2 555 553 367 498 520

Tableau 4-13 : Capacités en cisaillement prédites par I’Eurocode 2, I’ACI 318-14, I’ AFCEN ETC-C
et le fib-Model Code 2010 avec Vst fournie par les codes.

Les Figure 4.35a-b-c montrent les prédictions de 1I’Eurocode 2, de I’ACI 318-14, de
I’ETC-C et du fib-Model Code a la fois pour les dalles de notre étude et également sur 92
poutres soumises a I’effet combiné d’un cisaillement et d’un effort normal de traction issues
d’essais dans la littérature : Elstner et Hognestad, 1957 [105], Mattock, 1969 [112],
Haddadin et al. 1971 [113], Regan, 1971 [177], Yamada et Kiyomiya, 1996 [178], Adebar

et Collins, 1996 [109], Tamura et al. 1995 [179], Fernandez-Montes et al. 2015 [115].

800
700
@
600
500

400

Vexp (KN)

300

200

100

800

700

600

500

Vexp (KN)
N
o
o

300

200

100

0

« Essais-Poutres

A Essais-Dalles

0 200

Vec, (kN)

400

600

« Essais-Poutres

a Essais-Dalles

0 200

400

600

VACI 318-14 (kN)

800

800

700

600

500

400

Vexp (KN)

300

200

100 +

800

700

600

500

Vexp (KN)
SN
o
o

300

200

100

0

/)|
- 4
+ Essais-Poutres A A S
i A/
. ’
a Essais-Dalles (b)
- l',
,I
7’
A,AI
- ’I
I'
'l
- * ”,
’I
'l
,I
1. y
4
* i
4
- ,’
’l
,I
LIRS
L2228 *
A
0 200 400 600 800
Vercc (kN)
4
- I’
4 Essais-Dalles AL ¥
- d
s’ )
’l
4
- ’I
,I
Al
. ,’
,l
’I
,l
I,
,l
. ,’
’I
’I
,l
,l
4
I,
- 4
,I
,I
,l
0 200 400 600 80C

Vib-MODEL coDE (LoA 1) (kN)
Figure 4.35 : Comparaisons d’essais sur dalles et poutres, avec les prédictions de : (a) I’Eurocode 2 ;
(b) ’ACI 318-14 ; (c) ’AFCEN ETC-C 2010; (d) le fib-Model Code 2010

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf

© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés

148



Comme on peut le voir, les dispositions de I’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005 [6]
et de ’AFCEN ETC-C, 2010 [7] donnent pour les poutres de nombreuses surestimations sur
les capacités expérimentales (valeurs non conservatrices). Une surestimation de la résistance
est également notée sur certains essais sur les dalles. Les prédictions de I'ACI 318-14 pour les
poutres conduisent a de meilleurs résultats, conservateurs pour la majorité des essais.
Cependant, pour les essais sur dalles, I' ACI 318, 2014 [1] donne des résultats sous-estimant
considérablement les capacités en cisaillement (ratio moyen=1.493, Ecart-type=0.110). Une
meilleure corrélation conservatrice est obtenue avec 1’Eurocode 2 CEN. Eurocode 2, 2005
[6] (ratio moyen=1.086, Ecart-type=0.134) et ’AFCEN ETC-C, 2010 [7] (ratio
moyen=1.116, Ecart-type=0.085) mais I’Eurocode 2 apparait tout de méme imprudente
puisqu’elle surestime la capacité en cisaillement de la dalle ST3.

Il ressort de ces analyses qu'il existe un risque lorsque I'Eurocode 2 est utilisé pour
concevoir les éléments en béton (dalles et poutres) soumis a I’action combiné d’un
cisaillement et d’un effort de traction axiale. L'AFCEN ETC-C 2010 donne de bonnes
prédictions pour le cas des dalles de notre étude et fournit également environ 82% de
prédictions sécuritaires pour le cas des poutres analysées. Il est également important de
souligner que les capacités de ces poutres issues d’essais dans la littérature sont relativement
faibles et pourraient ne pas représenter les éléments ciblés dans ’ETC-C. L'ACI 318-14
méme étant trop conservatrice pour les éléments en béton armé devrait étre utilisé pour plus
de sécurité pour la prédiction du cisaillement des dalles et poutres soumises simultanément a
une traction axiale (environ 98% de prédictions sécuritaires pour les dalles et poutres). Sa
formulation pourrait étre également améliorée afin de réduire le degré de conservatisme.

La Figure 4.35d et le Tableau 4-13 montrent les prédictions du fib-Model Code
2010, 2012 [2] pour les dalles de notre étude. A titre de rappel, contrairement & I’Eurocode 2
et a 'AFCEN ETC-C 2010 qui rajoutent a la seule contribution du béton au cisaillement une
contribution liée a I’effort normal, dans le cas du fib-Model Code 2010 1’action des efforts
axiaux agit directement sur la déformation longitudinale de 1’¢lément €. L’application d’une
traction axiale fait partie des actions qui augmentent la déformation longitudinale. Ainsi de
plus grandes ouvertures de fissuration w = & X s sont obtenues selon la théorie du champ de
compression modifiee conduisant par conséquent a des capacités en cisaillement plus faibles
(section 2.3.1.1). La Figure 4.33d et le Tableau 4-13 montrent que tout comme I'AFCEN
ETC-C 2010, le fib-Model Code 2010 donne une bonne corrélation conservatrice pour les

dalles de notre étude (ratio moyen=1.096, Ecart-type=0.096).
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4.9 Synthese du chapitre 4

Dans ce chapitre a été présenté en détail les resultats expérimentaux obtenus pour
chacune des dalles testées. Les courbes force-déplacement sont toutes caractérisées par un
comportement légérement adoucissant et surtout une diminution significative de la charge
appliquée pour des déplacements croissants ce qui est typique du caractére fragile des ruptures
par cisaillement. Il est constaté que le mode de rupture correspond bien a une rupture par
cisaillement. Une meilleure compréhension du phénomeéne du cisaillement a été apportée a
travers 1’analyse de I’influence des différents paramétres entrant en ligne dans la reprise des
efforts de cisaillement : la résistance en compression du béton (série 1), le ratio d’élancement
av/d (série 1), les taux d’armatures longitudinales et transversales (séries III et IV), la taille
des granulats (série V), la longueur de la plaque de chargement (série VI), I’effort normal de
compression et de traction (séries VII et VIII). Il ressort des résultats des essais que la
résistance en compression du béton a une influence significative sur la capacité en
cisaillement. Une diminution du ratio d’élancement ay/d; conduit a une augmentation
importante de la résistance au cisaillement confirmant la présence d’un effet d’arche dans les
dalles pour des portées en cisaillement ay comprise entre 0.5d et 2d. L'influence du taux
d’armatures n'a expérimentalement pas pu étre enticrement démontrée. Une meilleure
clarification sera apportée numeériquement. On a observé que 1’augmentation de la taille du
granulat et de la longueur de la plaque de chargement conduit a une augmentation de la
résistance au cisaillement. Pour ce qui est des dalles soumises a D’effet couplé
cisaillement/effort normal, il ressort qu’une traction axiale diminue a la fois et de fagon
considérable la résistance au cisaillement et la rigidité élastique des dalles, mais de facon
bénéfique, la ductilité de la structure une fois la capacité en cisaillement atteinte est
sensiblement améliorée. A 1’opposé, une compression axiale permet de facon bénéfique
d’améliorer la rigidité post-€lastique et la résistance au cisaillement des dalles, par contre plus
la contrainte de compression axiale devient importante, plus cela conduira de fagcon néfaste a
une rupture tres fragile de la structure. Enfin, les résultats expérimentaux sont comparés aux
normes et aux codes de calcul. Les comparaisons pour les cas de sollicitations couplées
cisaillement/effort axial de traction ont éte effectuées a la fois pour les dalles de notre étude et
¢galement sur 92 poutres soumises a 1’effet combiné d’un cisaillement et d’un effort normal
de traction issues d’essais dans la littérature. Il ressort de cette comparaison qu’il existe un

risque lorsque 1I’Eurocode 2 est utilisé pour le calcul des dalles et poutres en béton armé
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soumises a I’action combinée du cisaillement et d’un effort axial de traction. Au contraire,
I’ACI318-14 apparait certes comme trés conservateur et devrait étre recommandé car il offre
une plus grande sécurité. Le code nucléaire ETC-C donne de bonnes prédictions pour le cas
des dalles de notre étude et fournit également environ 82% de prédictions sécuritaires pour le
cas des poutres analysées. Pour les dalles sous I’effet unique du cisaillement (sans effort
axial), il ressort que comparé a I’approche générale de I’EC2, I'Annexe nationale Frangaise
predit les résultats expérimentaux avec une meilleure corrélation conservatrice. La formule
d'extension de I'Eurocode 2 proposé par [Lantsoght et al, 2015] a conduit a une surestimation
des capacités tandis que les prédictions de I’ACI 318-14 et I’ACI simplifiée sous-estiment
tous les résultats expérimentaux. Le fib-Model Code 2010 avec le deuxieme niveau
d'approximation (LoA II) donne tout comme 1’Annexe Nationale Frangaise, une meilleure
prédiction de la capacité en cisaillement des dalles. Cependant, le premier niveau
d'approximation (LoA 1) est apparu relativement tres conservateur, ce qui est plutdt logique
puisqu’il est adapté pour un pré-dimensionnement et sous-estime donc grandement les
capacités en cisaillement des dalles. L’approche par la théorie de la fissure critique de

cisaillement (CSCT) conduit également a des prédictions cohérentes.
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Chapitre 5

Modélisation du comportement structurel du béton : Revue
de la littérature

Comme nous 1’avons vu tout au long des chapitres précédents, de nombreux
chercheurs ont travaillé sur le comportement au cisaillement de structures en béton armé a
travers différentes investigations expérimentales, et les différents codes de calcul existants de
nature empirique ont été établis a partir de ces resultats expérimentaux. Notre campagne
expérimentale sur 1’étude du cisaillement des dalles en béton armé sans armatures d’efforts
tranchant s’intégre parfaitement dans une optique de combler la base de données concernant
le cisaillement limite des dalles. Elle a surtout contribué a se faire une opinion entre les
recommandations francaises FD P 18-717. Eurocode 2, 2013 [5], celles proposées par I’EC2
CEN. Eurocode 2, 2005 [6], I’ACI 318, 2014 [1], une récente proposition d’extension de
I’EC2 de Lantsoght et al. 2015 [9], le code nucléaire AFCEN ETC-C, 2010 [7], le fib-
Model Code 2010, 2012 [2] basé sur la théorie du champ de compression modifié et enfin la
théorie de la fissure critique de cisaillement (CSCT). Les résultats expérimentaux obtenus
devraient également aboutir dans une perspective a notre travail et dans le but d’améliorer
I’EC2, a la définition d'une formulation analytique prenant en compte le maximum de
parameétres afin de justifier le comportement des structures en cisaillement.

Cependant les bases de données existantes d’essai de cisaillement, aussi importantes
qu’elles soient, ne peuvent traiter de tous les aspects des mécanismes de transfert de
contraintes de cisaillement. Par conséquent, dans la recherche moderne en ingénierie des
structures, les analyses par éléments finis (EF) deviennent essentielles pour compléter la
recherche expérimentale en fournissant un apercu du comportement structurel. C’est un outil
numérique avancé a méme de fournir de trés bonnes prédictions. Une analyse EF non linéaire
peut montrer la formation et la propagation des fissures, les déplacements, les mécanismes de
ruptures possibles et compléter les observations expérimentales, ou des mesures d'essais ne
sont pas connues. En plus, force est de reconnaitre que tous ces essais a grandes échelles
effectués dans notre campagne expérimentale se sont averés relativement codteux et ont
nécessité beaucoup de temps dans la fabrication des dalles, les instrumentations et finalement
les essais. Dans ce contexte, I'analyse non linéaire par éléments finis (EF) apparait également

comme un outil numérique permettant de s’affranchir d'é¢tudes expérimentales cotliteuses.
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Cependant, la complexité d'une analyse EF est d'abord inhérente au choix d'un modéle
numérique de béton capable de reproduire le phénomene de rupture triaxiale des dalles en
béton armé sous sollicitations de cisaillement. En effet, diverses théories sont utilisées dans la
modélisation du comportement mécanique du béton. 1l existe plusieurs modeles constitutifs de
béton utilisables dans des simulations EF, et issus de différentes theéories de la littérature a
savoir 1’¢lasticité non linéaire, la plasticité, la mécanique de I’endommagement, ou le
couplage élastoplastique avec endommagement. Cependant ces modéles ne sont pas tous a
méme de donner des résultats fiables. Ensuite, une deuxiéme complexité d’une analyse EF est
liece aux procédures de résolution que les modeles incluent. En effet une analyse EF non
linéaire implique un algorithme de résolution non linéaire et un temps de calcul associé. Un
modele de béton associé a un algorithme de résolution inadéquat pourrait conduire a des
difficultés de convergence en cas de fortes non linéarités ou a des temps de calcul
relativement élevés. Enfin une autre difficult¢ d’une analyse EF pourrait étre associée au
choix des types d’éléments finis discrétisant la structure. Le choix de 1’élément a une
importance capitale sur le résultat de la modélisation. Un mauvais choix pourrait entrainer un
comportement structurel irréaliste.

Dans ce chapitre le comportement mécanique complexe du béton est d’abord présenté.
Pour modéliser ce comportement, plusieurs approches théoriques ont été établies dont les
deux principales sont : I’approche discontinue et 1’approche continue. Les avantages et les
inconvénients de ces deux approches sont présentés. Ensuite les différents modéles
numériques a approche continue proposés par différents auteurs dans la littérature pour
reproduire le comportement mécanique du béton sont présentés: modeles d’endommagement,
de plasticité et modeles elastoplastique-endommageables. Chacun de ces modeéles présente
des avantages et des inconvénients, ainsi que des champs d'application différents qui seront
discutés. Une attention particuliére sera par la suite apportée a un modele élastoplastique avec
endommagement qui sera utilisé dans les simulations de notre travail. On terminera enfin ce
chapitre en abordant le phénomene de localisation dans les milieux adoucissant pour
s’intéresser par la suite & la nécessité d’introduire une technique de régularisation afin
d’obtenir des résultats numériques objectifs vis-a-vis du maillage EF. Différentes méthodes de
régularisation sont par conséquent présentées : la méthode de régularisation énergétique, la

theorie non locale intégrale, la formulation en gradient et la théorie du second gradient.
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5.1 Comportement microstructurale du béton

Le béton, un des matériaux les plus utilisé dans le monde entier pour la construction
présente cependant un comportement non linéaire tres complexe lié a son caractere
hétérogene et quasi-fragile. Sous diverses sollicitations, cette hétérogéneité favorise le
développement de divers modes de ruptures et de propagation de fissures. Cette nature
hétérogéne du béton est principalement liée a la composition de sa microstructure. Pour rappel
le béton est constitué d’une matrice cimentaire (pate), de sable et de granulats dont la
répartition géomeétrique est aléatoire et pouvant présenter une dispersion assez importante. A
cette hétérogénéité de composition on peut également rajouter une hétérogéneité dite
structurelle due a I’existence de microfissures initiales dans la microstructure. Ces
microfissures sont le plus souvent localisées a I’interface entre les granulats et la pate de
ciment ou générées directement par certains facteurs comme un retrait hydraulique ou
thermique. Au regard de la microstructure du béton on peut distinguer 3 principales
échelles (Figure 5.1):
= A D’échelle du centimétre, le béton peut étre considéré comme un matériau composite,

assemblage de sable, de pate de ciment durcie et de granulats.

» A D’échelle du millimeétre, c’est au tour de la pate de ciment durcie d’étre considéré
comme composite constituée de ciment anhydre, d’hydrates et de porosité. La pate de
ciment considérée antérieurement comme un matériau homogéne devient hétérogéne sous
cette nouvelle échelle.

= Sous des échelles encore plus basses les hydrates de ciments (C-S-H) apparaissent a leur

tour hétérogéne.

Le béton est par conséquent un matériau multi échelle. En effet les matériaux quasi-
fragiles en général, de par leur particularité de présenter de nombreuses échelles sont
relativement complexes a décrire et a étudier dans leur comportement jusqu’a la rupture. Pour
caractériser donc le comportement du béton il est donc indispensable de se fixer au préalable
une échelle d’étude afin d’obtenir des informations pertinentes pour développer des modeles

numériques.
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Figure 5.1 : Structure hétérogéne du béton Erwan Morice, 2014 [180]

5.2 Comportement mécanique macroscopique du béton

Le but de ce paragraphe est de présenter les phénomenes physiques observés
expérimentalement sur des éprouvettes macroscopiques. Ces essais permettent d’identifier le
comportement global d’une structure réduite en béton. Cela donnera un apercu des
caractéristiques mécaniques macroscopiques du béton et pourrait fournir une base de
connaissances afin d’apprécier la relation entre les propriétés macroscopiques et celle de la
microstructure ou essayer de reproduire des phénoménes macroscopiques par des modéles

numeriques.

5.2.1 Compression et traction uniaxiale

5.2.1.1 Traction uniaxiale

Cet essai est trés délicat a réaliser de manicre directe avec 1’apparition notamment de
phénomeénes de "snhap-back" (instabilité du radoucissement) di au caractére fragile du béton.
C’est un essai qui est par conseéquent a considérer avec précaution. Des tests introduisant de la
traction indirecte (essai de fendage encore appelé essai brésilien ou essai de flexion 3points)
sont le plus souvent utilisés pour identifier le comportement en traction. La traction directe
donne une information sur la valeur de 1’énergie de fissuration (ou énergie de rupture) du
béton Gr. Ce paramétre revét d’une grande importance dans le cadre de simulations
numériques plus approfondies et sera discuté dans de prochaines sections.

Une courbe classique contrainte-déformation du béton obtenue en traction uniaxiale
nous indique comme on peut le voir sur la Figure 5.2a que le pic est atteint pour une
contrainte relativement faible et ce juste en fin de la phase élastique linéaire avant d’observer
une chute brutale de la contrainte dans la phase post-pic puis une stabilisation et une rupture

soudaine. Les résultats d'essais réalisés par Terrien, 1980 [181], Mazars et al. 1990 [182],
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Ramtani, 1990 [183], Gerard, 1996 [184] ont tous démontré ce phénomene. En régime
élastique le matériau retrouve sa configuration initiale s’il est déchargé. Dans la phase post-
pic des microfissures apparaissent dans le matériau et le comportement du béton devient
adoucissant (le caractere adoucissant du béton sera discuté dans les prochaines sections). Le
module d’¢lasticité¢ diminue fortement pendant cette phase et des déformations irréversibles
apparaissent. Les microfissures se propagent perpendiculairement a la direction du
chargement pour donner une fissure traversante et localisée, avant la rupture du matériau
(Figure 5.2b). Ce mode de fissuration est qualifié de "mode I" ou les contraintes normales
selon la direction de la sollicitation ouvrent la fissure.
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Figure 5.2 : Mode de rupture macroscopique sous traction uniaxiale : (a) comportement global
Terrien, 1980 [181]; (b) Formation et propagation des fissures Bjornstrom et al. 2006 [185]
5.2.1.2 Compression uniaxiale

En effet, parmi les sollicitations mécaniques, la résistance du béton en compression
uniaxiale a été la plus étudiée et donne généralement une image globale de la qualité¢ d’un
béton puisqu’elle est directement reliée a la structure de la pate de ciment hydratée. La
compression uniaxiale est également utilisée pour caractériser d’autres propriétés du béton
comme le module de Young et le coefficient de poisson. La courbe contrainte-déformation du
béton est similaire a celle décrite en traction mis a part le fait que la résistance en compression
est bien plus élevée que celle en traction (approximativement dans un rapport de 1’ordre de
10).

L’évolution du comportement du béton peut étre considérée comme triphasique
(Figure 5.3). D’abord une phase élastique domaine des déformations réversibles, ensuite une
partie ascendante (€crouissage positif) de la courbe d’évolution décrit le comportement non
fissuré (des microfissures non visibles a ’ceil nu sont présentes). Le déchargement durant

cette phase montre la présence de déformations irréversibles. On note enfin une partie
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d’adoucissement (€crouissage négatif) associée au comportement du béton fissuré. Dans cette
derniére phase des microfissures coalescent en une ou plusieurs macrofissures (visibles le plus
souvent & 1’ceil nu) qui vont s’agrandirent et se propager jusqu’a la rupture du matériau. La
difféerence entre I'évolution des microfissures en compression et en traction est liée a la
direction des microfissures. Alors que sous traction les microfissures se développent pour
former une macrofissure perpendiculaire a la direction de de la sollicitation (section 5.2.1.1),
en compression les fissures se développent dans une direction paralléle a la sollicitation
(Figure 5.3b). Ceci est di a I’extension dans la direction perpendiculaire a la force de

compression.
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Figure 5.3 : Mode de rupture macroscopique sous compression uniaxiale : (a) comportement global
Geel, 1998 [186]; (b) Formation des fissures Kaufmann, 1998 [187]

5.2.1.3 Adoucissement-Localisation de la déformation

Adoucissement et perte de rigidité

Nous avons vu dans les sections précédentes (section 5.2.1.1 et section 5.2.1.2) que la
rupture du béton sous compression et traction uniaxiale, intervenait suite a 1’apparition au
préalable de microfissures qui croissent et fusionnent ensuite uniformément pour former une
ou plusieurs macrofissures qui a leur tour vont croitre et se propager jusqu'a la rupture
compléte du matériau. En effet pendant la croissance des fissures (phase post-pic), le béton
présente une diminution progressive de sa capacité de charge lorsqu'elle atteint une certaine
limite de déformation, comme on peut le voir sur les Figure 5.2 et Figure 5.3. Le béton est
par conséquent qualifié de matériau "adoucissant”. On note également dans la phase
d’adoucissement une diminution de la rigidit¢é du matériau (endommagement ou encore
dégradation du matériau) causée par une localisation de la fissuration. Cette perte de rigidité a

également été observée sur les résultats expérimentaux de Terrien, 1980 [181]. La réalisation
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de cycles de charge-décharge, a niveau de dégradation constant (lignes en pointillés, Figure
5.2a), ont mis en évidence une diminution de la pente de la réponse contrainte-déformation.
Le comportement adoucissant du béton a également été observé sous des chargements en
compression et en traction par Bazant, 1976 [102], Torrenti et al. 1993 [188], Markeset et
Hillerborg, 1995 [189], Jansen et Shah, 1997 [190].

La taille des échantillons et des conditions aux limites ont des effets importants sur le
comportement adoucissant du béton. La Figure 5.3a montre que pour différentes tailles
d’échantillon, un comportement quasi-similaire est observé avant la contrainte de pic. Par
contre dans la phase adoucissante du comportement du béton, les échantillons de tailles
différentes se traduisent par une forme différente de la courbe d’adoucissement (courbe post-
pic). Hordijk, 1991 [191] et Van Mier et al. 1996 [192] fournissent d’avantages
d’informations sur I’effet de la taille des spécimens et des conditions aux limites sur le

comportement adoucissant du béton.

Localisation de la deformation - Localisation de I’endommagement

La zone de localisation (Fracture Process zone) est celle formée par un développement
diffus de microfissurations. En chargement uniaxiale, la localisation de la déformation se
produit a partir de la contrainte de pic. En traction, la déformation se localise dans une bande
étroite avec une taille finie (mode | de localisation) puis en compression, elle se manifeste le
long de bandes de cisaillement (mode Il de localisation, mode de cisaillement plan ou les
contraintes tangentielles ouvrent la fissure). En dehors de la zone de localisation, le matériau
se décharge de facon élastique. La macrofissure se développe dans la zone de localisation et
croit progressivement a travers I'échantillon, ce qui provoque la chute progressive de la
capacité de charge, jusqu'a la rupture complete. La macrofissure pourrait également ne pas se
développer de maniere continue d'un c6té a l'autre de I'échantillon. Elle peut étre formée suite
a des mécanismes de propagation et de ramification de microfissures, ou une macrofissure
pourrait se développer a partir d'un cote et a un moment, elle bifurque et pourrait alors
fusionner pour atteindre le coté opposé.

Il est également a noter que tout comme la déformation, I’évolution de
I’endommagement du béton a lieu dans la zone de localisation. Van Mier, 2008 [193] comme
on peut le voir sur la Figure 5.4 montre a quel niveau se situe la localisation dans les relations

de comportement du béton en traction et en compression.
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Figure 5.4 : Processus de rupture du béton : (a) sous traction uniaxiale; (b) compression uniaxiale.
D’aprés Van Mier, 2008 [193]

Au regard des phénomenes présentés, Il est alors important lors de l'analyse du
comportement de la rupture des matériaux quasi-fragiles (du béton en particulier), d’examiner
plus en détail ce qui ce passe localement c’est-a-dire le processus de microfissuration.
Premierement la phase de microfissuration stable (avant-pic) et deuxiémement la phase de
microfissuration diffuse (post-pic) marquée une zone de localisation des déformations. Cette
zone de localisation a une incidence directe sur la modélisation numérique de la rupture des

structures en béton et sera abordée dans les prochaines sections.

Energie de fissuration Gt (ou énergie de rupture)

Les représentations schématiques de la localisation en traction et en compression sont
données sur la Figure 5.5. On suppose que le travail total W; nécessaire a la rupture de
I'échantillon, est égal au travail nécessaire a la rupture de la zone de localisation (région D sur
la Figure 5.5) lequel définit 1’énergie de rupture G; encore appelé énergie de fissuration du

béton dans le cas de la traction. h, représente la longueur caractéristique de la zone de
. . G , . . . .
localisation et le rapport h—f = yr représente 1’aire de la partie adoucissante de la relation de
t

comportement (aire sous la courbe post-pic). Les valeurs des énergies de rupture du béton en
traction G; et en compression Gf sont données par :
Wy

GCZTZhCX)/;
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Figure 5.5 : Localisation de la déformation dans le béton : (a) sous traction uniaxiale; (b) sous
compression uniaxiale, adapté de Markovic et al. 2012 [194]

Il a été reconnu que les énergies de rupture du béton G¢ et Gf,
dépendent de divers paramétres tels que la microstructure du matériau, la taille et la géométrie
de I’échantillon, la température ou méme les conditions aux limites de I'essai BaZant et
Kazemi, 1991 [195], Guo et Gilbert, 2000 [196]. L'énergie de rupture du béton en
compression est supérieure a celle en traction. Feenstra, 1993 [197] propose de prendre G =
50 — 100G;. L'énergie de rupture en traction du béton normal varie de 39 N/m selon
Maturana et al. 1990 [198], a 63.5 N/m selon BaZant et Pijaudier-Cabot, 1989 [199] ou
encore 144.2 N/m selon Cifuentes et al. 2013 [200]. Le CEB-FIP Model Code, 1990 [176]
propose une formule permettant de calculer 1’énergie de fissuration dépendamment de la taille
des granulats et de la résistance en compression du béton. L'énergie de rupture en
compression est d'environ 20000 N/m selon Jansen et Shah, 1997 [190] et compris entre
10000 et 25000 N/m selon Feenstra, 1993 [197].

On peut remarquer que différents auteurs proposent différentes valeurs d’énergie de
rupture. 1l est pourtant indispensable d’avoir une idée sur la valeur de 1’énergie réelle de
rupture du béton d’une structure a étudier dans le cadre de simulations numériques avanceées.
Ceci soit en réalisant in situ un essai de traction directe ou de flexion sur poutre entaillée, soit
en s’appropriant des propositions de codes de calculs ou des valeurs d’auteurs jugés

suffisamment fiables en fonction de nos applications.
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5.2.2 Comportement du béton sous contraintes biaxiales

Etant donné que la rupture du béton dans une structure peut se produire différemment
sous des états complexes de contraintes, alors la compréhension du comportement du béton
sous des états de contraintes multiaxiaux est nécessaire pour développer les critéres de rupture
pour le béton. Les données sur le comportement du béton sous contraintes multiaxiales sont
plus rares car les essais expérimentaux sont plus difficiles a mettre en ceuvre. Des essais
biaxiaux (compression biaxiales, traction biaxiales, compression et traction combinées) en
contrainte plane ont été réalisés par Lee et al. 2004 [201], Kupfer et al. 1969 [202] et font foi
en matiére de comportement bi-axial du béton (Figure 5.6). D’autres essais biaxiaux ont
également été réalisés par différents auteurs comme Kupfer et Gerstle, 1973 [203] ou encore
Van Mier, 1984 [204]. Les points expérimentaux de ces essais réalisés en quasi-statique,
correspondent aux contraintes a la rupture de chaque chargement normées par la résistance en
compression uniaxiale f.. Ces campagnes d’essais donnent par conséquent une idée de la
forme de la surface de chargement a la rupture et sont largement exploités pour établir les

criteres limites des modéles de comportement de béton utilisables dans les codes de calculs

par éléments finis.
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Figure 5.6 : Surface de chargement & la rupture (contraintes maximales) en état plan de contraintes

biaxiales, résultats de Lee et al. 2004 [201] et Kupfer et al. 1969 [202]

5.2.3 Comportement du béton sous contraintes triaxiales

Les essais du béton sous contraintes triaxiales peuvent fournir comme pour le cas des
essais sous contraintes biaxiales, des informations précieuses pour le développement et la

validation de modeles numériques de comportement.

161

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Le comportement du béton sous chargement triaxial a été étudié par plusieurs auteurs
Attard et Setunge, 1996 [205], Jamet et al. 1989 [206], Ramtani, 1990 [183], Sfer et al.
2002 [207], Jason et al. 2006 [208], Imran et Pantazopoulou, 1996 [209]. Les essais
mettent en évidence ’influence de la pression sur le comportement uniaxial du béton. En
géneral, les essais triaxiaux peuvent étre réalisés en deux étapes via le chemin de chargement :
le chargement hydrostatique et le chargement déviatoire. Dans la phase de chargement
hydrostatique, 1’échantillon est généralement mis sous pression par I’intermédiaire d’un
fluide. En maintenant le niveau de confinement constant, on applique alors une contrainte
axiale supplémentaire par le biais d’un piston dont le déplacement est imposé a vitesse
constante. Jamet et al. 1989 [206], Ramtani, 1990 [183] et Jason et al. 2006 [208] ont
effectué des essais triaxiaux avec une gamme de pression de confinement moyenne (inférieur
a 100MPa). Ces essais montrent que le pic de contrainte augmente lors de 1’augmentation du
confinement. Le comportement élastique adoucissant sous confinement nul devient

élastoplastique avec écrouissage positif, voir durcissant.
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Figure 5.7 : Essai triaxial avec augmentation du confinement : (a) faibles pressions hydrostatiques (1)
0 MPa, (2) 1.5 MPa, (3) 4.5 MPa, (4) 9 MPa ; (b) pressions hydrostatiques élevées 30 MPa et 60 MPa.

5.3 Modélisation du comportement mécanique du béton

Le béton et les matériaux quasi-fragiles en générale étant largement utilisés dans la
construction, il a été rapidement indispensable de développer des modeéles permettant de
prédire ou d’analyser le comportement de structures composées de ce matériau. De nombreux
modeéles numériques de comportement du béton ont par conséquent été proposés par
différents auteurs dans la littérature, afin de caractériser les différents aspects liés au
comportement mécanique complexe (élasticité, plasticité, rupture, phénomene de localisation,
endommagement...) de ce matériau. Chacun de ces modéles présente des avantages et des

inconvénients, ainsi que des champs d'application différents pour le calcul des structures en
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béton. Leur classification peut se faire selon 1’échelle d’étude, la modélisation de la

fissuration et la théorie utilisée.

5.3.1 Echelle d’étude

Il est évident que le caractere hétérogene du béton a une influence sur son
comportement mécanique. Il est par conséquent important de prendre en considération cette
hétérogénéité lors de la modélisation du comportement mécanique du béton. Cependant,
comme mentionné précédemment en section 5.1, le béton présente une microstructure
complexe en fonction de I'échelle a laquelle le matériau est observé. Wittmann, 1983 [210] a
donc proposé pour modéliser le comportement du béton, trois niveaux d'échelle imposé par
I’aspect de sa microstructure : 1’échelle micro, méso et macro (Figure 5.8).
= A I’échelle micro, le béton est modélisé comme étant la structure de la pate de ciment
durcie qui est elle-méme trés hétérogéne et comprend les particules de CSH (Calcium-
Silicates-Hydrates). L’interaction entre ces particules et 1’eau joue un role important a
cette échelle, permettant notamment de prendre en compte des effets de retrait et de
fluage.

= A I’échelle méso, échelle intermédiaire, le béton est modélise comme étant une structure
formée de granulats incorporés dans la matrice de ciment avec des zones d’interface
matrice-granulats.

» Enfin I’échelle macro, ou le béton est traité comme un matériau continu homogene
(contrairement aux échelles micro et méso) avec des propriétés moyennes équivalentes.
La théorie des milieux continus est donc applicable et le comportement du béton est décrit
par les lois constitutives.

Il est évident qu'a chacune de ces échelles, différents types de parametres d'entrée sont

considérés. L'élément du modéle qui est considéré homogene avec des propriétés mécaniques

continues isotropes a une échelle donnée, devient hétérogene a une échelle plus petite et ses

propriétés mécaniques perdent leur sens. En fait, ces propriétés deviennent des résultats de

I'analyse et non des paramétres d'entrée. Tel est I'exemple de la résistance en traction ou de

I'énergie de fissuration considerée comme parametres du matériau a I'échelle macro.

163

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



\\‘-z Y
e @.: S
AvS

T
AU EES S\

(a) Echelle micro (b) Echelle méso (c) Echelle macro

Figure 5.8 : Approche multi-échelles, trois échelles d’approche selon Wittmann, 1983 [210]

Pour les simulations numériques des dalles en béton armé de notre étude, 1’échelle
macro est considérée comme ¢échelle d’étude, en considérant d’une part qu’elle présente un
niveau de description suffisant, et d’autre part qu’elle permet de limiter les temps de calculs.
En effet le passage vers une échelle plus grande diminue considérablement le temps de calcul
puisque moins d’éléments sont nécessaire pour discrétiser la structure, et moins d’analyse
requises a cause de ’homogénéisation faite des propriétés des éléments. Compte tenu de la
grosseur des dalles qui seront étudiées, utiliser une échelle méso ou micro serait donc quasi

impossible en terme de temps de calcul.

5.3.2 Modélisation de la fissuration

La classification des modeles numériques de comportement du béton peut également
se faire selon la modélisation de la fissuration. Les modéles de fissuration qui seront présentés
considerent que le béton est un matériau homogene par analogie avec 1’échelle macro choisie
comme échelle d’étude pour les dalles en béton armé qui seront étudiées. L hypothése sur
I’homogénéité du matériau béton étant admise, la méthode des éléments finis (MEF) est
choisie comme la technique adéquate pour la modélisation de la fissuration du béton. La MEF
décrit la matiere comme un milieu continu et les non linéarités sont pris en compte a l'aide des
comportements adoucissants.

La principale difficulté de la modélisation de la fissuration par éléments finis est
engendrée par la nature méme de la fissure qui est caractérisée par une discontinuité
géométrique alors que la méthode des éléments finis est une technique basée sur la mécanique
des milieux continus. Il est donc nécessaire de développer des schémas spécifiques qui
prennent en compte cette incompatibilité apparente entre le probléme posé et I’outil de
modélisation en conservant la notion générale de continuité dans la solution, et entrainant des

changements dans le matériau a 1’endroit de la fissure. Deux principales approches permettent
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d’établir des modéles de fissurations : I’approche discontinue dans laquelle la fissure est
introduite explicitement au travers d’une discontinuité et 1’approche continue décrivant la

fissuration de maniére diffuse dans un milieu continu.

5.3.2.1 Approches discontinues (discrete crack)

Les approches discontinues supposent I’existence d’une ou plusieurs macrofissures
présentes dans le matériau, et ces macrofissures sont représentées par des discontinuités de
déplacements (discontinuités fortes) ou de déformations (discontinuités faibles). Comme
discuté précédemment en section 5.2.1.3 la progression de I’endommagement dans le béton
est due a des coalescences de microfissures pour former une ou plusieurs macrofissures, ce
phénomeéne se traduisant par un comportement non-linéaire adoucissant. Dans les approches
discontinues, on s’intéresse a la partiec non linéaire du comportement di seulement a la
présence d’une ou plusieurs macrofissures. En effet, la microfissuration n’est pas représentée
explicitement et seulement la phase de propagation d’une macrofissure est simulée.
L’inconvénient donc de ces approches est que 1’on ne peut pas décrire la phase initiale de
dégradation du matériau caractérisée par un endommagement diffus. Cependant ces approches
permettent de représenter explicitement la fissure pour obtenir par exemple son ouverture.
Dans les approches discretes, la modélisation de la fissuration est considérée de deux
manieres différentes. Dans le premier cas, la fissure est d’abord modélisée, ce qui signifie que
sa position initiale et son chemin doivent étre connus d’avance Rots, 1988 [211]. Dans le
second cas, des techniques de remaillage pouvant étre lourds et couteux en temps de calcul
sont utilisées. En se basant sur un calcul de contraintes, la direction de propagation de la
fissure est estimée et un nouveau maillage est régénéré Ngo et Scordelis 1967 [212] ,
Ingraeffa et Saouma 1985 [213]. Dans les approches discontinues, trois principaux criteres
de propagation de la fissure considérée comme une discontinuité géométrique peuvent étre

envisageées :

= Meécanique linéaire élastique de la rupture

La mécanique de la rupture remonte aux travaux de Griffith, 1921 [100]. C’est
I’ensemble des théories permettant de décrire le comportement des structures ayant une
discontinuité géometrique. Une premiere approche selon Griffith, 1921 [100] suppose la
propagation de la fissure comme étant un phénomeéne d’énergie. La propagation de la fissure

fait intervenir le taux de restitution d’énergic G représentant 1’énergie nécessaire pour faire
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progresser la fissure d’une longueur d’une unité. La propagation de la fissure est considérée
lorsque le taux de restitution d’énergie G atteint une valeur limite Gc. G¢ considéré comme
parameétre intrinséque du matériau, représente le taux de restitution d'énergie critique, exprime
par la derivée de I'énergie totale du systéeme par rapport a la longueur de la fissure juste au

moment ou celle-ci commence a s'étendre.
thotal = dWelast + dWext+ dchin + dVvs =0

dW, a5t = variation de 1’énergie de déformation élastique
dW,,, = variation du travail des forces exterieures
dW, = énergie dissipée dans la séparation = 2ydS avec y énergie superficielle

intrinséque

dW,, = variation d’énergie cinétique

5} , . R ., .
G= Py (Welast + Wext) Avec W, = 0 car au début de la propagation il n’y a pas d’énergie
cinétique. dS est I’incrément de surface correspondant a 1’extension de la fissure. Wej,e +

Wext représente 1’énergie potentielle du systéme.

Welast = f (O
Q

Wext = ff.u
Q

Une deuxiéme approche de la mécanique de la rupture est celle faisant intervenir le
facteur d’intensité des contraintes K Irwin, 1957 [214]. La propagation de la fissure a lieu
lorsque le facteur d’intensité des contraintes dépasse une certaine valeur limite intrinseque au
matériau. lrwin, 1957 [214] a montré que les approches énergétiques et celles basées sur
I’intensité de contrainte sont équivalentes. Il est possible de relier le taux de restitution

d’énergie avec les facteurs d’intensité de contrainte par:
= (K? +Kf
=—

Ou E est le module de Young et v le coefficient de poisson. E' = E en contrainte planes, et
E’ = E/(1 — v?) en déformations planes. K; et Ky sont les facteurs d’intensité de contrainte

en mode mixte d’ouvertures de fissures (mode I et mode II respectivement). Les différents
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modes de propagation de fissures (mode I, mode Il et mode I1I) sont illustrés sur la Figure

5.9. Le mode I est le plus important parce qu’il contrdle souvent la rupture.

T e -
> =L
i — )
Mode | Mode Il " Mode Ill

Figure 5.9 : Les trois modes de sollicitation d’une fissure

L’inconvénient de la mécanique linéaire ¢lastique de la rupture est lié au fait qu’elle
est peu adaptée pour décrire le comportement a la rupture des structures en béton. En effet, la
zone microfissurée FPZ (Fracture Process Zone) qui apparait avant la propagation de la
macrofissure, et dont la taille est non négligeable par rapport a la taille des structures, n’est
pas prise en compte. Des problémes également d’amorcage de non-linéarités ne peuvent donc

étre traités avec une telle approche.

= Modéle de fissure fictive de Hillerborg et al. 1976 [101]

Le modéle de fissuration fictive de Hillerborg et al. 1976 [101] fait partie des
modeles a zone cohésive. Les modéles de zone cohésive peuvent étre considérés comme une
amélioration de la mécanique linéaire de la rupture quant a son incapacité a décrire d’une part
I’initiation de fissures, et d’autre part a prendre en compte la présence des zones de
microfissurations FPZ qui se développent en amont de la pointe de fissure. En effet dans le
cas des matériaux quasi-fragiles comme le béton, la FPZ dans laquelle le matériau subit des
dégradations adoucissantes, a une taille non négligeable par rapport aux dimensions de la
structure considérée.

Suite aux travaux de Dugdale, 1960 [215] sur la description de la plasticité en pointe
de fissure et de Barenblatt, 1962 [216] qui considére une zone cohésive en front de fissure,
Hillerborg et al. 1976 [101] proposent d’introduire la zone de microfissuration en pointe de
fissure de maniére fictive. La fissure est modélisée en deux parties: la premiére correspond a
la fissure physique (la fissure réelle), pour laquelle la contrainte est nulle, la deuxiéme est la
fissure fictive, pour laquelle la contrainte, non nulle, dépend de 1’ouverture de la fissure. La

fissuration commence a se propager, lorsque la contrainte en pointe de fissure atteint la
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contrainte maximale en traction fi (Figure 5.10). Considérons une éprouvette soumise a la
traction simple. Lors de la phase du début du chargement, le comportement est presque
lineaire jusqu'a la résistance maximale f;. Dans cette phase, les contraintes et les déformations
sont uniformes dans I’éprouvette. La relation charge déplacement peut donc étre représentée
par une courbe contrainte-déformation. Lors de la phase adoucissante, les déformations se
localisent dans la FPZ ou se développera la fissure. La relation charge-déplacement peut étre
représentée par une relation entre la contrainte et I'ouverture de la fissure. La fissure fictive est
donc separée en deux parties, une relation contrainte-déformation linéaire lors de la phase de

charge et une relation contrainte-ouverture de la fissure lors de la phase adoucissante.

| microcracks |
b~ \ -
= T ——— N COD
T | a7
\ \
| |
I I
\ \
continuum \
 Fracture Process Zone True crack ‘
& (FPZ) \ ‘
\
stress transfer |
A
fy f, across crack |
\
E \
_» coD

Wy Wmax

Figure 5.10 : Modéle de fissure fictive de Hillerborg

Durant I'essai de traction jusqu'a séparation complete, I'énergie absorbée dans la zone

cohésive est :

Wmax
SXGr=S§ J;) odw
Ou S est la section de 1’éprouvette, wy,,x €St I'ouverture de fissure qui correspond a la
situation de décharge compléte (o = 0) et G¢ est I’aire sous la courbe (Figure 5.10). Cette
quantité représente donc 1'énergie de rupture de I’éprouvette ou énergie de fissuration comme
discuté précédemment en section 5.2.1.3. Les propriétés du matériau sont entiérement
définies par la connaissance de la résistance maximale en traction f;, du module élastique E et

de I'énergie de rupture Gr.
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Ce modele cohésif de Hillerborg et al. 1976 [101] permet également de décrire
explicitement la fissure avec une estimation directe de I’ouverture. Cependant, elle présente
également des inconvenients liés a la nécessité d’imposer initialement le trajet de la fissure,

ou d’utiliser des techniques de remaillage lourdes et colteuses en temps de calcul.

= Modele XFEM : eXtended Finite Element Method

La meéthode des éléments finis étendus (X-FEM pour eXtended Finite Element
Method), a été appliquée aux probléemes de mécanique de la rupture a la suite des travaux de
Moes et al. 1999 [217]. C’est une extension de la méthode des éléments finis, qui permet de
suivre la propagation de la fissuration sans avoir recours a un remaillage. L’élément fini
standard est enrichi par des fonctions additionnelles. Le champ de déplacement discontinu
d’une part et d’autre d’une fissure est considéré comme la somme de deux champs : un champ
continu et discontinu, ou I’enrichissement X-FEM se fait localement, prés de la fissure.
L’approximation du champ de déplacement uP(x) sous une forme simplifiée peut étre

représentée comme suit :

WG = D N + ) Mi(a

i€l ier
Avec I DI’ensemble des neouds du domaine, I* I’ensemble des nocuds de la zone enrichie,
N;(x) les fonctions d’interpolation standards en éléments finis du nceud i, M;(x) les fonctions
enrichies du neeud i, u; les inconnus en déplacement de la partie relative aux éléments finis au
neeud i et a; les inconnus de I’enrichissement au neeud i. L’implantation d’une telle approche
nécessite des changements importants dans le code de calcul pour permettre d’introduire au

cours du calcul des degrés de liberté additionnels aux nceuds a enrichir.

= Meéthode SPH: Smoothed Particle Hydrodynamics

La méthode SPH est une méthode sans maillage pour la simulation numérique en
mécanique. Elle a été inventée en 1977 par Lucy, 1977 [218] et Gingold et Monaghan, 1977
[219] dans le cadre de 1’astrophysique: il s’agissait de simuler des phénomeénes tels que la
formation et 1’évolution d’étoiles et de galaxies. Le mouvement collectif de ces corps est, en
effet, proche de celui d’un liquide ou d’un gaz et peut donc étre modélisé par les equations
traditionnelles de la mécanique des fluides. Contrairement a une méthode Eulérienne, la

méthode SPH s’affranchit totalement des contraintes imposées par 1’utilisation d’une grille.
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Cette méthode est dite Lagrangienne, signifiant qu’au lieu de suivre I’évolution d’éléments de
volume fixe par rapport & un référentiel, une grille par exemple, elle suit 1’évolution
d’éléments de masse (des particules) qui représentent la matiere. Dans cette approche la
résolution est adaptée automatiquement lorsque la matiére se condense. C’est ce qui a fait son
succes dans ’astrophysique ou il est nécessaire de traiter des systémes présentant de larges
variations de densité.

La méthode a ensuite connu un essor important a travers son application en dynamique
des fluides. Elle a notamment été appliquée a la simulation de fluides compressibles,
incompressibles et multiphasiques. C’est encore aujourd’hui son principal champ
d’application. L’extension de la méthode a la mécanique des structures est plus récente.
Libersky et Petschek, 1991 [220], Libersky et al. 1993 [221] sont les premiers a avoir
utilisé les SPH en mécanique des structures, pour la modélisation des impacts hautes vitesses
et des phénomenes de rupture, perforation et fragmentation. lls ont été suivis par Benz et
Asphaug, 1993 [222], Benz, 1995 [223] qui ont utilisé les SPH pour modéliser la rupture des
matériaux fragiles. Johnson et Beissel, 1996 [224] et Johnson et al. 1996 [225] ont
également modélisé des impacts et des perforations avec des SPH. La méthode est
aujourd’hui essentiellement appliquée dans les domaines des impacts, impacts hautes vitesses,
explosions et fragmentations. Plus récemment, une nouvelle méthode numérique sans
maillage Taylor-SPH a été développée par Mabsssout et Herreros, 2011, 2013 [226] [227]
[228] pour traiter des probléemes dynamiques en mécanique des solides. La méthode est basée
sur un modéle mathématique décrivant la dynamique des solides viscoplastiques.

La méthode SPH a donc €té appliquée a de nombreux domaines, si bien que le terme
« Hydrodynamics » du sigle n’est plus adapté. Cette méthode semble prometteuse pour
étudier les structures BA sous impact, la gestion de larges déformations du milieu étudié,
d’endommagements importants et d’érosion de matiere (€paufrures, fragmentation...), avec

un point fort, sans doute le principal atout, I’absence de maillage.

5.3.2.2 Approches continues (smeared crack)

Les approches continues apparues depuis les travaux de Rashid, 1968 [229] sont
couramment utilisées dans les modélisations par eléments finis. Elles permettent une
modélisation acceptable du comportement non-linéaire adoucissant du béton. Le béton est
considéré comme un milieu continu et son comportement non linéaire est inséré dans la loi de
comportement. En effet, si la plus part des approches discontinues visent a simuler que la

propagation d’une macrofissure, les approches continues en revanche sont basées sur I'idée
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que dans le béton, en raison de son hétérogéneité et de la présence des armatures, de
nombreuses petites fissures se forment et ne se relient que dans une phase ultérieure du
processus de chargement pour former une ou plusieurs macrofissures. Etant donné que chaque
fissure individuelle n'est pas résolue numériquement, le modele de fissuration continue
capture le processus de détérioration par une relation constitutive, étalant ainsi les fissures sur
un domaine continu.

On s’affranchi donc du caractére discontinu provoqué par la fissure, en homogénéisant la loi
de comportement sur un domaine fini. Dans les approches continues, les macrofissures ne
sont donc plus considérées comme des discontinuités mais comme des zones totalement
dégradées qui restent continues au sens de la mécanique des milieux continus, et les
dégradations sont prises en compte par I’intermédiaire de variables internes. Ces variables
agissent sur les caractéristiques mécaniques ou sur les variables de base de la modélisation et
par conséquent, sur le comportement du matériau a I’échelle macroscopique. Dans les
approches continues, la direction de propagation de la fissure est dictée par 1’évolution des
dégradations qui a lieu dans la FPZ et 1’évolution de son étendu.

Cependant, l'inconvénient majeur des modeles continus dans un calcul élément fini est
la forte sensibilité des résultats par rapport a la taille et ’orientation du maillage, et ceci en
raison du comportement adoucissant du béton. Cela peut étre atténué soit en utilisant une
technique de régularisation par 1’énergie de rupture Gy, Soit en utilisant d’autres techniques de
régularisation plus approfondies que I’on présentera dans les prochaines sections. Parmi les
approches continues, on peut citer entre autres le modeéle de fissuration par bande de Bazant
et Oh, 1983 [230], les modeéles d’endommagement comme ceux de Mazars, 1984 [231], La
Borderie, 1991 [232], Desmorat et al. 2007 [233], les modéles de plasticité comme ceux de
Drucker et Prager, 1952 [234] et de Willam et Warnke, 1975 [235] . Ces exemples de
modeles d’endommagement et de plasticité ne représentent en aucun cas une liste exhaustive

des modéles existants.

= Modele de fissuration par bande Bazant et Oh, 1983 [230]

Le modéle de fissuration par bande de Bazant et Oh, 1983 [230] est I’équivalent en
fissuration continu du modele de fissuration discontinue de Hillerborg et al. 1976 [101]. En
s’inspirant du modé¢le discontinu de Hillerborg et al. 1976 [101], Bazant et Oh, 1983 [230]
proposent de représenter la zone microfissurée et le développement de la macrofissure dans

une approche continue avec le saut de déplacement observé retranscrit en déformation
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(Figure 5.11). Dans ce mod¢le, la loi d’évolution de la zone microfissurée est décrite en
contrainte-déformation de fissuration o(ef). Avec 1, la largeur de la bande de fissuration,
I’équivalence avec le modele discontinue de Hillerborg et al. 1976 [101] est directe avec :
w, = 1 x &f. On obtient donc implicitement 1’ouverture de la macrofissuration en introduisant
la largeur de la zone de micofissuration 1 considérée comme une caractéristique du matériau.
Bazant et Pijaudier-Cabot, 1989 [199] ont lié cette largeur 1=1gpz; & la longueur

caractéristique du matériau 1. que I’on abordera dans les prochaines sections.
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Figure 5.11 : Modélisation de la zone de fissuration, adapté de Bazant et Oh, 1983 [230] et
Bhattacharjee, 1994 [236] : (a) modéle de fissuration par bande (approche continue) ; (b) modele de
fissuration fictive (approche discontinue)

5.4 Modéles d’endommagement

Les modeles d’endommagement font partie des approches continues, a méme de
modéliser I’enclenchement de non linéarités et le développement de la microfissuration. La
spécificité des modeles d’endommagement est qu’ils introduisent 1’apparition des non
linéarités et leur développement (développement de la microfissuration) en simulant la perte

de rigidité du matériau au cours du chargement. La perte de rigidité est représentée au travers

172

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



d’une variable d’endommagement D qui agit sur le comportement du matériau en modifiant
ses caractéristiques mecaniques. Cette variable pouvant étre scalaire dans le cas isotrope ou
tensorielle sinon. Dans le cas de ’isotropie la relation contrainte-déformation s’écrit comme
suit :

oj; = (1 — D)Ejjueg

Avec E;ii les composantes du tenseur de rigidité élastique d’ordre 4 et €5, les composants du
ijkl p g q kl
tenseur des déformations élastiques. oj; = Ejji€j, est la contrainte effective correspondant a la

contrainte du matériau non endommage. Cette variable d’endommagement D peut également
étre décrite par une réduction de la surface résistante du matériau, par rapport a la charge
appliquée. C’est le concept de surface effective Lemaitre et Chaboche, 1978 [237].

L’endommagement est alors défini par :

Avec Sy la surface occupée par les micro-défauts et S la surface totale. La variable
d’endommagement D évolue donc au cours du chargement de 0 (matériau sain) a 1 (matériau
complétement endommagé).

Un inconvénient cependant des modéles d’endommagement isotropes, en plus de la
forte sensibilité des résultats par rapport au maillage observé en générale dans les approches
continues, est qu’ils reproduisent la diminution de rigidité élastique (dans la phase
adoucissante du comportement du béton) avec une pente de déchargement passant toujours
par 1’origine ce qui implique une surélévation de la valeur d’endommagement par rapport a
I’expérience. Ces modeéles ne sont donc pas appropriés pour décrire les phénomenes

irréversibles (déformations irréversibles).

5.5 Modeles de plasticité

Comme évoqué dans la précédente section, les modeles d’endommagement isotropes
ne prennent pas en compte les phénomeénes irréversibles. Pourtant lorsqu’un matériau est
endommagé puis déchargé, les microfissures ne se referment pas totalement, empéchant donc
un retour a 1’état initial. Les évolutions irréversibles du béton sont pris en compte dans les
modeéles de plasticité et sont modélisées par des variables du matériau qualifiées de
plastiques: Ce sont les déformations plastiques (ou encore déformations permanentes) qui

rendront compte a I'échelle macroscopique des effets de la microfissuration représentés
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en termes de déformations irréversibles. Dans presque la totalité des modeéles de plasticite,

les déformations plastiques sont associées a la définition d’une fonction de charge. Les

éléments essentiels de tout modéle basé sur la théorie classique de la plasticité sont : un critére

de plasticité, une régle d’écoulement et une fonction d’écrouissage. Un critére de plasticité

devra remplir au minimum ’un des trois objectifs suivants :

= Tout d’abord, des déformations irréversibles doivent apparaitre pendant 1’application du
chargement mécanique (vérifié a priori par toutes les lois de plasticité).

= Ensuite, le comportement volumique doit étre correctement simulé avec 1’apparition d’un
changement contractant vers dilatant observé en compression simple. Cette condition
empéche 1’utilisation de lois du type Von Mises uniquement fonction du second invariant
(ne fait pas intervenir la pression hydrostatique) et pour lesquelles la réponse volumique
est élastique.

= Enfin, une attention particuliere pelt étre également apportée a la simulation du
confinement. Pour des niveaux de pressions hydrostatiques conséquents, des effets
plastiques apparaissent expérimentalement (diminution du module élastique, Sfer et al.
2002 [207]). Cela suppose une fonction fermée selon le premier invariant (existence d’un
seuil plastique en confinement) et élimine les équations de type Drucker et Prager, 1952
[234] uniquement fonction du premier et du second invariant du tenseur des contraintes.
C’est I’objet des « cap model » ou « critéres fermés » de Di Maggio et Sandler, 1971
[238] qui permettent de fermer le critere de Drucker et Prager, 1952 [234] par une
ellipse dans le plan p-q (ou I-J), et du c6té des pressions hydrostatiques négatives. Cela

signifie que le matériau ne doit pas étre infiniment résistant en compression triaxiale.

Un inconveénient des modéles de plasticité est lié au fait que ces modéles permettent certes de
modéliser les déformations plastiques, et le comportement écrouissable et adoucissant du
béton, mais sont incapables de reproduire la diminution de la rigidité dans la phase
d’adoucissement, et la pente de déchargement est toujours élastique. Cela entraine une
surestimation de la valeur des déformations plastiques dans le domaine d'adoucissement
contrairement a 1’expérience. D'un point de vue pratique, cela signifie en particulier que ces
types de modele ne sont surtout pas adaptés a I'étude des structures en béton soumises a des

chargements cycligues.
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5.6 Couplage de I’endommagement et de la plasticite

5.6.1 Avantages du couplage entre endommagement et plasticité

Le modeéle de béton choisi dans le cadre de notre étude est un modeéle élastoplastique
avec endommagement (ou modeéle elasto-endo-plastique) et sera détaillé dans les prochaines
sections. La présente section vise donc a présenter les avantages du couplage entre
I’endommagement et la plasticité. Les modéles d'endommagement ou de plasticité, s'ils sont
utilisés séparément, ne sont pas suffisants pour décrire le comportement du béton de maniére
satisfaisante. En effet, ils ne peuvent reproduire les pentes de déchargement a partir desquelles
est généralement defini I'endommagement expérimental du matériau.

Comme nous avons vu dans les sections 5.4 et 5.5 deux phénomeénes principaux
caractérisant le comportement mécanique du béton dans la phase d’adoucissement peuvent
étre observés : la diminution de la rigidité élastique et le développement de déformations
irréversibles. D’une part, un modele d’endommagement isotrope reproduit la diminution de
rigidité élastique avec une pente de déchargement passant toujours par 1’origine (Figure 5.12)
impliquant une surévaluation de la valeur d’endommagement par rapport a 1’expérience.
D’autre part, les modeles plastiques prennent en compte les phénomenes irréversibles
(déformations plastiques). Néanmoins, la plasticité n’est pas capable de reproduire la
diminution de la rigidit¢ dans la phase d’adoucissement et la pente de déchargement est
toujours élastique (Figure 5.12), impliquant une surestimation de la valeur des déformations
plastiques contrairement a 1’expérience. Alors, la combinaison de la plasticité et de
I’endommagement peut apporter une réponse aux limitations des deux formulations en alliant
leurs avantages. La perte de rigidité est toujours associée au développement d’un

endommagement et la plasticité reproduit les déformations irréversibles.

Contraintes Contraintes Contraintes

Expérience Modeéle d’endommagement Modele de plasticité

Déformations Déformations Déformations

Figure 5.12 : Pente de déchargement, réponses schématiques expérimentale, des modeéles
d’endommagement et des modéles de plasticité
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5.6.2 Approches pour coupler ’endommagement et la plasticité

Plusieurs possibilités existent pour combiner les effets de I’endommagement et de la
plasticité dans une seule et méme relation constitutive. Historiquement, 1’endommagement a
d’abord été couplé avec la plasticité pour les métaux dans les modéles dits de « rupture ductile
» Lemaitre et Chaboche, 1984 [239]. La création de vides était alors expliquée par le
développement de déformations plastiques. L’application de cette approche au béton a été
proposée par Oller et al. 1990 [240], Meschke et al. 1997 [241], Kratzig et Polling, 2004
[242]. Dans ces mod¢les, 1’évolution de I’endommagement est pilotée par les déformations
plastiques. Cette solution peut sembler difficilement applicable dans le cas de la traction
simple par exemple ou les déformations plastiques sont généralement faibles et ou
I’endommagement est dominant. De plus, on peut difficilement expliquer comment les
déformations plastiques se développent dans le béton avant la microfissuration. En effet, une
hypothese classiquement retenue est de considérer que les déformations irréversibles sont le
résultat du glissement des microfissures et de la friction interne. Un tel phénomene nécessite
donc la formation préalable d’une fissuration avant le développement de la plasticité.

La deuxiéme possibilité qui convient a la fois a la traction et a la compression, est
d’utiliser le concept de la contrainte effective, contraintes dans le matériau non endommagé.
La surface seuil de plasticité (surface de charge) n’est pas exprimée en termes de contraintes
totales, mais devient une fonction des contraintes effectives. On peut citer entre autres les
travaux de Simo et Ju, 1987 [243], Ju, 1989 [244], Mazars et Pijaudier-Cabot, 1989 [245],
Hansen et Schreyer, 1992 [246], Jason, 2004 [247], Jason et al. 2006 [208], Lee et Fenves,
1998 [248], Lubliner et al. 1989 [249]. L'avantage de ces modeéles est que la dégradation de
la rigidité, initialement couplée dans les relations constitutives, peut étre découplée de la
déformation plastique en linéarisant les équations d'évolution. Les lois de comportement et
I’évolution de la surface seuil de plasticité associée sont alors basées sur le concept de
contraintes effectives car elles permettent de séparer simplement I’endommagement et la

plasticité. Une contrainte non endommagée o’ est donc introduite telle que :
o= (1-D)d’
La contrainte effective vérifie alors les équations de plasticité et en particulier :
F(o',k) <0
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Ou F est la surface seuil plastique et k les variables internes associées. Ensuite,
I’endommagement peut étre piloté en fonction de la déformation élastique Jason, 2004 [250],
de la déformation plastique Grassl et Jirasek, 2006 [251] ou encore de la déformation totale
Wu et al. 2006 [252]. Avec cette évolution, les conséquences de chaque phénomeéne sont
découplées. La plasticité est uniqguement responsable du développement des déformations
irréversibles et des effets associés (comportement volumique, transition ductile — fragile).
L’endommagement est a 1’origine de la diminution de la rigidité et de I’adoucissement du
comportement mecanique global. La plasticité n’intervient donc pas dans le développement
de la fissuration: deux phénomeénes simulent deux effets. Cette hypothése de découplage
permet en plus de simplifier I’implantation du modéle dans un code d’éléments finis et le
calibrage de la loi de comportement Jason, 2004 [250].

Une derniére approche de couplage entre endommagement et plasticité suppose un
couplage dit fort. C’est la contrainte totale qui apparait dans 1’expression de la surface seuil,
qui devient alors couplée a I’endommagement. Nous pouvons citer les travaux de Luccioni et
al. 1996 [253] et Armero et Oller, 2000 [254]. En outre, Il est a noter que le modele de La
Borderie, 1991 [232] cité en section 5.3.2.2 integre dans sa formulation un terme de
déformation irréversible (déformation anélastique ou permanente) lié aux variables

d’endommagement, sans pour autant introduire de variables supplémentaires.

5.6.3 Modele elastoplastique avec endommagent de [Lee et Fenves,
1998] et [Lubliner et al, 1989]

Cette section vise a présenter les bases du modele elasto-endo-plastique de Lee et
Fenves, 1998 [248] qui est une amélioration de celui de Lubliner et al. 1989 [249] et qui sera
utilisé dans le cadre de notre travail. Un détail sur la formulation de ce modele (critére de
plasticité, régle d’écoulement, fonction d’écrouissage, endommagement) sera présenté dans le
prochain chapitre. Lubliner et al. 1989 [249] ont d’abord proposé un modéle elastoplastique
avec endommagement dans lequel une seule variable scalaire d’endommagement, qui est une
combinaison de I’endommagement en traction et compression, et une fonction de charge, sont
utilisées pour représenter tous les états de dégradation du matériau. En plus de la variable
d’endommagement scalaire, une variable de dégradation élastique et une autre de dégradation
plastique sont introduites dans le modele pour simuler la dégradation de la rigidité élastique.
Ces variables de dégradation sont couplées a la déformation plastique dans les relations
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constitutives, ce qui permet de calibrer les paramétres du modeéle avec des résultats
expérimentaux.

Cependant, bien que le modéle de Lubliner et al. 1989 [249] avec une seule variable
scalaire d'endommagement puisse simuler des problemes de chargement monotones, il n'est
pas approprié pour modéliser le comportement cyclique du béton, car le matériau subit un
processus de dégradation différent sous sollicitation de traction et de compression. En effet,
parce qu'un matériau quasi-fragile sous charge cyclique subit différents états de dégradation,
tels que la fissuration en traction, la rupture en compression et la dégradation de la rigidité,
1I’hypothese d'une seule variable d'endommagement n'est pas adéequate. Pour tenir compte des
réponses différentes, des variables d’endommagement multiples peuvent étre utilisées.

Lee et Fenves, 1998 [248], a partir du modéele de Lubliner et al. 1989 [249] ont donc
proposé un nouveau modeéle elastoplastique avec endommagement pour le béton et adapté
également aux cas de sollicitations cycliques. Deux variables d’endommagement, I'une pour
I’endommagement en traction et l'autre pour I’endommagement en compression, et une
fonction de charge avec des variables d’écrouissage sont introduites pour tenir compte des
différents états de dégradation du matériau. Dans ce modéle de Lee et Fenves, 1998 [248], les
lois de comportement uniaxial sont basées sur le concept de contrainte effective et sont
utilisées pour contrdler I'évolution de la surface de charge. Ces lois de comportement uniaxial
sont scindées en deux parties, une premiére partie correspondant a la contrainte effective et
associee a la plasticité, et une seconde partie correspondant a la dégradation de la rigidité
élastique et associée a I’endommagement. La plasticitt est donc découplée de
I’endommagement. Elle est uniquement responsable du développement des déformations
irréversibles et ’endommagement responsable de la diminution de la rigidité. Ceci présentant
également des avantages dans la mise en ceuvre numerique comme discuté en section 5.6.2.
En résumé, un modele de plasticité basé sur la contrainte effective est introduit pour simuler
les déformations irréversibles et un modéle d’endommagement scalaire simple est également
introduit pour simuler I'effet des dégradations sur la rigidité élastique, et la récupération de

rigidité pendant lI'ouverture et la fermeture des fissures.

5.7 Etude des problemes de localisation

D’un point de vue expérimental, nous avons vu en section 5.2.1.3 lors de I'analyse du
comportement mécanique du béton, que ce matériau présente une phase de comportement

adoucissante conduisant rapidement a la ruine de la structure. Cette phase de comportement
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adoucissant est marquée par une forte localisation et un développement des déformations et de
I’endommagement dans une zone de localisation ou bande de localisation. Cette bande de
localisation est formée par une concentration de microfissures dans le cas de matériaux quasi-
fragiles en générale (comme le béton), ou encore étre le lieu d’une accumulation importante
de déformation plastique dans le cas des matériaux ductiles (comme les aciers usuels a
température ambiante). Dans tous les cas, la taille des bandes de localisation restent fixes, et
ne dépend principalement que du matériau considéré.

Plusieurs travaux ont abordé le probleme de la localisation des déformations dans un
milieu continu. En effet, la simulation numeérique du comportement non linéaire du béton dans
une approche continue est confrontée au phénomene de localisation des déformations et de
I’endommagement dii a la présence de l'adoucissement. La non-prise en compte de ce
phénomeéne aboutit a une analyse non objective. D’un point de vu mathématique, la propriété
de I’adoucissement entraine une perte d’ellipticité des équations d’équilibre lors d’une analyse
quasi statique (perte d’hyperbolicité pour une analyse dynamique) ce qui conduit a un
probléme mal posé, admettant donc une infinité de solution Benallal et al. 1993 [255]. D’un
point de vu numérique, la difficulté se traduit par une forte dépendance des résultats par
rapport a la finesse et a I’orientation du maillage dans un calcul éléments finis. En effet lors
d’une modélisation par ¢éléments finis classique, a I'intérieur de chaque ¢lément, les champs
de déplacement et de déformation sont continus et les sauts de déformations sont « reportés »
aux frontiéres des éléments. Il en résulte une localisation des déformations dans une bande
dont I’épaisseur est contrdlée directement par la taille des éléments finis. Si le maillage
élément fini est trés raffing, la taille de la bande de localisation diminue également. Etant
donné que ’énergie de rupture est liée a la taille de la zone de localisation, si la taille des
éléments finis tend vers zéro, une structure pourrait atteindre la ruine sans dissiper de
I’énergie, ce qui n’est pas acceptable d’un point de vu physique Hillerborg et al. 1976 [101],
Bazant, 1976 [102], Benallal et al. 1988 [256].

Le phénomene de localisation ne peut pas étre décrit correctement par les modeles
continus classiques et pour remédier a ce probleme, différentes méthodes appelées techniques
de régularisation ou encore limiteurs de localisation ont été développées. On peut distinguer
trois approches. Une premiére méthode et plus simple mais trés utilisée dans le domaine de
I’ingénierie et permettant dans certaines situations de gagner considérablement en temps de
calcul, est celle basée sur une régularisation énergétique fondée sur I'utilisation de I'énergie de
rupture Gt Hillerborg et al. 1976 [101], Bazant et Oh, 1983 [230]. Une deuxieme approche

est basée sur I’enrichissement du mod¢le continu. On peut citer la théorie non locale intégrale
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de Pijaudier-Cabot et Bazant, 1987 [103] et la formulation en gradient de Peerlings et al.
1996 [257]. Enfin une troisieme méthode est basée sur I’enrichissement de la cinématique du
modele numérique. On peut citer les travaux de Cosserat et Cosserat, 1909 [258] et plus

récemment la théorie du second gradient de Chambon et al. 2001 [259].

5.8 Méthodes de regularisation (limiteurs de localisation)

5.8.1 Regularisation énergétique [Hillerborg et al. 1976]

Comme mentionné précédemment, 1’énergie de rupture Gt dépend de la taille de la
zone de localisation. Or dans un calcul élément fini, la taille de la zone de localisation est
contr6lée directement par la taille des éléments finis. En conséquence, plus on raffine la taille
du maillage, plus on aboutit a une énergie dissipée nulle a la rupture, ce qui n’est pas en
accord avec I’expérience. Dans un tel cas les prédictions EF ne convergent donc pas vers une
solution unique a mesure que le maillage est raffiné. Ainsi, la méthode de régularisation de
Hillerborg et al. 1976 [101] consiste a ajuster la partie adoucissante du modele matériau en
fonction de la taille de 1’élément, afin de dissiper a la rupture une énergie de fissuration
constante quel que soit la taille du maillage. Etant donnée la simplicité de cette méthode de
régularisation et malgré ses quelques lacunes que nous présenterons, c’est cette technique que
nous utilisons dans le cadre de notre travail.

La méthode de Hillerborg et al. 1976 [101] est fondée sur I'utilisation de I'énergie de
fissuration Gf comme parametre de régularisation afin de remédier au probleme de
localisation lors d'un calcul de structure. Elle est équivalente en fissuration diffuse au modéle
de fissuration par bande de Bazant et Oh, 1983 [230] présenté en section 5.3.2.2. On suppose
qu’une fissure en mode I est étalée sur une bande de largeur h (ou Irpz), et que 1’énergie
libérée pour ouvrir cette fissure est directement liée a l'aire sous la courbe contrainte-
déformation. L’énergie de fissuration G est injectée dans un calcul élément fini afin de
préserver la dissipation et de la rendre indépendante de la taille des éléments finis, ce qui
permet d’assurer une objectivité vis-a-vis du maillage et remedier ainsi aux consequences
numériques de la localisation. D’un point de vue pratique, la valeur de Gs contrble le
processus de dissipation lors de la dégradation du matériau a travers un parametre de la loi de
comportement utilisée. L’approche énergétique peut étre utilisée seulement si la formulation
de la loi de comportement permet d’établir une relation directe entre le parameétre de la loi

contrdlant I’adoucissement et le paramétre Gy. Cette relation directe est généralement obtenue
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pour un cas unidimensionnel, ¢’est a dire, dans un élément finis soumis a un état de contrainte
uniaxial.

La méthode énergétique de Hillerborg et al. 1976 [101] présente tout de méme
certains inconvénients. Cette approche se révele moins efficace dans des cas
multidimensionnels car la réponse charge-déplacement n’est pas totalement indépendante du
maillage. En effet, la définition d’une bande de dissipation dépend du maillage et souffre
d’une certaine sensibilité a 1’orientation méme du maillage (mesh bias) De Borst, 2002 [260].
En particulier, le fait qu’en changeant de maillage on change aussi le nombre d’éléments sur
lesquels on dissipe de 1’énergie, alors cela régularise la solution seulement partiellement
Bazant et Jirasek, 2002 [261]. La Figure 5.13 illustre le probléme de dépendance au
maillage du trajet de la zone de localisation pour une barre en traction uniaxiale avec des
orientations de maillages différents. Ainsi, la méthode d’Hillerborg permet de régulariser
localement le probléme en imposant une dissipation d’énergie au niveau de 1’¢lément
indépendante de la taille de celui-ci, en revanche, globalement, le trajet et surtout la largeur de
la zone de localisation étant dépendante du maillage, alors 1’objectivité vis-a-vis de 1’énergie
dissipée totale dans le systéeme peut étre perdue.

Ensuite, un autre inconveénient est lié au fait que cette approche énergétique ne permet
pas de résoudre le probléme mathématique (perte d’ellipticité) méme si 1’énergie dissipée
reste constante en adaptant la partie adoucissante du modéle matériau en fonction de la taille
de I’¢lément , et de ce fait le probléme reste mal posé, admettant donc une infinité de solution.

Enfin il a été mis en évidence (flexion simple par exemple) Jirasek et Bauer, 2012
[262] et Matallah et al, 2013 [263] que méme si 1’état de fissuration reste en mode | (principe
de base de la méthode de Hillerborg et de Bazant), I’état de contrainte n’est pas toujours
uniaxial. Plus récemment Nassima et Matallah, 2015 [264] ont travaillé a identifier les
sources d'erreurs liées a l'utilisation de cette approche énergétique dans le cas d'un calcul de
structures générant des états de contraintes bidimensionnel ou tridimensionnel. Les résultats
ont montré que cette approche devrait étre utilisée avec précaution. Dans leur cas de calcul de
structures générant un état de fissuration en mode I, les éléments sont soumis a des états de
contraintes trés variés. Le paramétre de la loi de comportement qui permet d’ajuster
I’adoucissement afin de controler la dissipation de chaque ¢lément est calculé en supposant un
état de contrainte uniaxial. Ceci conduit a surestimer ou a sous-estimer la dissipation dans les
éléments qui subissent des états de contraintes non uniaxiales. Autrement dit, en soumettant
par exemple un volume élémentaire a un état de contrainte triaxial de traction, ils se rendent

compte que 1’énergie de fissuration réellement dissipée dans I’élément en utilisant une
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formulation Gt issue d’une analyse unidimensionnelle (1D -Traction uniaxiale) est trés
différente de celle injectée dans 1I’élément comme paramétre d’entrée. Par contre une formule
3D de Gt permet une conservation de 1’énergie (Gt injectée = Gt dissipée). La prise en compte
donc d’une formulation de Gt qui tiendrait compte de 1’état de contrainte permet de conserver
la dissipation. Néanmoins, chaque état de contrainte génere une formulation différente et étant
donné que 1’état de contrainte auquel est soumis 1’élément fini varie pendant le calcul, il

devient difficile de tenir compte de ces formulations dans un calcul éléments finis.

00 0.50

(a) (b)

Figure 5.13 : lllustration de la dépendance au maillage du trajet d’endommagement : (a) Maillage
avec bandes verticales; (b) Maillage avec bandes inclinées, Tiré de Cédric Giry, 2011 [265]

L’énergie de fissuration en mode I est définie par :

Ur
Gf = f Gdu
0

Ou u est le déplacement d’ouverture de fissure Figure 5.14. Comme abordé en section 5.3.2.2
dans une approche par fissuration continue, la fissure est représentée par une zone de
localisation de taille w (Irpz) dans laquelle la déformation plastique €P est uniformément

répartie. L’expression de 1’énergie de fissuration peut étre exprimée dans ce cas par :
Ku
Gf=Wf TdK = wgs
0

Ou g est I’énergie locale de fissuration représentée par 1’aire sous le diagramme de
comportement (Figure 5.15). L’ énergie de fissuration G est considérée comme un parametre
caractéristique du matériau. La taille de la zone de localisation w est reliée a la longueur
caractéristique lc prise comme étant la taille de 1’élément fini h Bazant et Oh, 1983 [230],
Rots, 1988 [211]. Le paramétre d’écrouissage ultime Ku (Figure 5.15) est calculé de maniére
a ce que le parametre local g¢ dissipe 1’énergie de fissuration G¢ sur 1’élément h. Dans le cas
d’un comportement adoucissant supposé linéaire comme on peut le voir sur la Figure 5.15,
I’expression de la déformation plastique ultime est établie en fonction de la taille de 1’¢lément

telle que :
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Ou f, est la résistance en traction uniaxiale du béton.
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Figure 5.14 : Représentation d’une fissure discontinue par une fissuration continue
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Figure 5.15 : Diagramme d’adoucissement supposeé linéaire du béton en traction

Il est a noter que I’utilisation des techniques de régularisation par théorie non locale,
par formulation en gradient, ou encore par théorie du second gradient se sont avérées plus
efficaces. Elles permettent de s’affranchir des lacunes de la méthode de régularisation
énergétique et donc de régulariser complétement le probleme. Cependant de telles approches
nécessitent généralement des développements numériques délicats et ne sont pas utilisées
dans le cadre de notre travail. Nous présentons tout de méme briévement ces approches dans
les sections suivantes afin de familiariser le lecteur avec les différentes méthodes de

régularisation existantes.

5.8.2 Regularisation par théorie non locale intégrale

En effet, la localisation de la déformation dans une bande de largeur quasi nulle
lorsque la taille du maillage tend vers zéro est due a 1’absence de longueur interne dans la
description classique des milieux continus. En effet dans ce cadre, on fait I’hypothése d’un
matériau suffisamment homogéne quel que soit 1’échelle d’observation, et la microstructure
n’est pas décrite. Or c’est a cette microstructure et & sa ou ses longueurs caractéristiques

qu’est liée la largeur des bandes de localisation observée expérimentalement.
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L’idée générale de la régularisation non locale consiste a considérer en chaque point, a
la place de la quantité locale, une quantité¢ prenant en compte 1’influence du voisinage. On
introduit donc pour cela une information spatiale sous la forme d’une longueur interne, ¢’est
la longueur caractéristique lc ou encore rayon d’interaction non local, liée aux interactions
entre microfissures. Ces interactions ont lieu dans la zone de microfissuration dont la taille est
proportionnelle & la longueur interne introduite au modele macroscopique. L’introduction de
la taille de la zone de fissuration au niveau macroscopique, au travers de la longueur interne
Ic, permet de s’affranchir de la dépendance au maillage. En effet, numériquement, la zone de
localisation ne se développe plus sur un élément mais dans une bande de taille finie
proportionnelle a lc. Cette bande contient plusieurs éléments dont la forme et la taille n’ont
plus d’influence sur 1’énergie dissipée et sur la propagation de cette zone de localisation dans
le milieu.

Bazant et Pijaudier-Cabot, 1989 [199] ont lié la longueur interne Ic & la largeur zone
de microfissuration Irpz. En considérant que 1’aire sous la courbe de "a" (Figure 5.16) est le

méme que 1’aire sous la courbe de "b", la relation suivante peut étre établie :
lFPZ = 1931C

Bazant et Pijaudier-Cabot, 1989 [199] ont proposé sur une campagne expérimentale un lien
entre la longueur interne et le diamétre du plus gros granulat présent dans le béton dmax (la
plus grande hétérogénéité dans le matériau). Néanmoins, les essais ont été réalises sur une
configuration donnée et la longueur interne identifiée peut évoluer avec la géométrie et le type
de chargement.

lo = 2.7dpax
<«—lppz —» <«—lppz —»
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Figure 5.16 : Profil de déformation obtenu analytiquement avec le modele non local intégral, repris de
Bazant et Pijaudier-Cabot, 1989 [199]
La méthode de regularisation non locale intégrale est applicable a tout type de modele

continu (modeles d’endommagement, modeles de plasticité, modele elastoplastique avec
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endommagement etc..). En fonction des modeles, seule la variable responsable de
I’adoucissement est considérée comme non locale. Cette variable pouvant donc étre soit la
variable endommagement, soit la déformation plastique, etc. L état de contrainte en un point
ne dépend plus seulement de la déformation au méme point, mais également de la
déformation dans un certain voisinage décrit par un volume représentatif défini par la
longueur interne du modeéle.

Dans la formulation non locale intégrale, I’influence d’un point y sur un point X est
supposée se faire au travers d’une fonction Y(X,y) qui définit la force de I’interaction. Au-
dela d’un certain rayon d’interaction lc, I’interaction devient négligeable. Pour connaitre 1’état
en un point matériel, il faut effectuer la moyenne pondérée d’une ou de plusieurs variables

internes.

>y

Xl

Figure 5.17 : Illustration de I’interaction non local

Si f(x) est un champ local en %, le champ non local correspondant f(%) est donné par la

forme intégrale :
() = = [ V@I a0
X) = —=< X,
V(X) Jo i
Avec, U(X) = [, V(X Y)dQ
Y (X,¥) est une fonction poids qui définit I’influence du point situé a la position y sur la valeur

du champ calculé en X. Cette fonction poids diminue avec ’augmentation de la distance entre

X et y et doit vérifier la condition :

[weaa=1
Q

Cette condition permet de vérifier le fait que si le champ local est uniforme dans tout le

solide, alors le champ non local sera lui aussi uniforme. La forme la plus répandue de la
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fonction de poids est une gaussienne. Elle est aussi parfois définie par une fonction en cloche.
Par exemple, pour les modéles d’endommagement défini par une déformation équivalente
comme le modele de Mazars, 1984 [231] entre autres, la déformation equivalente non locale

€eq S€crit en tout point x de la structure sous la forme courante:

B 1
feq = T | VO~ eea(s)
Avec, V.(x) = fﬂ Y(x—s)dQ
—4x— s||2>

1.2

b0

Q est le volume de la structure, V.(x) le volume représentatif au point x, y(x —s) est la
fonction poids définissant I'interaction entre le point considéré en x et les points voisins en s.

Elle est représentée le plus couramment par la gaussienne de 1’équation.

5.8.3 Régularisation par formulation en gradient

Les méthodes de régularisation de type gradient introduisent en chaque point
I’influence du voisinage en incorporant des termes de gradients (d’ordre 1 ou supérieur) dans
le modéle constitutif. Généralement on les sépare en deux catégories : Les modéles a gradient

explicite et implicite.

5.8.3.1 Formulation du gradient explicite

A partir de la formulation intégrale présentée précédemment en section 5.8.2, il est
possible d’obtenir une formulation différentielle du champ non local. Un développement en
série de Taylor de f(y) s’écrit :

o°f 1 o3f

fy) = fX) + a_Xi(Yi - X))+ zm(}’i -x)(y; —x) + am(}’i = x)(y; — %) ke — xi0) + -+

En reportant dans I’expression intégrale avec la gaussienne et en évaluant les intégrales, on

obtient :

fG) = f@ +cOVfE +dDV* @+ Eq.(a)

Ou V" est le Laplacien d’ordre n. Les parameétres c(l) et d(1) ont la dimension d’une aire et

sont fonction de la longueur interne. Les termes impairs ont disparu a cause du caractére
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isotrope de la fonction poids. En limitant la série aux termes du second ordre, on obtient la

formulation a gradient explicite du champ non-local :

f@ =@ +cOV*f(®) Eq.(b)
Par exemple pour un modéle d’endommagement défini par une déformation équivalente, la

deformation équivalente non locale €4 s’écrit en tout point x de la structure sous la forme:
Eoq = €oq + C(DV?e,q

On remarque que si la solution reste homogene, le terme de deuxiéme ordre disparait et la
formulation revient a la formulation originale de type local. Dés que la localisation
commence, le terme de deuxiéme ordre est activé et agit en tant que régularisateur de
localisation.

D’un point de vue mathématiques, les formulations de type gradient explicite sont a
classer parmi les formulations de type faiblement non local Rogula, 1982 [266] dans le sens
ou la réponse en chaque point ne dépend que du voisinage infinitésimal de ce point. Les
modeles de type implicite sont, par contre, des formulations strictement non locales car la
réponse constitutive du matériau dépend d’un voisinage fini, défini autour du point que 1’on
veut étudier. Askes et Sluys, 2000 [267] ont montré que le calcul utilisant une formulation
explicite conduit a une instabilit¢ mécanique dans la phase d’écrouissage positive, il serait
alors préférable d’utiliser une formulation implicite. En plus, pour un modele
d’endommagement défini par une déformation équivalente, la régularisation par formulation
en gradient explicite introduit une relation directe entre la déformation équivalente non locale
et le Laplacien de la déformation équivalente locale, nécessitant une continuité d’ordre C1
pour le déplacement et donc I’¢élaboration d’éléments finis plus riches.

Peerlings et al. 1996 [257] ont reformulé 1’approche explicite en une expression
implicite ou la déformation équivalente non locale est solution d’une équation différentielle
d’ordre 2. Cette formulation permet de traiter indépendamment la déformation équivalente
non locale et ainsi réduire 1’ordre nécessaire pour les fonctions d’interpolation du
déplacement. Les travaux de Simone et al. 2004 [268] ont confirmé cela. Ils montrent que
I’utilisation de fonctions d’interpolation linéaires pour le déplacement est possible, entrainant

seulement une oscillation de contraintes qui n’affecte pas la réponse globale.
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5.8.3.2 Formulation du gradient implicite

La formulation implicite est obtenue en prenant le Laplacien de la formulation

explicite précédente (Eg. (b) précédente):
V() = V() + c(DVHE) + -
Et en substituant avec I’Eq. (a) précédente, il vient :
) — c(DVAR) = fE) + (W) — cOHVHE) + -

On peut montrer que dans cette série, tous les termes de droite sauf le premier commencent
par (d(1) — c(1)?), propriété utilisée un peu plus loin. En limitant cette série au second ordre,

on obtient I’expression non locale en formulation a gradient implicite :

f&) — c)VHE) = fX)
Et I’équation devient :

Eeq — C(DV?Eeq = €eq

L’équation s’apparente a une équation de diffusion ou c(1) est un terme de diffusivité. Pour
résoudre cette équation, il faut introduire une condition aux limites. Elle est réalisée avec le
produit scalaire nul sur le contour, conditions aux limites de type Neumann.

0? 6? T — — \ - -

L= —= V.n = 0 sur dQ, avec n la normale & la frontiére du domaine Q

1

Peerlings et al. 1996 [257] ont montré que la définition de f(X) comme solution de I’équation
de diffusion ci-dessus est équivalente a la formulation non locale intégrale présentée en

section 5.8.2 en prenant une fonction de Green comme fonction de pondération, c¢’est-a-dire :
i = [ GG
Q

S S O 3 ]
Y= R =y P 1

La fonction poids de Green est intéressante car elle entraine que (d(1) — c(1)?) = 0 ce qui
permet de dire que la formulation implicite ne néglige aucun terme dans la série de départ

implicite. De plus dans cette configuration, la valeur constante de c(1) est donnée par :
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c() =12

|1 étant la longueur interne du modéle. La formulation implicite respecte également la

condition d’égalité entre les champs locaux et non locaux quand 1 tend vers zéro.

5.8.4 Regularisation par enrichissement cinématique : théorie du
second gradient [Chambon et al. 2001]

Les approches de régularisation précedentes, théorie non locale intégrale et
formulation en gradient proposent de prendre en compte ’effet de la microstructure en
introduisant des termes non locaux, soit via une intégrale sur un domaine soit par des termes
de gradient mais la microstructure n’y est pas décrite directement. Dans les méthodes de
régularisation par enrichissement cinématique, on souhaite cette fois ajouter une description
supplémentaire de la cinématique de la microstructure dans la description du milieu continu.
Cette approche remonte aux travaux de Cosserat et Cosserat, 1909 [258] qui introduisaient
des degrés de liberté en rotation supplémentaires (outre que le translationnel). Une fois la
cinématique enrichie, le champ supplémentaire ainsi que son premier gradient sont pris en
compte dans les équations décrivant le probléme mécanique, ce qui introduit un effet de
voisinage entre points matériels voisins, et par conséquent un caractére régularisant.

Chambon et al. 2001 [259] ont proposé une approche dite du « second gradient du
déplacement » pour enrichir la description de la cinématique a 1’échelle de la microstructure.
Le champ supplémentaire décrivant la cinématique microscopique est choisi comme le champ

de déformation macroscopique: d’aprés ce qui précede, cela revient donc a introduire le

azui

6Xj an

gradient de la déformation (i.e. le second gradient du déplacement VVu; = ) dans les

équations décrivant le probléme mécanique. Dans la théorie du second gradient, nous pouvons
écrire a 1’équilibre la formulation variationnelle suivante, pour tout champ cinématiquement
admissible (par principe des Travaux Virtuels) et en forcant le gradient microscopique a étre

égal au gradient macroscopique (Voir Chambon et al. 2001 [259] pour une analyse détaillée).

2 *

f oy, U dQ—fG *dQ+j s+ T 2 g
Q(Uijgij ijk axjaxk) = iU an( iU ij axj) S

*

Cette formulation variationnelle est un autre moyen d’écrire les relations d’équilibre. oj; est le

champ de contraintes macroscopiques, €;;* la déformation virtuelle au niveau macroscopique,
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02u;* . . . . .
ﬁ est le second gradient du déplacement au niveau microscopique, Z;;y est le tenseur de
j U4k

double contrainte d’ordre 3, G; les forces volumiques, t; les forces classiques de surface et le

terme additionnel Tj; les doubles forces correspondant aux conditions aux limites sur la

frontiére 0Q.

Méme si ces modéles ont déja prouvé qu’ils étaient efficaces du point de vue de la
régularisation, ils restent tout de méme complexes dans leur utilisation a cause des différentes
lois de comportement a spécifier. De plus, la discrétisation par la méthode des éléments finis

en 3D induit I’ajout de degrés de liberté supplémentaires par nceud correspondant aux

ou;* . . : :
composantes ;T‘. Les temps de calcul deviennent alors relativement importants. Une version
j

simplifiée de la théorie du second gradient a été proposée par Fernandes et al. 2008 [269], le
modele ainsi obtenu grace a ses travaux est un modele dit de « second gradient de dilatation ».
Il permet de réduire le nombre de degrés de liberté ajouté dans la discrétisation éléments finis.
L’objectif étant de réduire les temps de calculs afin de rendre les études a portée industrielle
acceptable. Kotronis et al. 2005 [270] ont montré I’apparition d’une longueur interne pour
une application du modele de second gradient associé au modele d’endommagement de

Mazars sur I’étude d’une barre en traction uniaxiale.

5.8.5 Méthode de régularisation énergétique Vs régularisation par
théorie non locale intégrale [Xenos et Grassl, 2016]

Xenos et Grassl, 2014, 2016 [271] [272] plus récemment ont étudié la performance
d’une méthode de régularisation non locale pour modéliser la rupture des structures en béton
armé. Les résultats sont comparés a ceux obtenus avec I’approche de régularisation
énergétique de Bazant et Oh, 1983 [230]. En particulier, I’influence de la taille du maillage
sur les courbes charge-déplacement et les schémas de fissuration est étudiée suivant les deux
approches. Ces deux méthodes de régularisation sont combinées avec un modéle de béton
elastoplastique avec endommagement (CDPMZ2) initialement proposé par Grassl et al. 2013
[273] lequel est une extension du modeéle elastoplastique avec endommagement de Grassl et
Jirasek, 2006 [251]. Ce modele est basé sur une combinaison de la plasticité associé au
concept de contrainte effective (section 5.6.2) et d’un endommagement isotrope.

Les modélisations sont effectuées sur une poutre en béton armé issue de la série
d'essais expérimentaux rapportées dans Leonhardt et Walther, 1962 [274]. Dans l'essai, la

poutre sans armatures d’effort tranchant est soumise & un chargement quatre points tel
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qu’indiqué sur la Figure 5.18b et présente une rupture par cisaillement. La géomeétrie, la
configuration de charge et le schéma de fissuration expérimental sont présentés sur les Figure
5.18a et Figure 5.18b. La modélisation de la poutre est réalisée avec un maillage grossier,
moyen et fin (Figure 5.18c) associé respectivement aux tailles de mailles h=20mm, 10mm,

5mm.

1)
75x30 mm
N7
Beam thickness 0.19 m SI
(a) K 10.32
2226 K|
0.056 T :<]|
F£4\100x30 mm

0.30 0.81 IO.IGSI

0.975

Fine mesh — h = 5mm

Figure 5.18 : (a) Géométrie et configuration ; b) Schéma de fissuration expérimental Leonhardt et
Walter, 1962 [274]; c) Différents maillages, grossier, moyen et fin

Les courbes charge-déplacement et les schémas de fissuration obtenus pour les
différentes tailles de maillage sont montrés respectivement sur les Figure 5.19 et Figure 5.20.
On peut remarquer sur la Figure 5.19 que les deux approches ne sont pas influencées par le
maillage pour des niveaux de chargement faibles. Cependant, plus on s’approche de la charge
de rupture, plus les deux approches montrent un comportement différent. Pour I'approche non
locale, une réponse indépendante du maillage est observée jusqu’au pic (Figure 5.19a). Dans
la phase post-pic la réponse obtenue avec un maillage grossier differe trés légérement,
néanmoins, la différence entre les résultats pour les trois mailles est trés faible. D'autre part,
l'utilisation d’une méthode de régularisation énergétique entraine des charges de ruptures et
des réponses post-pics dépendants du maillage (Figure 5.19b). Aussi, Il n'y a pas de tendance
nette visible en ce qui concerne la taille du maillage, puisque les capacités de charge les plus
basses et les plus élevées sont obtenues respectivement avec le maillage grossier et le
maillage moyen. La dépendance du maillage avec I'approche de régularisation énergétique est
également perceptible sur les schémas de fissuration (Figure 5.20b). Plus la taille du maillage
est petite, plus la largeur de la fissure diagonale de rupture est faible et le nombre de zones de
rupture a tendance a augmenter. Selon les auteurs, cette différence dans les schémas de

fissuration finale est la raison principale pour laquelle les courbes charge-déplacement ne
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convergent pas avec la réduction du maillage. L'agencement des mailles n'influence pas
I'orientation des zones de rupture finales. Toutes les analyses non locales sous-estiment la
charge de ruine. Selon Xenos et Grassl, 2016 [272] ceci pourrait étre attribué au rayon
d'interaction non local (longueur interne I¢) utilisé pour la modélisation. Les auteurs montrent

qu’un meilleur ajustement de I conduit a une meilleure approximation de la charge de ruine.

a 7 : : b 70
60 60

= 50 = 50

= 40 t = 40

2 30t =2 30t
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medium ———— medium ———-

10 0 i T 10 r _ finer=i=ess 1
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0 1 2 3 0 1 2 3
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Figure 5.19 : Courbes charge-fleche avec trois maillages différents, (a) approche non locale, (b)
approche de fissuration par bande, déplacement mesuré au point le plus bas au milieu de la poutre
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Figure 5.20 : Schémas de fissuration avec trois maillages différents, (a) approche non locale, (b)
approche de fissuration par bande

En outre, on peut d’abord remarquer pour les deux approches, une légére surestimation
de la rigidité élastique sur les courbes charge-déplacement obtenues (Figure 5.19). Selon
Xenos et Grassl, 2016 [272], cela pourrait étre 1i¢ a I’hypothése de modélisation en
déformation plane. Une autre raison selon Xenos et Grassl, 2014 [271] pourrait étre attribuée
a une surestimation du module de Young et de 1’énergie de rupture utilisé dans leur calcul en
se basant sur les recommandations du CEB-FIP Model Code, 2010 [275] différentes de ceux
du CEB-FIP Model Code, 1990 [176].
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Ensuite, on peut egalement remarquer suivant les deux approches, un comportement
post-¢lastique différent de ’essai. Selon Xenos et Grassl, 2014 [271], cela pourrait étre
attribué au fait que les modélisations ont été effectuées en assumant une adhérence parfaite
entre les armatures et le béton et en ignorant 1’effet de goujon des armatures flexionnelles. En
effet, supposer une liaison parfaite entre les armatures et le béton est en réalité une
idealisation de l'interaction qui existe entre ces deux matériaux, ce qui pourrait influencer les
prédictions des courbes charge-déplacement et des schémas de fissuration. C’est aussi et
surtout le cas par exemple pour les poutres renforcées en armatures d’effort tranchant Chen et
al. 2012 [276]. Utiliser un mod¢le de liaison entre 1’acier et le béton serait alors nécessaire.
Cet aspect est plus complexe et nécessite une recherche plus approfondie. Cependant, dans
Jendele et Cervenka, 2006 [277], il a été démontré que l'adoption d'un modele de liaison
élaboré pourrait entrainer des problemes de stabilit¢ numérique et n'influencerait pas de
maniere significative les résultats si un maillage fin est utiliseé.

Enfin, on peut aussi remarquer que l'inclinaison de la fissure principale dans les
simulations (environ 45°) est plus forte que celle obtenue dans I’essai Figure 5.18b soit
environ 30°. Cette différence selon Xenos et Grassl, 2016 [272] pourrait étre également liée
au fait que la poutre ait été modéelisée en déformation plane et en supposant une liaison

parfaite entre 1’armature et le béton.
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5.9 Synthese du chapitre 5

\

Ce chapitre a été consacré a 1’étude bibliographique sur la modélisation du
comportement structurel complexe du béton. Un état de I’art exhaustif a été fourni. Pour
modéliser ce comportement, plusieurs approches théoriques de modélisation de la fissuration
ont été établies dont les deux principales sont 1’approche discontinue et 1’approche continue
abordées amplement. L’approche continue est adoptée dans notre étude et donc une technique
Eléments Finis adaptée. Les difficultés rencontrées lors de la modélisation du comportement
du béton résident d’abord dans le choix du modele de comportement mécanique du béton
capable de simuler correctement la rupture des dalles en cisaillement. Différents modéles sont
cités et discutés dans ce chapitre : modéles d’endommagement, de plasticité et modele
¢lastoplastique couplé a ’endommagement. Une deuxieme difficulté porte sur le choix d’une
méthode numérique d’intégration des équations aux dérivées partielles qui sont de nature
elliptique. Les principaux algorithmes de résolution de ces équations régissant le milieu
continu sont discutés au prochain chapitre. Une troisieme difficulté, caractéristique des
matériaux adoucissants, est liée aux instabilités numériques lors de 1’analyse des problemes de
localisation des deformations et de I’endommagement dans une zone réduite du matériau.
Ces instabilités se traduisent par une forte dépendance des résultats numériques vis-a-vis du
maillage (taille des éléments et aussi sur leur orientation). Différentes techniques de
régularisation sont présentées afin d’obtenir des résultats numériques objectifs vis-a-vis du
maillage EF : d’abord la méthode de régularisation énergétique qui consiste a ajuster la partie
adoucissante du modele matériau en fonction de la taille de 1’élément, afin de dissiper a la
rupture une énergie de fissuration constante. Elle a 1’avantage d’étre simple et permet de
régulariser en partie le probleme. En revanche, la méthode souffre d’une sensibilité a
I’orientation du maillage et la largeur de la zone de localisation augmente avec la taille du
maillage. Ensuite I’utilisation d’autres techniques de régularisation comme la théorie non
locale avérée plus efficace est également présentée et une étude comparative avec la méthode
énergétique, réalisée par des auteurs de la littérature sur un cas de poutre sous cisaillement est
également détaillée. Cette méthode introduit une information spatiale sous la forme d’une
longueur interne pour prendre en compte I’influence du voisinage liée aux interactions entre
microfissures. La zone de localisation ne se développe plus sur un élément mais dans une
bande de taille finie proportionnelle a cette longueur interne. La formulation en gradient et la
théorie du second gradient sont également présentés. Cependant, de telles approches

nécessitent généralement des développements numériques délicats.
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Chapitre 6

Modélisation Elément Fini du comportement quasi-statique
des dalles en béton armé

Dans notre étude, les simulations numériques pour étudier la réponse structurale des
dalles et leur mode de rupture sous sollicitation statique de cisaillement seront réalisées en
utilisant le logiciel Element Fini ABAQUS. On présentera d’abord de fagon détaillée dans le
présent chapitre le modéle numérique de béton choisi dans notre étude pour simuler le
comportement mécanique de ce matériau. Le modéle est élastoplastiqgue avec
endommagement disponible dans ABAQUS, et connu sous le nom de Concrete Damaged
Plasticity (CDP). Une description des caractéristiques fondamentales du modéle CDP (critere
de plasticité, régle d’écoulement, endommagement) et des lois appropriées de comportements
uniaxials du béton en traction et en compression ainsi que la loi de comportement des
armatures couplées au modele sont présentées. Les lois de comportement du béton sont
associées a un critére de régularisation énergétique, ¢’est-a-dire sur 1’énergie de fissuration du
béton Gt introduit par Hillerborg et al 1976 [101] et Bazant et Oh, 1983 [230]que nous
avons abordé en section 5.8.1. Ceci devrait permettre d’atténuer le phénomeéne de localisation
qui apparait dans la phase adoucissante du comportement uniaxial du béton, et obtenir ainsi
des résultats objectifs vis a vis du maillage. Le modele CDP est ensuite comparé a une autre
alternative, a un autre modéle numérique de béton également disponible dans ABAQUS : le
Concrete Smeared Cracking model (CSC). Comparé au CSC, le modéle de béton CDP
présente pour notre champ d’application des avantages considérables qui seront présentés et
justifiant son choix.

Les simulations dans notre étude seront réalisees en combinant au modele de béton
choisi, une technique de résolution quasi-statique dans ABAQUS/Explicit. On présentera
donc d’abord dans ce chapitre les principaux algorithmes de résolution des équations régissant
le milieu continu que 1’on peut associer au modéle numérique de béton choisi : le schéma de
résolution explicit et implicit, pour ensuite s’intéresser aux conditions d’une analyse quasi-
statique a schéma de résolution explicite qui sera utilisé pour les simulations de notre étude.
On terminera enfin ce chapitre en parlant des différents types d’éléments finis disponibles
dans ABAQUS pour discrétiser le béton et les armatures, puis les avantages et les

inconvénients sur les résultats numériques liés au choix du type d’élément finis.
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6.1 Modélisation du béton : Modéele de béeton CDP
(Concrete Damaged Plasticity)

Le modele de béton élastoplastique avec endommagement (CDP) disponible dans
ABAQUS que nous utiliserons dans le cadre de notre travail, est en effet une implémentation
du modele proposé par Lubliner et al. 1989 [249] pour le cas de chargement monotone et
développé par Lee et Fenves, 1998 [248] pour étudier les cas de chargement dynamiques et
cycliques. Les bases de ces modéles ont été présentées en section 5.6.3 et font partie des
modeles de béton basés sur une approche continue de modélisation de la fissuration
contrairement aux approches discontinues (voir sections 5.3.2.2 et 5.3.2.1). Le modéle CDP a
récemment été utilisé par Genikomsou et Polak, 2015 [278] pour simuler le comportement
au poingonnement des dalles en béton armé sous chargement statique et pseudo-dynamique.
Zheng et al. 2009 ont également utilisé ce modéle de béton pour étudier le comportement
structural des dalles de pont sous chargement statique.

Comme nous I’avons vu dans les sections 5.6.2 et 5.6.3, dans ce modele la plasticité
est séparée de I’endommagement en utilisant le concept de contrainte effectives o i.e la
contrainte dans le matériau non endommagé. La plasticité basée sur la contrainte effective
permet de simuler les déformations irréversibles, et I’endommagement est introduit pour
simuler I'effet des dégradations sur la rigidité élastique (et la récupération de rigidité pendant
I'ouverture et la fermeture des fissures dans le cas de chargement cyclique). Par conséquent
les lois de comportement uniaxial du béton contrdlant 1’évolution de la surface de charge sont
également séparées en deux parties, une premiére partie correspondant a la contrainte
effective et associée a la plasticité, et une seconde partie correspondant a la dégradation de la

rigidité élastique et associée a I’endommagement. On peut donc écrire :

g = Eo(e — &P

7= (- Dhle- &)= { d = d(5,&")

Le modéle CDP utilise une approche isotrope pour la plasticité et I’endommagement
afin de représenter le comportement inélastique du béton (fissuration en traction, rupture en
compression, dégradation de la rigidité élastique). En plus, les dégradations de la rigidité du
béton sont considérées dans le modeéle pour les comportements différents du béton en traction
et compression en introduisant respectivement deux variables d’endommagement scalaires dt

et dc. Ces variables d'endommagement peuvent prendre des valeurs de zéro a un, représentant
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respectivement un matériau non endommagé et un materiau totalement endommagé associé a
la perte totale de résistance ABAQUS documentation, 2013 [279].

= Comportements uniaxials typique du béton : compression et traction

Les comportements uniaxiaux typiques du béton en traction et compression, qui sont
caractérisés par le modele CDP dans ABAQUS, sont montreés sur la Figure 6.1. Les équations
pour l'estimation des lois de comportement contrainte-déformation uniaxiale (ou -
déplacement) basées sur les propriétés des matériaux testés dans la campagne expérimentale
seront décrites dans les prochaines sections. Comme on peut le voir sur la Figure 6.1, lorsque
I'éprouvette de béton est déchargée a partir de n'importe quel point de la phase adoucissante
du comportement, alors la rigidité élastique du matériau semble étre endommagée. Ce
comportement est typique des modéles de béton couplant endommagement et plasticité
présenté en section 5.6. Les relations contrainte-déformation sous sollicitations de traction et

compression s’écrivent respectivement :
~pl
or = (1 —dp)Eo(er — Sp )
Dl
o =1 —d)Ey(ec — &r c)

En séparant la plasticité de I’endommagement, ces deux relations peuvent étre décomposées
comme suit :

5, = Eo(e, — &)

7= (= dobec &) _{ d, = d(a, &)
t — Ot t

.,pl

..pl

Avec E, la rigidité élastique initiale du béton non endommagg, €. la déformation plastique en

traction, et € ~pl la déformation plastique en compression. Dans ABAQUS, le comportement
uniaxial du béton en traction doit étre défini par la relation contrainte-déformation inélastique
en traction & (ou -déplacement) et en compression par la relation contrainte-déformation
inélastique en compression &X. Les déformations inélastiques en traction et compression

peuvent étre calculées selon ABAQUS documentation, 2013 [279] comme suit:

0;

~ck _ t
gt et_E
0

0,

~in _ Cc
&' =& g,
0
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Le modéle CDP dans ABAQUS repose sur I'hypothése que les relations contrainte-
déformation uniaxiale peuvent étre converties en relations contrainte-déformation plastique, et
ceci est automatiquement effectué a partir des données de déformations inélastiques et des

parametres d’endommagement fournies par I'utilisateur.

gpl — é:in _ dC &
c — ¢c
(1 - dc) EO
~Pl _ xck dt Ot
gt - gt -
(1—-d)E,g
O
‘4 @ %) b
Ocufeerieeeinenies Opg foreeeee-
Oco |-------
E, ’ JEC, £, I
S Ey . : A Eo
_ : I 1)
B £, . / o
& £t & g & &
-t S —— |
& &g g gl
f— -

Figure 6.1 : Comportements uniaxials du béton; (a) en compression avec illustration des déformations
plastiques et inélastiques; (b) en traction avec illustration des déformations plastiques et de fissuration.

6.1.1 Critére de Plasticité

La surface de charge représente la surface dans l'espace de contrainte entourant le
volume de la région élastique. Cela signifie que les états de contrainte a l'intérieur de la
surface sont élastiques, alors que les états de contraintes a la surface ont atteint le point
d'élasticité et sont devenus plastiques. Le domaine d'élasticité est défini sous la forme d'une

fonction de charge F(o). Pour un matériau plastique parfait, nous notons :
F(o) <0

Dans le cas d'un matériau écrouissable, le domaine d'élasticité n'est plus fixe ce qui signifie
que la fonction de charge évolue. Elle dépend également de parameétres d'écrouissage Y

(scalaires ou tensoriels) et on note :

F(o,Y) <0

198

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



Il n'y a évolution des variables plastiques que lorsque le point de charge est situé sur la
frontiére du domaine d'élasticité. La fonction de charge qui est implémentée dans le modele
CDP est une adaptation du critere de plasticité de Drucker-Prager et permet de déterminer la
rupture sous des contraintes normales et de cisaillement. Tout comme dans le critere de
Drucker-Prager, la fonction de charge est basée sur les deux invariants du tenseur des
contraintes effectives, la pression hydrostatique p (ou 11) et la contrainte équivalente de Mises

q (ou J2). L’évolution de la surface de charge est contrdlée par les variables d’écrouissage Ef :

et EEI. En termes de contraintes effectives, la fonction de charge prend la forme :

F = ﬁ (67 - 36!}5 + ﬁ(gpl)<§max> - )’<_§max>) - Ec(é‘fl) =0

AVec:

0<a<05

_ (e
B Et(éfl)

A1-a)—-A+a)

_3(1-K)
2K, —1

Omax €St la contrainte maximale principale effective et o,/0 le ratio entre la
résistance initiale du béton en compression biaxiale et celle uniaxiale. Les valeurs
expérimentales de oy,9/0., Se situent entre 1.10 et 1.16 Lubliner et al. 1989 [249] donnant
donc des valeurs de a entre 0.08 et 0.12. Ce ratio est fixé par défaut a 1.16 selon ABAQUS
documentation, 2013 [279] sur la base des résultats expérimentaux fiables de Kupfer et al.

1969 [202]. Les contraintes effectives de traction o, et de compression o. correspondant

respectivement aux variables d’écrouissage 5?1 et §Cpl qui contrdlent 1’évolution de la surface
de charge sont calculées a partir des données du comportement uniaxial du béton en traction

et compression. Une fois a connue, la fonction B(Epl) peut étre déterminée. Cette fonction
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B(Ep‘) apparait dans la fonction de charge, lorsque la contrainte algébrique maximale

effective ﬁmax est positive. L’accolade de Macauley (ﬁmax) est définie comme suit :

Gmae) = {20 51 < 0

Omax SLOmax > 0
11 est a noter qu’en compression biaxiale ou gmax = 0 la fonction B(é’pl) n’est pas active, seul
le parametre a intervient. La forme de la surface de charge est définie par le parameétre K.
inclus dans I’expression du parametre y. Le paramétre y intervient seulement en compression
triaxiale ou 6,,,, < 0. Soit TM et CM désignant respectivement le méridien de traction (o; >
0, = 03) et le méridien de compression (o, > 6, = 03) sur la surface de charge. Sur TM et

CM on a respectivement:

—~

= 1 —
Omax = §(p + 2\/3_q) ™

= 1 _ —
Omax = §(p + 3q) tM
Avec ?max < 0, les équations sur le méridien de traction et de compression sont :

Qy+3)yBP+ ¥ +3a)p=~1—-a)f, T™
+3)JBPD+@¥+30)p=10—-a)fc CM

f. est la résistance maximale du béton en compression uniaxiale. A partir des deux équations

sur les méridiens de traction et compression, on peut définir la variable K, tel que:

™

Jai 34y

K. = \/:CM =243 pour une pression hydrostatique p donnée
q

K. est donc le rapport entre la contrainte équivalente de Mises sur le méridien de traction et
celle sur le méridien de compression, pour une valeur donnée de la pression hydrostatique p et
pour une contrainte principale maximale négative. Il peut étre également interprété comme un
rapport des distances entre I'axe hydrostatique et respectivement le méridien de traction et le
méridien de compression dans la section transversale déviatorique. Ce parameétre doit étre
compris entre 0.5 < K. < 1.0 (0.64 selon Schickert et Winkler, 1977 [280], 0.66 pour
Richart, 1928 [281] a 0.8 pour Mills et Zimmerman, 1970 [282]). La valeur par défaut dans
ABAQUS documentation, 2013 [279] est fixée a K. = 2/3, ce qui fait que la forme de la
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surface de charge dans la section transversale déviatorique est proche de celle triangulaire de

Rankine Pankaj, 2010 [283]. A titre de comparaison, le critére de Drucker-Prager est

circulaire dans le plan déviatorique avec K. = 1. La différence entre les surfaces de charge

dans le plan déviatorique pour K. = 2/3 et K. = 1 est montrée sur la Figure 6.2. La surface

de charge dans 1’espace plan des contraintes pour le modele CDP est également illustrée sur

cette figure, ou la zone fermée représente les états élastiques de contrainte. Plus récemment

Genikomsou et Polak, 2015 [278] ont montré que I’influence du parametre Kc sur le

comportement structural n'est pas tres significative comme on peut le voir sur la Figure 6.3.

1
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Figure 6.2 : (a) Surface de charge dans le plan déviatorique pour Kc=2/3 (modele CDP) et Kc=1
(critére de Drucker-Prager) ; (b) Surface de charge dans le plan des contraintes (CDP).
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Figure 6.3 : Etude paramétrique sur K¢ Genikomsou et Polak, 2015 [278]
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6.1.2 Reégle d’écoulement

Le critere de plasticité défini par la fonction de charge F(o,Y) répond a la question,
"quand" y’a-t’il apparition et évolution des déformations plastiques. "Comment™" s'effectue
cette évolution, est I'objectif de la régle d'écoulement. Si I'on introduit une fonction convexe
G(o,Y), appelée fonction potentielle d’écoulement plastique, I'évolution des déformations

plastiques deP! est supposée vérifier les relations suivantes :

gerl = 1. 26@ 1) {dxl > 0siF(o,Y) =0

9o “ldA=0siF(o,Y) <0

dA est le multiplicateur plastique, c’est un paramétre d’écrouissage scalaire qui peut varier
tout au long du processus de déformation et qui détermine la longueur des déformations
plastiques deP!. Si F(o,Y) = G(o,Y), la régle d‘écoulement est dite associative, et la direction
des incréments de déformations plastiques deP! est normale a la frontiére du domaine de la
fonction de charge F(o,Y). Lorsque F(o,Y) # G(o,Y), la regle d'écoulement est dite non
associative. 9G(o,Y)/ do représente la direction suivie par deP!, c’est normale a la frontiére
du domaine de la fonction potentiel plastique G(o,Y) et non celle de la fonction de charge
F(o,Y) Pankaj, 2010 [283]. Contrairement aux métaux, une regle d'écoulement non
associative est nécessaire pour contrbler la dilatation dans la modélisation des matériaux
frictionnels Chen et Han, 1988 [284].

v de”

Fonection Potentiel

Fonetion de charge G(.Y)=0

F(0.Y)=0

O3 01

Figure 6.4 : lllustration de la fonction potentielle plastique par rapport a une surface de charge repris
de Pankaj, 2010 [283]
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Le modéle de béton CDP dans ABAQUS utilise une regle d’écoulement non associative avec
comme fonction potentiel d'écoulement plastique G(c), celle hyperbolique de Drucker-Prager
donnée par:

G(3) =/ (earotanh)? + g2 — ptamp

Avec oy, est la résistance maximale du béton en traction uniaxiale. {r est I'angle de dilatation
mesuré dans le plan méridien p —q comme angle d'inclinaison de la fonction potentielle
d'écoulement plastique, pour une pression de confinement élevée. L'angle de dilatation
contréle la quantité de changement de volume du béton (dilatation) lorsqu’il est soumis a des
états de déformation plastique. Il est supposé constant pendant le chargement plastique. Une
étude paramétrique de I'angle de dilatation a été réalisée par Malm, 2006 [285] pour un béton
de résistance normale. Une variation de l'angle de dilatation de 10° a 56° montre que la
capacité en cisaillement augmente avec l'augmentation de I'angle de dilatation. Le meilleur
accord avec la réponse expérimentale a été obtenu pour un angle de dilatation choisi entre 30°
et 40° (Figure 6.5). En plus, des valeurs faibles de I'angle de dilatation ont montré un
comportement fragile tandis que des valeurs plus élevées ont donné un comportement plus
ductile. Selon Wu JY, 2006 [252] et Voyiadjis et Tagieddin, 2009 [286], I'angle de
dilatation doit étre compris entre 31° et 40°. D'apres d'autres études expérimentales Reissen et
Hegger, 2013 [287] et Jankowiak et Lodygowski, 2005 [288], I'angle de dilatation devrait
étre considéré respectivement comme égal a 37° et 38°. Plus récemment Genikomsou et

Polak, 2015 [278] ont trouvé dans leur étude qu’un angle de dilatation égale a 40° était plus

adéquat (Figure 6.5).
50 T T T T T 300 b
: : ; ; ; - SB1- Dilation angle
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Figure 6.5 : Etude paramétrique de I’angle de dilatation : (a) Malm, 2006 [285]; (b) Genikomsou et
Polak, 2015 [278]
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Le parametre € est l'excentricité et permet d’ajuster la forme de la fonction potentielle
plastique dans le plan méridien p — g. C'est une petite valeur positive qui exprime le taux
d'approche de cette fonction potentiel hyperbolique de son asymptote. En d'autres termes,
c'est la longueur (mesurée le long de I'axe hydrostatique) du segment entre le sommet de
I'nyperbole et l'intersection des asymptotes de cette hyperbole avec 1’axe hydrostatique
comme on peut le voir sur la Figure 6.6. Selon Jankowiak et Lodygowski, 2005 [288]
I'excentricité peut étre calculée comme un rapport entre la résistance du béton en traction
uniaxiale et celle en compression uniaxiale.

ABAQUS documentation, 2013 [279] recommande la valeur par défaut € = 0.1. Lorsque
e = 0, la fonction potentielle dans le plan méridien devient une droite au lieu d’une
hyperbole. L'excentricité prise par défaut € = 0.1 implique que le matériau a pratiquement le
méme angle de dilatation sur une large gamme de valeurs de contraintes de confinement.
L'augmentation de la valeur de & donne plus de courbure a la fonction potentielle, ce qui
implique que l'angle de dilatation augmente plus rapidement lorsque la pression de
confinement diminue. Des valeurs significativement inférieures a la valeur par défaut peuvent
conduire a des problémes de convergence si le matériau est soumis a de faibles pressions de
confinement ABAQUS documentation, 2013 [279].

deP Ecrouissage
P . \,\‘4 _/_Lll{,
/ L 7
» L 2
e e L
e /\
i - e
A . .
// R anctlon potentiel
/ // ~" hyperbolique de Drucker-Prager
— €0~ | q

Figure 6.6 : Fonction potentiel plastique dans le plan méridien p-q : Illustration de
I'excentricité et de I'angle de dilatation

6.2 Concrete Damaged Plasticity model (CDP) Vs
Concrete Smeared Cracking model (CSC)

Dans ABAQUS, en plus du modele de béton CDP, il existe également une autre

alternative pour modéliser le comportement non linéaire du béton en utilisant un autre
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modele. Il s’agit du Concrete Smeared Cracking model (CSC). Une premiere différence entre
ces deux modeles numériques de béton est leur fonction de charge. Dans le modele CSC, la
surface de charge est divisée en deux parties (contre une seule fonction de charge pour le
CDP): la surface de charge de compression et la surface de charge de détection de la
fissuration (voir Figure 6.7). Les équations associés sont brievement décrites ci-dessous et
tirees de ABAQUS documentation, 2013 [279]:

Fcompressive =q—V3ayp —V31, =0
Ot by oy
F, =q—|3—by— —|2——=—— =
crack q < 0 O_tu> p ( 3 O_tu> Ot

Dans ce modele, la fissuration est considérée comme I'aspect le plus important du
comportement, et la représentation de la fissuration et du comportement apres fissuration
domine la modélisation. La fissuration est supposée se produire lorsque la contrainte dans
I'élément atteint la «surface de détection de fissure (crack detection surface)», ¢’est-a-dire que
1’état de contrainte est principalement de traction. Une fois cette surface atteinte, la fissuration
affecte le comportement du béton par un modéle d'endommagement. Pour d’avantage
d’informations sur ce modeéle, le lecteur est prié de se référer a ABAQUS documentation,
2013 [279].

Une autre différence entre le CDP et le CSC est 1ié au critére d’écoulement utilisé. En
effet, la régle d'écoulement dans le modéle CSC est une régle d’écoulement associative. Or,
nous avons vu précédemment en section 6.1.2 que le modele CDP utilise une regle
d’écoulement non associative avec la fonction hyperbolique de Drucker Prager comme
fonction potentielle d'écoulement. Sur la base de la description de la fonction de charge et du
critére d’écoulement dans les deux modeéles de béton, on peut conclure que le modéle CDP est

celui qui convient effectivement le mieux a notre étude pour les raisons suivantes:

= Le modéle CDP est plus récent et peut étre considéré comme une mise a jour du modéle
CSC. En outre, il peut étre utilisé a la fois avec des méthodes de résolution explicites et
implicites dans ABAQUS, tandis que le CSC ne peut étre utilisé qu’avec une méthode de
résolution implicite qui peut présenter parfois des difficultés de convergence que I’on
verra dans les prochaines sections.

= Nous avons vu dans la campagne expérimentale, que la rupture par cisaillement dans les
dalles est une rupture triaxiale. Cependant, I'équation de la surface de charge du modéle

CSC n’est pas adaptée aux cas de sollicitations en traction et compression triaxiale en
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raison de l'omission du troisieme invariant du tenseur des contraintes. Cependant,
I'équation de la surface de charge dans le modele CDP fait intervenir le parametre y, qui
tient compte de I'influence de contraintes triaxiales.

= Une hypothése d’écoulement associative, tel est le cas dans le modele CSC surestime
géneralement la dilation du béton ABAQUS documentation, 2013 [279]. En outre, la
régle d’écoulement non associative et la fonction de charge complete dans le modele CDP
visent & fournir une simulation plus réaliste du comportement du béton. Park et Kim,
2005 [289] ont conclu qu'une regle d'écoulement non associative en conjonction avec un
modele de béton elastoplastique avec endommagement est capable de décrire
correctement la dilatation du béton due aux dégradations en compression.

= Un essai numérique a €été entrepris par Smith, 1987 [290] pour comparer les deux
modeles, sur des éprouvettes cylindriques en béton sous compression uniaxiale et

triaxiale. Le mod¢le CDP s’est avéré plus approprié.
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Figure 6.7 : (a) Surface de charge dans le plan des contraintes ; (b) Surface de charge dans le plan
méridien (p-q).

6.3 Analyse quasi-statique dans ABAQUS

Dans une analyse non linéaire, le déplacement (charge) doit étre appliqué de facon
incrémentielle. A la fin de chaque incrément la structure change et une mise a jour des
matrices du systéme doit étre envisagée avant de passer au prochain incrément dans 1’analyse.
Ce changement de la structure est lié a 1’évolution des différentes non linéarités qui
apparaissent pendant le processus de chargement a savoir: les non-linéarités de comportement
liés a la plasticité, et a ’endommagement du matériau, les non-linéarités géométriques lié au

fait que la configuration initiale du systeme s’¢loigne de celle finale pour cause de petites ou
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grandes déformations, et enfin des non linéarités de contacts qui peuvent étre également
observés car les surfaces de contacts imposées au debut peuvent changer au cours de la
transformation. Il existe deux principaux algorithmes de résolution des équations régissant le
milieu continu et qui permettent de faire une mise a jour des matrices du systeme a chaque
¢tape du chargement. Il s’agit du schéma de resolution implicite et explicite. Le qualificatif
d’implicite ou d’explicite se rapporte au schéma d’intégration par rapport au temps que 1’on
détaillera dans les prochaines sections. D’une maniére générale, la méthode de résolution
explicite est dynamique donc mieux adaptée pour des cas de sollicitation dynamiques, et celle
implicite est statique et parait donc plus adapté pour notre cas de sollicitation statique.

Cependant dans notre étude, les simulations seront réalisées avec une méthode de
résolution explicite avec ABAQUS/Explicit bien que le probléme soit statique. En effet, la
procédure de résolution utilisée par ABAQUS/Explicit est bien dynamique mais elle peut
également étre utilisée pour des cas de sollicitations statiques. L'utilisation d'une procédure
dynamique pour résoudre des problémes statiques est qualifiée d’analyse quasi-statique. En
effet, une analyse explicite présente un avantage remarquable par rapport a une méthode
implicite. Ceci est lié a l'absence d'une matrice de rigidité tangentielle globale et aux
problémes de convergence Chopra, 2007 [291]. En effet, 1’algorithme de résolution dans une
méthode implicite nécessite le calcul de I'inverse de la matrice de rigidité. Pourtant le calcul
de I’inverse de cette matrice de rigidité « pleine » est une étape de calcul intensif nécessitant
un temps de résolution élevé en raison du grand nombre de calcul requis, et cela est
particulierement vrai lorsque de fortes non linéarités sont présents pouvant également
conduire a des divergences. Par conséquent, pour des problémes non linéaires comme le cas
de nos dalles en béton armé sous sollicitation de cisaillement, ou la fissuration du béton
conduit a une réduction de la rigidité, cela pourrait alors causer des problémes de convergence
et un temps de calcul élevé dans une méthode traditionnelle implicite ABAQUS
documentation, 2013 [279].

Par ailleurs dans une analyse explicite I’algorithme de résolution fait juste intervenir
I’inverse de la matrice de masse. Cette matrice de masse étant diagonale, son inversion est un
processus en une seule étape consistant simplement a faire réciproquer les éléments
diagonaux, ce qui est tres facile a faire et conduit généralement a des temps de calculs plus
faibles et a moins de difficultés de convergences par rapport aux méthodes implicites
(lorsqu'il n'y a pas de complexité particuliére qui peut inverser la situation). C'est pourquoi
une méthode explicite a travers une analyse quasi-statique est plus appropriée dans notre

étude. Genikomsou et Polak, 2015 [278] en utilisant une méthode de résolution quasi-
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statiqgue et implicite pour modéliser le comportement de dalles en béton armé sous
sollicitations de poingonnement ont montré qu’une analyse quasi-statique nécessite moins de
temps de calcul par rapport a l'analyse implicite et fournit de bons résultats. L’ utilisation
d’une méthode de résolution quasi-statiqgue nécessite cependant de respecter certaines

conditions que 1’on présentera dans les prochaines sections.

6.3.1 ABAQUS/implicit (ABAQUS/Standard)

Une procédure entierement implicite signifie que 1'état d’un mod¢le EF est mis a jour a
un instant incrémentiel t + At sur la base des informations au méme instant incrémentiel t +
At, tandis que dans une méthode explicite 1’état du modéle est mis a jour a t + At sur la base
des informations de l'instant précédent t. Il existe une gamme de procédures de résolution
utilisées par les solveurs EF implicites. La méthode itérative la plus commune de Newton-
Raphson est celle utilisée dans ABAQUS/implicit. Soit :

F(u)zFext_Fint

Ou Fg est le vecteur des forces extérieures appliquées et F;,; le vecteur des forces internes
crée par les contraintes dans I’élément. L'état de l'analyse est actualisé de fagon incrémentielle
du temps t au temps t + At et une estimation du déplacement u est faite, de sorte que pour

I’iéme itération on ait:
oF (uf+t) i
ubFAt g HAL = [—6; ] F(uf*™) Eq.(c)

Ou uf*2 est le vecteur des déplacements nodaux pour la iéme itération a ’incrément de temps
t + At. La dérivée partielle du c6té droit de I'équation est la matrice jacobienne et représente
la matrice de rigidité globale K(uf*“%). Les itérations sont répétées a chaque incrément
jusqu’a ce que la convergence soit atteinte. L'équation (c) peut étre manipulée et inversée

pour produire un systeme d'équations linéaires:

t+At) __ t+At t+At t+At
F(uf*®) = K@i it —uf™

Pour obtenir (uft4t — uf+At dans L'équation (c), la matrice de rigidité globale K(uf2%) doit

étre inversée. Un organigramme général illustrant les principales étapes du calcul ainsi que la

courbe de chargement sont donnés sur la Figure 6.8. L’inversion de cette matrice qui n’est
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jamais diagonale en pratique est un processus tres codteux en termes de temps de calcul. Bien
que ceci soit une operation codteuse, I'itération assure qu'un intervalle de temps relativement
important peut étre utilisé tout en maintenant la précision de la solution ABAQUS
documentation, 2013 [279]. La méthode implicite est inconditionnellement stable et
rencontre quelques difficultés quand on considere un modele tridimensionnel complique.

En effet, des complications peuvent apparaitre dans un modeéle tridimensionnel avec
une analyse implicite ou la réponse contrainte-déformation du matériau est non linéaire. Dans
un tel cas de nombreuses itérations sont habituellement nécessaires pour résoudre un
incrément i.e pour converger, et ceci conduit progressivement a une réduction de I’incrément
de temps utilisé. Si I’algorithme rencontre de grandes non-linéarités, la convergence peut étre
impossible a obtenir en pratique. Les instabilités locales rendent également I'équilibre des
forces difficile a atteindre selon ReBelo et al. 1992 [292]. L'intégration implicite nécessitant
une opération colteuse d'inversion de la matrice de rigidité, associé au fait que pour des
problémes fortement non linéaires un grand nombre d’itérations est requis font que le cott
total de 1’analyse est considérablement augmenté. En plus, dans une telle analyse implicite, a
mesure que la taille du modéle augmente, cela requiert une mémoire plus importante et un
temps de calcul qui augmente fortement.

Par ailleurs, plusieurs variantes de la méthode de Newton Raphson existent pour
améliorer le temps de calcul. La méthode de Newton Raphson modifiée entre autre est une
alternative couramment utilisée et convient a des problémes non linéaires. Dans cette méthode
la matrice de rigidité globale n'est recalculée que occasionnellement et dans les cas ou elle est
asymeétrique, il n'est pas nécessaire de calculer sa valeur exacte. Cette méthode converge tres
bien en utilisant une estimation symétrique de la matrice de rigiditt ABAQUS
documentation, 2013 [279].

6.3.2 ABAQUS/Explicit

La procédure explicite considére le systeme comme dynamique et est basée sur la mise
en ceuvre d'une régle d'intégration explicite avec l'utilisation de matrices de masses
diagonales. L'équation régissant 1’équilibre est intégrée en utilisant le schéma d'intégration par
differences finies centrée pour mettre a jour les vitesses et les déplacements associés. Dans
cette méthode les vitesses et les accélérations a un instant incrémentiel donné t sont supposées

étre constantes et sont utilisées pour la résolution a I’instant suivant t + At. Pour chaque
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incrément de temps t, connaissant le vecteur des forces exterieures appliquées F.; et celui

des forces internes Fj, , il est possible de calculer les accélérations nodales (Figure 6.9):
it = [M]™ (Fée — Fiue)

Ou M est la matrice de masse modale. Cette matrice est diagonale, et son inversion constitue
donc un processus trivial comme introduit précédemment, contrairement a la matrice de
rigidité globale dans la méthode de résolution implicite. Par conséquent, le calcul a chaque
incrément de temps est une opération peu codteuse en termes de temps de calcul. En intégrant
deux fois cette équation a I’aide de la méthode des différences finies centrées, on retrouve le
vecteur des déplacements nodaux :

L At iy AEEHAE 4 Apt )

w'2=u 2+———m—"i
2

t
A A t+£

L’avantage de la méthode explicite apparait clairement puisque le calcul ne nécessite pas
d’itérations et donc les problémes de convergence ne se posent pas contrairement au cas
implicite. Ainsi, connaissant le nombre d’incréments de temps et la durée de calcul pour
chaque incrément, il est possible de déterminer d’avance le temps nécessaire pour 1’analyse.

Cependant l'algorithme d'intégration explicite est conditionnellement stable, de sorte que les

incréments de temps doivent satisfaire :

2
At <

Wmax

Ou w4 est la fréquence propre maximale du systéme. Dans le cas de fortes non linéariteés, il
est quasi-impossible de calculer la fréquence exacte la plus élevée du systéeme. Pour cela,
ABAQUS utilise une estimation conservative et pratique de At. Il suppose que la plus grande
fréquence du systéme global est inférieure a la fréquence maximale associée au plus petit
élément qui existe dans le maillage. Ainsi, la formule utilisée dans ABAQUS/Explicit est la
suivante :
L
At = min (—e)
Ca
Ou L, est la longueur caractéristique du plus petit élément du maillage et C4 la vitesse de

propagation d’onde dans le matériau :
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A+2u

a=

A et u sont respectivement le premier et le second coefficient de Lamé, et p la densité du
matériau. Avant chaque analyse, ABAQUS/Explicit calcule automatiquement At et 1’utilise
durant toute ’analyse. L’utilisateur peut introduire une valeur de At a condition qu’elle soit
inférieure au At calculé par ABAQUS.

En outre, dans le cas du solveur explicite, le colt de la solution est proportionnel a la
taille du modéle. Il n'y a pas d'augmentation spectaculaire de la mémoire ou du temps de
calcul @ mesure que la taille du modéle augmente comme c’est le cas dans la solution
implicite. Une relation linéaire existe entre la taille du modele et le temps de solution ReBelo
et al. 1992 [292].
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Figure 6.8 : Schéma statique implicite : (a) Organigramme de résolution ; (b) Courbe de charge
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Figure 6.9 : Organigramme de résolution en utilisant un schéma explicite dynamique

6.3.3 Conditions d’analyses quasi-statiques

Il est important lors d'une simulation quasi-statique que les charges soient appliquées
assez lentement par rapport a la période naturelle fondamentale T du modele de facon a ce
que I'énergie cinétique globale générée par les forces d'inerties soit négligeable devant
I'énergie de déformation interne. On évite donc que les forces inertielles n'affectent la réponse
mécanique et fournissent des résultats dynamiques irréalistes. Pour réduire les effets
dynamiques Kutt et al. 1998 [293] recommandent que le rapport entre la durée du
chargement et la période naturelle fondamentale du modéle soit supérieur a 5. ABAQUS
documentation, 2013 [279] propose d'utiliser une période de chargement plus élevée soit au
moins 10 fois la période naturelle fondamentale T du modele, de facon a obtenir un ratio :
énergie cinétique totale/énergie de déformation interne totale, maximal de 5%. Il a été
démontré gqu'en maintenant le rapport de I'énergie cinétique sur I'énergie de déformation
interne totale a <5%, les effets dynamiques dans le modele sont négligeables Chung et al.
1998 [294], Kim et al. 1998 [295]. ABAQUS recommande aussi pour une analyse quasi-
statique d'utiliser un profil de chargement lisse (smooth step) qui est une fonction progressive
de chargement dans le temps permettant également de minimiser les efforts dynamiques dans

le processus de calcul (Figure 6.10).
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Figure 6.10 : Exemple d'un profil de chargement lisse (smooth step) défini dans ABAQUS

6.3.4 Eléments finis pour le béton et les armatures

6.3.4.1 Modélisation du béton

L’approche par éléments finis est essentiellement basée sur une notion d’éléments.
Chacun de ces éléments doit étre décrit suivant son type a partir des nceuds sommets
caractérisant sa géométrie. De maniére trés synthétique, il s’agit en fait de décrire la structure
a partir de points, de lignes, de surfaces ou de volumes, chacune de ces entités géométriques
devant étre associée a un type d’élément. Dans notre étude, le béton sera représenté a 1’aide
d’un élément fini volumique du type C3D8R disponible dans ABAQUS/Explicit. L'élément
C3D8R est un élément hexaédrique linéaire a huit neouds avec un seul point d'intégration (C-
Continu; 3D-3 Dimensions; 8-8noeuds; R-Intégration Réduit). Son équivalent en intégration
complete est le C3D8 (Figure 6.11). Le choix de 1’élément a une importance capitale sur le
résultat de la modélisation. Nous avons préferé dans notre étude le C3D8R au C3D8 pour
éviter les difficultés qui peuvent éventuellement apparaitre en utilisant des éléments a
intégration compleéte.

En effet une intégration complete de la matrice de rigidité entraine une surélévation de
la raideur du systéeme étudié. Cette surestimation propre a toute méthode de type déplacement,
peut d’ailleurs étre particulicrement pénalisante pour les éléments finis discrétisant une
structure en situation mince ou ¢élancée et conduire a un véritable blocage de 1’élément (ou
verrouillage de Iélément) GMUR, 1997 [296]. Un verrouillage du maillage signifie que les
déplacements sont infiniment petits lorsque celui-ci est chargé de maniere quelconque
(comme dans le cas de matériaux incompressibles), ce qui engendre bien évidemment de faux
résultats. Selon ABAQUS documentation, 2013 [279], I'élément C3D8 a tendance a étre trop
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rigide en flexion et pourrait mal se comporter pour des matériaux présentant un comportement
plastique.

Il est possible d’atténuer ces effets indésirables qui peuvent apparaitre avec une
intégration compléte, par appel d’une régle de quadrature d’un ordre inférieur, il s’agit de
I’intégration réduite. Cette intégration réduite tel est le cas pour le C3D8R choisi pour notre
étude permet de corriger I’exces de raideur du modéle. A cet avantage s’ajoute celui de la
diminution du temps de calcul puisque le nombre d’évaluations dans la quadrature réduite est
plus faible comparé a I’intégration compléte (aussi, un ordre d’intégration moins élevé ne
diminue pas forcement la précision). Cependant un inconvénient d’une intégration reduite
réside dans D’apparition éventuelle de modes de déformation parasites a énergie de
déformation nulle, mais différent des modes classiques de corps rigide. Ces modes artificiels,
appelés quelques fois « mécanismes » ou «modes cinématiques » ou encore « mode
Hourglass », proviennent de singularités introduites par la technique d’intégration réduite
dans la matrice de rigidité et correspondent en fait a de configurations pour lesquelles les
éléments infinitésimaux en chacun des points de GAUSS ne subissent aucun déplacement
GMUR, 1997 [296] donc aucune déformation comme on peut le voir sur la Figure 6.12. Ces
mécanismes peuvent apparaitre méme pour des degrés plus €levés d’interpolations.

ABAQUS/Explicit offre plusieurs algorithmes de contrdle de Hourglass : Relaxed
Stiffness, Enhanced, Stiffness, Viscous et combiné Stiffness/Viscous. Le contrdle activé par
défaut est Relaxed Stiffness, et semble le mieux convenir pour les applications avec matériau
adoucissant. Le ratio qui définit I'énergie totale consommeée par le mode de Hourglass divisée
par I'énergie totale interne de déformation doit étre également surveillé et une valeur limite de
5% est considérée acceptable. ABAQUS documentation, 2013 [279] montre également que
le Hourglass mode peut étre résolu si on utilise plusieurs éléments a travers 1’épaisseur du

modéle.
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Figure 6.11 : (a) C3D8 avec intégration compleéte ; (b) C3D8R avec intégration réduite
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Figure 6.12 : Mécanisme de Hourglass, les deux points d'intégration ne sont soumis & aucun
déplacement

6.3.4.2 Modélisation de I’armature

Element de poutre (BEAM)

Dans ABAQUS, les armatures peuvent étre modélisées comme élément de poutre
« beam ». L’¢élément « beam » est une approximation unidimensionnelle du continuum
tridimensionnel. Il n’est utilisable que lorsque les dimensions de la section transversale sont
petites par rapport a la direction axiale, ce qui est le cas pour les armatures. ABAQUS dispose
d'une variété d'éléments de poutre. On peut d’abord distinguer les éléments de poutre qui sont
en accord avec la théorie des poutres d’Euler-Bernoulli avec trois modes de déformation
possibles comprenant un étirement axial, une flexion et une torsion dans I'espace 3D. Ces
éléments ne tiennent pas compte de la flexibilité au cisaillement (La section droite reste
perpendiculaire a I'axe de la poutre apres déformation). Parmi ces éléments disponibles dans
ABAQUS on peut citer le B23, B33 et B34 qui sont des éléments a 2 nceuds a interpolation
cubique (disponibles seulement dans ABAQUS/Standard). D’une manicére générale ces
¢léments sont plus efficaces pour modéliser des structures d’épaisseur relativement minces.

Ensuite une seconde variété d’éléments de poutre dans ABAQUS est celle qui offre
une plus grande souplesse associé a la déformation par cisaillement transversal entre I'axe de
la poutre et sa section transversale. Ces elements de poutres vérifient la théorie des poutres de
Timoshenko. Ils sont considérés comme utiles pour modéliser des structures épaisses, dont la
flexibilité au cisaillement peut étre importante. Au fur et a mesure que la structure devient
mince, la théorie de Timoshenko devient proche de celle d'Euler-Bernoulli. Parmi ces
éléments disponibles dans ABAQUS on peut citer le B21 et B31 qui sont des élements a 2
nceuds a interpolation linéaire, puis le B22 et B32 qui sont des ¢léments a 3 nceuds a

interpolation quadratique.
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Element de barre (TRUSS)

Dans ABAQUS, les armatures peuvent étre également modélisées comme élément de
barre ou élément de treillis « Truss ». Ce sont des éléments qui peuvent reprendre uniquement
des efforts de traction ou de compression. lls n‘ont pas de résistance a La flexion et sont utiles
pour la modélisation de cadres ou épingles. L'élément de barre T3D2 a 2 nceuds et
interpolation linéaire est disponible dans ABAQUS.

Dans notre étude, afin de prendre en compte 1’aptitude flexionnelle des armatures
longitudinales et leur flexibilité au cisaillement, ces derniers seront modeélisées comme
élément de poutre « beam ». L’élément B31 a 2 nceuds et interpolation linéaire est choisi. Par
ailleurs, Il est a noter que ’effet de goujon des armatures ne peut étre entierement pris en
compte en modélisant simplement les armatures comme éléments de poutre puisque son
action dépend de plusieurs parameétres des matériaux acier et béton et de leur interaction tel
qu’abordé en section 2.1.2.4. Un modeéle de liaison élaboré plus complexe et nécessitant plus

d’investigations serait plus apte.

6.4 Lois de comportement uniaxiale du béton

Etant donné que le comportement uniaxial du béton définit I'évolution de la surface de
charge dans une analyse EF, alors la définition des propriétés mécaniques et des courbes de
comportement uniaxial du béton s’avérent trés importante. Dans les simulations numériques
qui seront présentées dans le prochain chapitre, les propriétés mécaniques du béton utilisées a
savoir sa résistance en compression uniaxiale f;y, meas, Celle en traction uniaxiale f.,, et sa
rigidité elastique E, sont celles obtenues expérimentalement, tandis que les courbes de
comportement uniaxiales sont obtenues en utilisant des modéles mathématiques de la
littérature que 1’on présentera dans les prochaines sections.

Nous avons vu en section 5.2.1.3 que le béton en compression et traction uniaxiale
présentait un comportement post-pic adoucissant marqué par une localisation des
déformations et de I’endommagement dans une bande de localisation ayant une certaine
largeur. Cependant ce phénomeéne de localisation, comme nous 1’avons évoqué en section 5.7
a une incidence directe sur la modélisation numérique. En effet, numériquement, la
localisation des déformations a lieu dans une bande dont 1’épaisseur est contrdlée directement
par la taille des éléments finis et a mesure que 1’on raffine la taille des éléments finis, la taille

de la bande de localisation diminue également. L’énergie de rupture Gy étant liée a la taille de
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la bande de localisation (section 5.2.1.3), alors raffiner le maillage pourrait aboutir a la
rupture d’une structure pour zéro énergie de rupture Gy ce qui n’est pas réaliste. Dans un tel
cas les prédictions ne convergent pas vers une solution unique a mesure que le maillage est
raffiné. Plusieurs méthodes de régularisation existantes ont été présentées en section 5.8 pour
palier a ce probléme afin d’avoir des résultats indépendants du maillage parmi lesquels : la
méthode de régularisation énergétique, la théorie non locale intégrale, la formulation en
gradient et la théorie du second gradient. Bien que [I’utilisation des techniques de
régularisation par théorie non locale, par formulation en gradient, ou encore par théorie du
second gradient s’emblent plus performant pour régulariser le probléme (section 5.8), de
telles approches nécessitent des développements numériques délicats. Dans notre étude, étant
donnée la simplicité de la méthode de régularisation énergétique introduite par Hillerborg et
al. 1976 [101] et Bazant et Oh, 1983 [230] et basée sur 1’énergie de rupture (G en traction et
G. en compression), c’est cette derniere que nous utiliserons. Les modeles mathématiques
utilisés pour représenter les comportements uniaxiaux du béton en traction et en compression

seront par conséquent basés sur 1’énergie de rupture Gy pour modéliser les branches post-pic.

6.4.1 Loi de comportement uniaxiale du béton en traction

Avant I'apparition des fissures, le comportement du béton en traction uniaxiale est
supposé élastique linéaire et défini par une rigidité élastique initiale E, et une contrainte de
traction maximale f..,,. Le comportement du béton avant la contrainte maximale f.,, n'est pas
dépendant de la taille du maillage. Par contre, la branche post-pic du comportement en
traction uniaxiale (partie adoucissante) comme évoqué précédemment, est trés sensible a la
taille du maillage. L'adoucissement est supposé non linéaire et peut étre influencé soit par le
taux d’armatures, l'espacement entre les fissures ou la qualité de la liaison entre le béton et
I'armature. Le comportement adoucissant du béton en traction est généralement représenté par
une relation classique contrainte-déformation a travers la fissure sans la prise en compte d’un
critere d’énergie de rupture. Cependant lorsqu'il n'y a pas de renforcement dans des régions
significatives d'un modéle EF, I'approche contrainte-déformation (sans critere d’énergie de
rupture) pour représenter 1’adoucissement du béton en traction peut introduire une sensibilité
déraisonnable des résultats vis-a-vis du maillage Cervenka et al. 2011 [297], ABAQUS
documentation, 2013 [279]. Cette sensibilité est lié au fait que les predictions ne convergent
pas vers une solution unique a mesure que le maillage est raffiné comme discuté

précédemment parce que le raffinement conduit a des bandes de fissures plus étroites. Ce
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probleme se produit généralement si seules quelques fissures discretes se forment dans la
structure, et un raffinement du maillage n'entraine pas de formation de fissures
supplémentaires. Si les fissures sont réparties uniformément (en raison par exemple de I'effet
des barres d'armature), la sensibilité des mailles devient moins préoccupante.

Crisfield, 1986 [298] discute de la sensibilité déeraisonnable des résultats vis-a-vis du
maillage lorsqu’une relation contrainte-déformation sans critére énergétique est utilisée pour
représenter 1’adoucissement en traction du béton. Il conclut que la proposition de
régularisation énergétique de Hillerborg et al. 1976 [101] est adéquate pour apaiser la
préoccupation a de nombreuses fins pratiques. En effet comme nous 1’avons vu en section
5.3.2.1, Hillerborg définit I'énergie de rupture G en utilisant des concepts de rupture fragile.
Avec cette approche, le comportement fragile du béton en phase post-pic est caractérisé par
une réponse contrainte-déplacement (le déplacement étant I’ouverture de la fissure) au lieu
d'une réponse contrainte-déformation classique. Une réponse contrainte-déformation avec
cette fois ci un critére d’énergie de rupture peut également étre utilisée par analogie au modele
de Bazant et Oh, 1983 [230] équivalent au modéle de Hillerborg et al. 1976 [101] en
fissuration diffuse que nous avons présenté en section 5.3.2.2. Dans ce cas les déeformations
sont obtenues en divisant les ouvertures de fissures par h, h étant la largeur de la bande de
fissure prise comme étant la largeur de 1’élément fini (c’est la longueur caractéristique du
matériau Ic).

Dans notre étude, en raison de la rupture fragile du béton, une relation contrainte-
ouverture de fissure est utilisée pour représenter le comportement adoucissant en traction.
Cette relation est associée a 1’énergie de rupture G¢ pour limiter le phénoméne de localisation
afin de réduire la sensibilité des résultats vis-a-vis du maillage. Il existe trois principales
options de relation contrainte-déplacement pour modéliser le comportement d'adoucissement
en traction du béton a savoir : exponentielle, bilinéaire et linéaire. La relation exponentielle
que nous utiliserons dans notre travail et jugée selon Karihaloo, 2003 [299] comme étant la
plus précise est celle dérivant des essais expérimentaux de Cornelissen et al. 1986 [300] et

Hordijk, 1992 [301] et est exprimée comme suit:

o w3l -, w 3
=1 +(C1—) e WC__(1+C1)€_CZ

fetm w We

Avec

C1=3; C2=6,93

w, = 5,145

fctm
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Ou w est la largeur d’ouverture de fissure (mm), w,. est I’ouverture maximale de fissure (mm)
atteinte pour o = 0 ; G¢ est I’énergie de rupture (N/mm) nécessaire pour créer une fissure sur
une surface unitaire; c; and c, sont des constantes déterminees a partir des essais de traction

pour un béton de densité normale.

Il existe différentes équations mathématiques pour calculer 1’énergie de rupture G.
Selon le CEB-FIP Model Code, 1990 [176] 1’énergie de rupture G¢; dépend a la fois de la
résistance en compression du béton et de la taille des granulats et peut étre calculée comme

suit:

f 0,7
cm,meas

Gf1=GfO (T) if fcm,meas < 80MPa

Ger = 4,3Gio if fom meas > 80Mpa

OuU Gy (N/mm) est un coefficient lié au diamétre maximale des granulats comme on peut le
voir dans le Tableau 6-1 et f., meas la résistance maximale du béton en compression
uniaxiale. Par interpolation polynomiale des données du Tableau 6-1, la valeur de G, peut
étre calculée comme suit:

Gro = (0.00005d 45> — 0.0005d g + 0.026)

Avec d,.x en mm et Gg en Nm/mm. Par conséquent, une valeur de Gg, égale a 0.036 N/mm
est obtenue pour la dalle S2B ayant un diametre maximale de granulats dmax de 20mm et

0.027 N/mm pour toutes les autres dalles avec un diametre maximale de granulats de 11.2mm.

Diametre maximal des Coefficient
granulats dmax (mm) Gro (N/mm)
8 0.025
16 0.030
32 0.058

Tableau 6-1 : Détermination de Gy a partir du diamétre maximal des granulats Rots, 1988 [211]

Selon le CEB-FIP Model Code, 2010 [275] plus récent, 1’énergie de rupture est déterminée
differemment. Elle dépend seulement de la résistance maximale du béton en compression

uniaxiale fe, meas €t €st calculée comme suit:

sz =73 (fcm,meas) 018
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Les énergies de rupture Gg; et G, suivant respectivement le CEB-FIP Model Code, 1990
[176] et le CEB-FIP Model Code, 2010 [275], et les ouvertures maximales de fissures
associées w.; et w, sont calculées pour le béton de chaque dalle et reportées dans le
Tableau 6-2. Dans notre étude, 1'évolution du paramétre d’endommagement en traction dt du
modele CDP, qui permet de prendre en compte de la dégradation de rigidité du béton en
traction a été supposee par simplification en une relation linéaire parameétre
d’endommagement-ouverture de fissure. La valeur maximale prise par d: est supposée étre
égale a 0.9 ce qui représente la dégradation totale du béton en traction.

En effet les paramétres d’endommagement doivent étre définis dans une plage tel que
0<d<0.99 car en général, un endommagement excessif peut avoir un effet critique sur le taux
de convergence. Il est recommandé d'éviter d'utiliser des valeurs supérieures a 0.99, ce qui
correspond a une réduction de rigidité de 99%. La valeur maximale recommandée est de 0.9.
Les paramétres d’endommagement peuvent étre déterminé linéairement en fonction de la
déformation inélastique (ou déplacement). En plus, si des charges cycliques ou dynamiques
n'agissent pas, ils peuvent étre négligés. Néanmoins, afin de visualiser le schéma de
fissuration et sa propagation, il est recommandé de définir le parametre d’endommagement en
traction di méme pour une analyse statique Malm, 2006 [285], Hibbitt et al. 2010 [302],
Genikomsou et Polak, 2015 .

L’endommagement est pris en compte dans la phase post-pic du comportement. La
relation linéaire paramétre d’endommagement-ouverture de fissure est illustrée sur la Figure
6.13.

@ —Exponentielle: [Cornelissen et al, 1986] 09k - ___ (b)
== Bilinéaire: [Hillerborg, 1986] 0.9
“MY —Linéaire de = w, xw

Endommagement traction dt

Contrainte de traction fctm (MPa)

fctm
3
086, 2:06; 3%G; sac,— 00 W,
fctm fctm . fctm fctm .
Ouverture de fissure W (mm) Ouverture de fissure W (mm)

Figure 6.13 : (a) Différents comportements adoucissants du béton en traction ; (b) relation paramétre
d’endommagement-ouverture de fissure
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6.4.2 Loi de comportement uniaxiale du béton en compression

Tout comme pour la traction, une approche énergétique est utilisée dans notre étude
pour représenter le comportement post-pic du béton en compression uniaxiale. Pour appliquer
le critére d’énergie de rupture sur le comportement du béton en compression, une relation
contrainte-deformation a été utilisée. Le modéle de Feenstra et De Borst, 1995 [303] a été
adopté. Dans ce modéle, comme on peut le voir sur la Figure 6.14, le comportement post-pic
est représenté par un diagramme parabolique. Avant la contrainte de pic le comportement est
représenté d'une part par une branche élastique linéaire jusqu’a un niveau de contrainte
équivalent a 1/3fcm,meas. La branche linéaire-élastique est suivie d'une deuxiéme branche
ascendante jusqu'a la contrainte maximale de compression. La relation contrainte-déformation
est formulée comme suit:
f““"ﬂ(1+4£—2§) siE<e,

_ 3
o=

E—¢€e 2 . —
femmeas |1 — (—) sige <€ gy
’ €u—¢&e
La résistance maximale du béton en compression f., meas €St atteinte pour une
déformation équivalente ¢.. Cette déformation est déterminée indépendamment de la taille de

I'élément et de I'énergie de rupture en compression et s'exprime comme suit:

_ 4 fem,meas

€ 3 E

La déformation maximale équivalente a la rupture €, est définie a partir de I’énergie

de rupture en compression G, et de la largeur de I’élément fini h et s'exprime comme suit :

G 11
g, =15 = — &,

’ hfcm,meas 48

Dans cette équation 1’énergie pré-pic a été prise en compte par un facteur correctif

.11 , . . e, .. . .

SOit —— €. Afin d’éviter une instabilité locale de type « snap back » la condition suivante doit
étre vérifiée :

u = 1,75¢,

Selon Feenstra et De Borst, 1995 [303] I'énergie de rupture en compression G, est

environ 50-100 fois I'énergie de rupture en traction Gg.
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G. = 50 — 100G;

Les énergies de rupture en compression G.; et G., associées respectivement aux

énergies de rupture en traction G¢; et Gy,, les déformations équivalentes €, et les déeformations

maximales équivalentes associées €,; et g,, sont calculées pour le béton de chaque dalle et

reportées dans le Tableau 6-2. Une valeur maximale de I'énergie de rupture en compression

G. = 100G; a été adoptée notre étude. Tout comme en traction I'évolution du parametre

d’endommagement en compression dc qui permet de prendre en compte la dégradation de

rigidité du béton en compression est supposée par simplification en une relation linéaire

parametre d’endommagement-déformation. La valeur maximale prise par dc est supposee étre

égale a 0.9 et I’endommagement est pris en compte dans la phase post-pic du comportement.

La relation linéaire paramétre d’endommagement-déformation est illustrée sur la Figure 6.14.

© i
@) % . [Feenstra et De Borst, 1995] (b)
£ [ ] .
= 0 o, !
o T — - c 1
g g dc =09 Eo(ec — gcpl) :
S g :
5 2 !
o E 1
() |
o© fcm g 1
273 2 !
§ w .
E |
S 0.0 .
& Déformation €y €e Déformation u
Figure 6.14 : (a) Loi de comportement uniaxiale du béton en compression ; (b) relation paramétre
d’endommagement-déformation
Gfl sz Gclz G(:Z: Wcl WCZ &g Eu1 Eu2
Dalles (MC1990) (MC2010) 100G;;  100Gr [mm] [mm]  [x [x [x
[N‘mm]  [N/mm]  [N/mm]  [N/mm] 107" 1077 107
Sl 0.049 0.129 4.9 12.9 0.088 0.231 11.5 151 400
S2 0.059 0.135 5.9 135 0.105 0.242 13.0 140 326
S2B 0.070 0.135 7.0 135 0.102 0.198 13.7 169 329
S3 0.042 0.124 4.2 124 0.090 0.270 9.3 164 492
S4 0.049 0.129 4.9 12.9 0.088 0.231 11.8 151 403
S5 0.064 0.138 6.4 13.8 0.093 0.202 13.9 135 296
S6 0.062 0.137 6.2 13.7 0.092 0.203 134 137 307
S7 0.064 0.138 6.4 13.8 0.088 0.189 13.7 138 299
S8 0.084 0.149 8.4 14.9 0.114 0.201 16.9 118 212
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S9 0.058 0.135 5.8 13.5 0.093 0.216 12.7 141 330
S10 0.058 0.135 5.8 13.5 0.099 0.229 12.1 140 328

Tableau 6-2 : Propriétés mécaniques du béton des dalles sans effort axial

6.4.3 Loi de comportement des armatures

Nous avons vu en section 3.4.2 que les barres d’armatures HA utilisées dans la
campagne expérimentale sont de type FeE500B avec une limite élastique garantie de 500 MPa
et une résistance a la rupture supérieure a 540 MPa. En outre, en présence de résultats de tests
de matériaux, il semblerait donc plus adéquat dans les simulations numériques d'utiliser les
lois de comportement expérimentales obtenues. Cependant, bien vrai que des essais de
traction uniaxiale ont été réalisées sur les différents diamétres d’aciers (section 3.4.2), ces
essais ont été réalisés sur des diametres réduits en raison de la capacité réduite de la machine
de traction et par conséquent les propriétés mécaniques réelles des aciers sont légérement
sous-estimées. En plus nous avons vu lors de la campagne expérimentale que le
comportement post €lastique des aciers ne semble pas avoir d’importance puisqu’a la rupture
les aciers sont encore dans une phase élastique de comportement, pour cause la déformation
maximale mesurée étant inférieure a la déformation élastique obtenue dans les essais de
traction uniaxiale (méme avec un diamétre réduit).

Par conséquent dans notre étude les simulations seront réalisées en utilisant les
propriétés mécaniques recommandées par le type d’acier FeE500B utilisé c’est-a-dire une
contrainte limite élastique fy=500MPa et une contrainte limite a la rupture fu=540MPa. Le
comportement est élastique-plastique. Le module de Young et le coefficient de Poisson sont
pris respectivement égale a 210GPa et 0.3. Un modele classique de plasticité de métaux est

utilisé pour prendre en compte les effets non linéaires éventuels des armatures.

6.5 Synthese du chapitre 6

Dans ce chapitre, la procédure de modélisation du comportement des dalles en béton
armé sous sollicitation quasi-statique de cisaillement en utilisant le logiciel EIéments Finis
Abaqus est proposée. Le modele élastoplastique avec endommagement (CDP-Concrete
Damage Plasticity) est choisi pour décrire le comportement mécanique du béton. Le choix du

modeéle de béton CDP est justifié par sa simplicité et son efficacité par rapport au Smeared
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Cracking model (CSC) egalement disponible dans Abaqus. Dans le modéle la plasticité
permet de simuler les déformations irréversibles, et I’endommagement est introduit pour
simuler I'effet des dégradations sur la rigidité élastique. Une approche isotrope est utilisée
pour la plasticité et I’endommagement. Les dégradations de la rigidité du béton sont
considérées dans le modele pour les comportements différents du béton en traction et
compression en introduisant respectivement deux variables d’endommagement scalaires dt et
dc pouvant varier de 0 a 1. L’évolution de la surface de charge et des variables
d’endommagement est pilotée en fonction des déformations plastiques en traction et en
compression. La fonction de charge qui est implémentée dans le modele CDP est une
adaptation du critére de plasticité de Drucker-Prager et permet de déterminer la rupture sous
des états de contraintes normales et de cisaillement. Le modé¢le utilise une régle d’écoulement
non associative avec comme fonction potentielle d'écoulement plastique, celle hyperbolique
de Drucker-Prager.

Le modéle CDP comporte certains paramétres variables qui ont une influence sur les
résultats numériques. Il s’agit du paramétre K. qui définit la forme de la surface de charge
dans la section transversale déviatorique. Ce parametre doit étre compris entre 0.5 < K. <
1.0. A titre de comparaison K. = 1 pour le critére de Drucker-Prager a forme circulaire dans
le plan déviatorique, tandis que dans le modele CDP par défaut K. = 2/3 donnant lieu a une
forme quasi-triangulaire. Ensuite I'angle de dilatation yr mesuré dans le plan méridien p — q
comme angle d'inclinaison de la fonction potentielle d'écoulement plastique, pour une
pression de confinement élevée. Il controle la dilatation du béton lorsqu’il est soumis a des
¢tats de déformation plastique. De nombreux auteurs I’ont situé¢ entre environ 30° < § < 40°.
Ensuite I'excentricité € qui permet d’ajuster la forme de la fonction potentielle hyperbolique
dans le plan méridien. Il exprime le taux d'approche de cette fonction de son asymptote. Dans
le modele CDP € = 0.1 par défaut. Enfin le ratio o,,y/0., rapport entre la résistance du béton
en compression biaxiale sur celle uniaxiale, qui par défaut vaut 1.16 dans le modele CDP sur
la base des résultats expérimentaux fiables de Kupfer et al. 1969 [202]. Un calibrage de ses
paramétres sera effectué dans le prochain chapitre.

Les lois de comportement uniaxiales du béton et de 1’acier sont présentées. Pour ce qui
est du comportement du béton en compression uniaxiale, le modéle contrainte/déformation de
Feenstra et De Borst, 1995 [303] est utilisé. Pour la traction, la relation exponentielle
contrainte/ouverture de fissure de Cornelissen et al. 1986 [300] est adoptée. Ces lois ont des
comportements post-pic associés a un critere de régularisation énergétique pour s’affranchir

des problemes de localisation. Des approches différentes pour déterminer 1’énergie de rupture
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du béton Gf sont présentées : ’approche du CEB-FIP Model Code, 1990 [176] ou I’énergie
de rupture dépend a la fois de la résistance en compression du béton et de la taille des
granulats et celle du CEB-FIP Model Code, 2010 [275] ou elle dépend uniquement de la
résistance en compression du béton. Ces 2 approches seront examinées dans le prochain
chapitre. Pour ce qui est du comportement de I’acier, une loi élastique plastique avec
écrouissage est utilisée conformément aux résultats de 1’essai de caractérisation. Le modele
proposé est combiné & une analyse quasi-statique a schéma de résolution explicite bien que le
probleme soit statique. L’existence d’éventuelles difficultés de convergence et de temps de
calcul relativement élevé dans une méthode traditionnelle implicite justifie le choix d’une
méthode explicite. Les procédures de résolutions implicite, explicite ainsi que les conditions
d’une analyse quasi-statique sont largement discutées. Le choix des types d’éléments
discrétisant la structure est également discuté. Pour le béton 1’élément hexaédrique linéaire a
huit neouds avec un point d'intégration est préféré a I’élément C3D8 a intégration compléte
pour éviter la surélévation de la raideur du systéme étudié qui peut éventuellement apparaitre
en utilisant des éléments a intégration compléte. Les modes de déformation parasites a énergie
de déformation nulle « mode Hourglass » qui peuvent apparaitre dans une intégration réduite
sont controlés dans Abaqus. Pour les armatures 1’élément poutre « Beam » B3lest préféré a
un élément de barre « Truss ». Sa valeur ajoutée qu’est I’aptitude flexionnelle (flexibilité par
rapport au cisaillement transverse aussi, théorie de Timoshenko) par rapport un élément de

barre justifie son choix.
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Chapitre 7

Vérification et validation du modéle numérique

Dans ce chapitre, on étudie la capacité d'’ABAQUS/Explicit a modéliser le
comportement quasi-statique des dalles en béton armé sous sollicitation de cisaillement. Le
modeéle EF est d’abord calibré sur la base de la dalle S2 considérée comme dalle de controle.
Dans le processus de calibration, I’influence de la taille du maillage, de 1’énergie de rupture
du béton ainsi que I’effet de divers paramétres du modele de béton CDP (angle de dilatation,
forme de la surface de charge dans le plan déviatorique) sur la précision de I'analyse est
étudié. Ensuite, la pertinence du modeéle calibré est veérifiée en simulant toutes les dalles
testées dans la campagne expérimentale. Les résultats numériques obtenus sont comparés aux

résultats des essais en termes de charges de rupture, de déplacements et de modes de rupture.

7.1 Description du modele Element Fini de la dalle de
controdle S2

La version 6.12 d’ABAQUS/Explicit a été utilisée pour toutes les analyses numériques
des dalles. Compte tenu de la symétrie de la géométrie, du ferraillage, du chargement et des
conditions aux limites, seule la moitié des dalles a été modélisée. Cette simplification permet
de réduire le temps de calcul tout en maintenant la précision des résultats. La discrétisation
élément fini en 3D adoptée pour la région béton des dalles a été réalisée a 1’aide de 1’é1ément
hexaédrique linéaire a huit neouds C3D8R présenté en section 6.3.4.1. Le C3D8R comme
discuté dans la méme section est muni d’un point d’intégration réduit pour éviter le blocage
de I’élément. Les aciers ont été discrétisés par des éléments de poutre. Cette discrétisation a
été réalisé a I’aide de I’élément B31 a 2 nceuds et interpolation linéaire présenté en section
6.3.4.2. L’hypothése d’une adhésion parfaite entre I’acier et le béton a été considérée. Cela
signifie que les neouds finaux des tiges d’aciers sont considérés comme des neouds esclaves
aux neouds principaux du béton et que ces neouds appartenant aux aciers suivent les
déformations des neouds du béton.

Un profil de chargement lisse (smooth step) tel que recommandé dans une analyse
quasi-statique (section 6.3.3) a été utilisé afin de minimiser les efforts dynamiques qui

pourrait éventuellement apparaitre dans le processus de calcul. Le chargement consiste en un
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champ de pression appliqué sur la face supérieure de la dalle par I’intermédiaire d’un vérin
dont la surface varie en fonction de la dalle analysée conformément aux essais. Le principe de
déplacement imposé est utilisé dans la zone de contact entre le vérin et la dalle. Les dalles
sont simplement appuyées sur leurs quatre cOtés en modélisant quatre appuis a rigidité

parfaite. La Figure 7.1 montre la géométrie de la dalle, les conditions aux limites appliquées,

la disposition des armatures et le maillage.

Y-Z Symmetry plane
(Ux=URy=URz=0)

z
Y-Z Symmetry plane

y v \L
(Ux=URy=URZz=0) e

(@)

(b) (©

Figure 7.1 : Dalle S2: (a) Geométrie et conditions aux limites; (b) disposition des armatures; (c)
maillage éléments finis

7.2 Calibrage du modele de la dalle de controle S2

7.2.1 Influence de la taille du maillage

Une étude de convergence du maillage a d’abord été réalisée dans notre modele. La
modélisation de la dalle S2 est réalisée avec trois maillages différents, un maillage grossier,
moyen et fin associé respectivement aux tailles de mailles h=25mm, 20mm et 15mm. Ces
valeurs ont été choisies de facon a ce que les tailles des éléments soient plus grandes que le
diameétre maximal des granulats (11.2mm) et également pas trop grandes, ce qui conduirait a
un maillage trés grossier pouvant entrainer éventuellement 1’apparition d’un mode Hourglass
dans 1’élément C3D8R comme discuté en section 6.3.4.1. Les courbes charge-déplacement et

les schémas de fissuration obtenus pour les différentes tailles de maillage sont montrés
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respectivement sur les Figure 7.2 et Figure 7.4. Le schéma de fissuration est visualisé a partir
des déformations plastiques maximales principales.

On peut remarquer sur la Figure 7.2 que les résultats obtenus sont quasiment
identiques a ceux de Xenos et Grassl, 2016 [272] avec une méthode de régularisation de type
énergétique employée dans 1’étude numérique du cisaillement d’une poutre, que nous avons
présenté en section 5.8.5. En effet, comme on peut le voir, les charges de rupture et les
déplacements obtenus dans notre étude pour la dalle S2 sont dépendants de la taille du
maillage malgré le fait qu’une méthode de régularisation énergétique de type Hillerborg ait
été utilisée pour éviter ce probleme. En plus, Il n'y a pas de tendance nette visible en ce qui
concerne la taille du maillage, puisque les charges de rupture les plus basses et les plus
élevées sont obtenues respectivement avec le maillage moyen h=20mm et le maillage fin
h=15mm. La dépendance du maillage avec l'approche de régularisation énergétique est
également perceptible sur les schémas de fissuration (Figure 7.4). Le mode de rupture obtenu
est bien une rupture par cisaillement. Cependant on peut remarquer que plus la taille du
maillage est petite, plus cela conduit & une bande étroite de localisation des déformations et
par conséquent la largeur de la fissure diagonale de rupture devient plus petite.

Genikomsou et Polak, 2015 [278] dans leur étude sur la modélisation du
poingonnement de dalles en béton armé ont également trouvé qu’une méthode de
régularisation énergétique ne permettait pas de résoudre complétement le probléeme de
dépendance des résultats vis-a-vis du maillage. Les méthodes de régularisation énergétiques
de type Hillerborg, de type Bazant (avec une loi de comportement contrainte-déformation en
traction), ou méme une régularisation viscoplastique n’ont pas permis de résoudre le
probléme. Néanmoins dans leur étude, une taille de maillage adéquate donnant des résultats
plus précis a été utilisée pour les simulations.

Xenos et Grassl, 2016 [272] ont trouvée comme discuté en section 5.8.5, qu’une
méthode de régularisation par theorie non-locale intégrale était plus performante pour
résoudre le probleme de dépendance des résultats vis-a-vis du maillage. Les auteurs montrent
qu’avec cette technique de régularisation, les charges de ruptures et les largeurs de bande de
fissuration restent inchangées quel que soit le maillage. Cette méthode de régularisation
nécessite des développements numériques trés délicats et pourrait constituer une perspective
intéressante a notre travail dans le but d’améliorer le modéle EF.

Dans notre étude, le maillage moyen avec une taille h=20 mm a donné la meilleure
corrélation conservatrice avec 1’essai en terme de charge de rupture (Tableau 7-1). Cette

taille de maille a donc été choisie dans les simulations ultérieures de toutes les dalles. Ce
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choix repose non seulement sur la charge de rupture mais également sur une meilleure
visualisation du schéma de fissuration.

En outre on peut remarquer sur les courbes charge-déplacement obtenues
numériquement un comportement post-élastique différent de 1’essai. En effet le modéle
numérique apres la phase élastique semble Iégerement plus rigide que 1’essai. Cela pourrait
étre attribué au fait que dans les essais, le déplacement est mesuré avec comme reférence le
sol (plancher du laboratoire). Comme mentionné précédemment en section 3.2.1.1, la dalle est
simplement appuyée sur quatre appuis créés par un systeme de support rigide. Cependant
entre la dalle et le support rigide, un lit de mortier est mis en place afin d’assurer un contact
régulier et garantir I’uniformité de I’appui. Ce systeme de support et la couche de mortier
pourrait entrainer un léger tassement sous I’effet de la charge appliquée, ce qui pourrait
augmenter le déplacement total de la dalle par rapport au sol. Dans la simulation numérique,
ce léger tassement du au systéeme de support et a la couche de mortier n'est pas prise en
compte (le systéme d’appui est entiérement rigide) et pourrait expliquer pourquoi la rigidité
post élastique dans la réponse charge-déplacement prédite par le modéle EF est légérement
plus élevée que celle obtenue expérimentalement. Genikomsou et Polak, 2015 [278] dans
leur étude ont également trouvé que la rigidité post élastique du modele EF était legérement
plus élevée que celui de I’essai. Selon les auteurs cela pourrait tout simplement étre due a une
microfissuration initiale des dalles avant I’essai en raison par exemple d’un phénoméne de
retrait ou méme de manutention. Le méme constat est également fait dans les études de Xenos
et Grassl, 2016 [272]. Afin d’illustrer la comparaison avec nos résultats, les résultats de
Xenos et Grassl, 2016 [272] et de Genikomsou et Polak, 2015 [278] sont montrés sur la
Figure 7.2. Par conséquent, une recherche sur une prédiction plus précise de la réponse
structurale des dalles par le modéle EF pourrait également s’intégrer coOmme une perspective

intéressante a notre étude.
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Figure 7.2 : Dalle S2 : Influence de la taille du maillage sur le comportement global charge-
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Figure 7.3 : Résultats de la littérature : rigidités post-élastiques différentes entre la modélisation et
I’essai; (a) Xenos et Grassl, 2016 [272]; (b) Genikomsou et Polak, 2015 [267]
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Figure 7.4 : Dalle S2 : Schémas de fissuration a la rupture pour différentes tailles de maillage ;
visualisés a partir des déformations plastiques maximales principales.
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Résultat Résultat de Charge de
Taille du expérimental | I’analyse EF rupture

maillage Charge de Charge de ratio
[mm] rupture rupture _ Essai
[kN] [kN] Analyse EF

y

15 1220 1338 0.91

20 1220 1189 1.03

25 1220 1294 0.94

Tableau 7-1 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de taille de

maille
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7.2.2 Influence de I’angle de dilatation

L'influence de I'angle de dilatation (section 6.1.2) sur le comportement du modele a

été étudiée. La Figure 7.5 montre l'influence de différentes valeurs de I'angle de dilatation

variant de 30° a 45° sur le comportement charge-déplacement de la dalle S2. Les résultats

montrent que dans ce modele, afin d’avoir un bon accord entre le résultat expérimental et

I'analyse EF, I'angle de dilatation devrait étre pris comme égale a 37 ou 38 degrés. Toutefois,

comme on peut le voir dans le Tableau 7-2 , choisir un angle de dilatation de 38 degrés

conduit a une légére surestimation de la charge de rupture. Pour cette raison, lI'angle de

dilatation de 37° conduisant a une bonne corrélation conservatrice a été retenu pour les

analyses qui vont suivre. Il est également a noter que des valeurs plus grandes de I'angle de

dilatation conduisent a un comportement plus rigide avec une augmentation du déplacement a

la rupture.
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Figure 7.5 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de I’angle de

dilatation
. Résultat de
R,es_ultat Panalyse Charge de
expérimental EF rupture
Angle de fi
dilatation Charge de Charge de ra K_)
rupture [kN] rupture Essai
[KN] Analyse EF
30° 1220 1006 1.21
37° 1220 1189 1.03
38° 1220 1245 0.98
40° 1220 1339 0.91
45° 1220 1504 0.81

Tableau 7-2: Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de I’angle de
dilatation
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7.2.3 Influence du parametre Kc

L'influence du paramétre Kc (section 6.1.1) définissant la forme de la surface de
charge dans le plan déviatorique est présentée sur la Figure 7.6. L'analyse a été réalisée avec
deux valeurs différentes de Kc. La premiére valeur étudiée est celle par défaut soit K. = 2/3
recommandée dans le modéle CDP, ce qui fait que la forme de la surface de charge dans la
section transversale déviatorique est proche de celle triangulaire de Rankine. Ensuite la
seconde valeur étudiée soit K. = 1 est celle correspondant au critére de Drucker-Prager dans
lequel la forme de la surface de charge dans le plan déviatorique est circulaire. Comme on
peut le voir les résultats indiquent qu’en utilisant K. =2/3 ou K. =1 il n’y a aucune
différence significative sur le comportement du modéle. Par conséquent, la valeur par défaut

du modéle K. = 2/3 a été retenue pour les analyses qui vont suivre.
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Figure 7.6 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de Kc

7.2.4 Influence de I’énergie de rupture du béton

Comme indiqué précédemment en section 6.4.1, I'énergie de rupture du béton Gt
dépend a la fois du diametre maximal des granulats et de la résistance maximale du béton en
compression uniaxiale avec I’approche du CEB-FIP Model Code, 1990 [176], tandis que
pour le CEB-FIP Model Code, 2010 [275] elle dépend uniquement de la résistance en
compression. La Figure 7.7 présente les résultats obtenus en effectuant 1’analyse sur la dalle
S2 avec deux valeurs différentes de I'énergie de rupture Gf soit 0.059N/mm et 0.135N/mm
(voir Tableau 6-2) obtenues respectivement selon les recommandations du CEB-FIP Model
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Code, 1990 [176] et du CEB-FIP Model Code, 2010 [275]. Comme on peut le voir sur la
Figure 7.7 et le Tableau 7-3, en considérant les recommandations du CEB-FIP Model
Code, 2010 [275] plus récent, la simulation donne une surestimation significative de la charge
de rupture. Cependant, I’ancienne recommandation celle du CEB-FIP Model Code, 1990
[176] est raisonnablement en accord avec le résultat expérimental et a donc été retenue pour
les prochaines analyses. Afin de mieux apprécier comment I'énergie de rupture affecte le
comportement de la dalle S2, quatre valeurs croissantes de Gt soit 0.04N/mm, 0.059N/mm,
0.067N/mm et 0.128N/mm en plus de celle obtenue avec l'approche du CEB-FIP Model
Code, 1990 [176] ont éte etudiées. La Figure 7.8 illustre I'effet de I'énergie de rupture sur le
comportement de la dalle. Comme on peut le voir, la charge de rupture et la rigidité du

modele augmentent & mesure que la valeur de I'énergie de rupture augmente.
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Figure 7.7 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique avec les valeurs d’énergie de rupture du
CEB-FIP Model Code, 1990 [176] et CEB-FIP Model Code, 2010 [275]
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Figure 7.8 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de 1’énergie de
rupture Gf
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Energie de Résultat Résultat de Charge de
g rupture
ruptyre du expérimental | I’analyse EF ratio
[57;?;] Charge de Charge de Essai
rupture [KN] | rupture [KN] | Analyse EF
0.04 1220 990 1.23
0.059 (MC1990) 1220 1189 1.03
0.067 1220 1300 0.94
0.128 1220 1706 0.72
0.135 (MC2010) 1220 1716 0.71

Tableau 7-3 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de 1’énergie de
rupture Gf

En outre, une impression concernant le calibrage de lI'angle de dilatation y (section
7.2.2) et de I'énergie de rupture Gs serait de penser qu’un angle de dilatation plus faible
combiné a l'approche du CEB-FIP Model Code, 2010 [275] pourrait éventuellement donner
de meilleurs résultats. Pour Vérifier cela, une nouvelle étude a été réalisée. Pour chaque valeur
de I'angle de dilatation examinée, les résultats obtenus en utilisant les approches de I'énergie
de rupture du CEB-FIP Model Code, 1990 [176] et du CEB-FIP Model Code, 2010 [275]
sont examinés simultanément. Les résultats obtenus sont résumés dans le Tableau 7-4 et la
Figure 7.9. Comme on peut le constater, méme en utilisant I’approche du CEB-FIP Model
Code, 2010 [275] combinée a une faible valeur de 1’angle de dilation (30 degrés), cela conduit
a une surestimation de la charge de rupture.
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Figure 7.9 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de 1’angle de

dilatation et de I’énergie de rupture Gr

Resultat | MC1990 | McC2010
rimental | RESUltat de | Résultat de MC1990 | MC2010
Angle _de experimen I’analyse EF | I’analyse EF
dilatation Experiment | Experiment
Charge de Charge de Chargede | FE_Model | FE-Model
rupture [KN] | rupture [KN] | rupture kN]
30° 1220 1006 1389 121 0.88
37° 1220 1189 1716 1.03 0.71
38° 1220 1245 1783 0.98 0.68
40° 1220 1339 1861 0.91 0.66
45° 1220 1504 2225 0.81 0.55

Tableau 7-4 : Dalle S2 : Résultat expérimental et numérique pour différentes valeurs de 1’angle de
dilatation et de I’énergie de rupture Gy

7.3 Résultats et discussions

7.3.1 Comportement global

Sur la base du modele numérique calibré de la dalle de contréle S2, les simulations
numériques de toutes les autres dalles testées dans la campagne expérimentale ont été
effectuées. Les comparaisons entre les réponses charge-déplacement obtenues
expérimentalement et celles obtenues par les analyses EF sont montrées sur la Figure 7.11.
Cette comparaison montre que les prédictions des charges de rupture par le modéle EF sont en
bon accord avec les résultats expérimentaux. Les tendances des réponses charge-déplacement
expérimentales et numériques sont similaires. Cependant, les analyses EF de toutes les dalles
adoptent un comportement post-élastique légérement plus rigide comparé aux résultats
expérimentaux. Ceci pourrait étre lié aux mémes raisons avancées en section 7.2.1 pour la
dalle de contréle S2. Par ailleurs, comme on peut le voir sur la Figure 7.12 et le Tableau 7-5,
la plus grande différence en termes de charge de rupture (sauf dalle S10 dont le mode de
rupture expérimentale non escomptée et la charge de rupture associée ont déja été évoqués
dans la campagne expérimentale, section 4.6) entre les essais expérimentaux et les
simulations est obtenue pour la dalle S8 de classe de résistance de béton plus élevée (C40/50).
Par conséquent, une nouvelle analyse paramétrique de I'angle de dilatation a été réalisée pour
calibrer ce cas de dalle a béton de haute résistance. Les résultats obtenus (Figure 7.12)
montrent qu'un angle de dilatation plus élevé de 40° donne une meilleure prédiction. Par

conséquent, pour des classes de béton a haute résistance, le modele EF devrait étre recalibré.

236

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



La Figure 7.10 montre la comparaison entre les charges de rupture numériques et les celles
obtenues en suivant les recommandations de I’annexe frangaise de I’EC2 (ANF) jugée avec le
fib-Model Code 2010 comme étant les plus précises lors de I’analyse des résultats
expérimentaux avec les codes de calcul de la résistance au cisaillement (section 4.8). Comme
on peut le voir, les prédictions de 1’analyse EF sont moins conservatrices comparées aux
predictions de I’annexe frangaise. Par conséquent, comparé aux codes de calculs, les

predictions EF sont celles qui s’apparentent au mieux au comportement réel des dalles.

2,50

m EC2-France (ANF)
2,00 | e Analyse EF
1,50 -

] | |

1,00 | ._m o § o 5 8 _ = 8 n
050
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S1 S2 S2B S3 sS4 S5 S6 ST S8 S9  S10

Figure 7.10 : Comparaison des charges de ruptures expérimentales, numériques (Analyse EF) et
analytiques (EC2-ANF) pour toutes les dalles sans effort axial
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Figure 7.11 : Réponses charge/déplacement expérimentales et numériques pour toutes les dalles sans
effort axial (sauf la dalle S8)
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Figure 7.12 : Influence de I'angle de dilatation sur la réponse charge/déplacement de la dalle S8: a) v
= 37°; b) y variant de 30° & 45°

EC2 avec Charges de | Charges de
Resultats Resultats de Papproche de | rupture rupture
expérimentaux I’analyse EF I’annexe ratio ratio
Dalles francaise Essai Essai
Charges Déplacements | Charges Déplacements| Charges de Analvse EF | e —anw
rupture  rupture | rupture  rupture rupture | Analyse EC2 — ANF
[KN] aL5[mm] [KN] aL5[mm] [KN]
S1 1111 4.66 1075 3.47 1021 1.03 1.09
S2 1220 4.62 1189 3.38 1157 1.03 1.05
S2B 1353 4.61 1341 4.23 1149 1.01 1.18
S3 1031 4.33 1006 3.04 902 1.02 1.14
S4 1049 4.85 1000 3.37 1016 1.05 1.03
S5 1256 5.14 1250 3.76 1235 1.00 1.02
S6 1427 3.56 1413 2.47 1281 1.01 1.10
S7 1796 6.75 1809 3.29 1213 0.99 1.22
S8 1632 5.78 1498 3.78 1501 1.09 1.09
S9 1350 5.86 1282 3.52 1205 1.05 1.12
S10 1221 6.23 1340 3.83 1267 0.91 0.97
Moyenne 1.02 1.09
Ecart-Type 0.05 0.07
5¢me Centile 0.95 1.00

Tableau 7-5 : Résultats expérimentaux et numériques
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7.3.2 Comportement local

7.3.2.1 Modes de rupture

Les Figure 7.13 et Figure 7.14 montrent les schémas de fissuration obtenus a partir de
I'analyse EF. Dans les modeles numériques, comme on peut le voir sur la Figure 7.13 pour la
dalle S2, les schémas de fissuration peuvent étre visualisés de deux maniéres. Soit a partir des
déformations plastiques principales maximales, étant donné que la théorie de la plasticité
suppose que la fissuration s'amorce lorsque la déformation plastique principale maximale est
positive et la direction de ces fissures est considérée comme perpendiculaire aux déformations
plastiques principales maximales, soit a partir du paramétre d’endommagement en traction dk.
Comme on peut le voir sur les Figure 7.13a et Figure 7.13b le schéma de fissuration de la
dalle de contréle S2 est visualisé respectivement par le biais des déformations plastiques
principales maximales et par le paramétre d’endommagement en traction. Ces deux
alternatives permettent de visualiser le schéma de fissuration de maniére satisfaisante.

La Figure 7.14 montre les schémas de fissuration obtenus numériquement a partir des
déformations plastiques principales maximales pour les dalles S8, S9 et S10. A titre de rappel,
dans la campagne expérimentale, ces trois dalles ont été découpées transversalement au milieu
de leur longueur de facon a ce que le mode de rupture 2D puisse étre observé (section 4.1.2).
En comparant les schémas de fissuration obtenus numériquement pour les dalles S8, S9 et S10
a ceux des essais, on peut remarquer que le modele EF proposé est capable de prédire avec
une tres bonne précision les emplacements et les directions de propagations des fissures. Les
mémes modes de ruptures par cisaillement ont été observés numériquement pour toutes les
autres dalles.
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Figure 7.13 : Schémas de fissuration a la rupture de la dalle S2 : (a) visualisé a partir des déformations
plastiques maximales principales ; (b) visualisé a partir du paramétre d’endommagement en traction d;
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Figure 7.14 : Dalles S8, S9 et S10 : Schémas de fissuration a la rupture visualisés a partir des
deformations plastiques maximales principales

7.3.2.2 Contrainte dans les aciers

La Figure 7.16 et le Tableau 7-6 présentent une comparaison entre les contraintes
maximales dans les aciers obtenues numériquement a la rupture pour toutes les dalles et la
contrainte limite élastique de 1’acier fy. On peut remarquer que pour toutes les dalles a la
rupture, la contrainte maximale dans les aciers est inférieure a la contrainte limite élastique
fy=500MPa. Les aciers sont par conséquent encore dans une phase élastique de comportement

lorsque la charge de rupture est atteinte, ce qui est conforme aux résultats des essais.
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Figure 7.15 : lllustration des contraintes dans les aciers a la rupture de la dalle S1
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Figure 7.16: Comparaison entre les contraintes maximales dans les aciers a la rupture (Analyse EF) et
la contrainte limite élastique fy pour toutes les dalles sans effort axial
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Dalles Sl S2 S2B S3 S4 S5 S6 S7 S8 S9 S10

Contrainte limite

elastique des aciers | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500 | 500
fy [MPa]

Contrainte
maximale des
aciers a la rupture 307 304 399 262 318 375 312 412 399 341 331
(Analyse EF)
[MPa]

Comportement des
aciers a la rupture | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast | Elast

Tableau 7-6 : Comparaison entre les contraintes maximales dans les aciers a la rupture (Analyse EF)
et la contrainte limite élastique fy pour toutes les dalles sans effort axial

7.4 Syntheése du chapitre 7

Dans ce chapitre, la validation du modele numérique développé sous Abaqus/Explicit
a été présentée. Le calibrage du modele Eléments Finis a été réalisé a partir des résultats
expérimentaux de la dalle S2 prise comme dalle de référence. Dans ce processus de
calibration, les influences de certains parameétres sur la pertinence du modeéle numérique sont
analysées : taille du maillage, énergie de rupture du béton, paramétres du modele de béton
CDP que sont K. et I'angle de dilatation . Les valeurs d'excentricité € et de ratio oy,y/0., par
défaut du modeéle sont retenues (oy9/0.0 = 1.16 et € = 0.1). Il ressort de ces analyses qu’une
taille de maille telle que h=20 mm donne la meilleure corrélation conservatrice avec I’essai en
terme de charge de rupture et permet également sur une meilleure visualisation du schéma de
fissuration. Aucune influence significative sur le comportement du modéle n’a été observée
avec la variation de K. (K. =2/3 etK. = 1). La valeur par défaut K. = 2/3 a donc été
retenue. Un angle de dilatation de 37° associé a l'approche de I'énergie de rupture du [CEB-
FIP Model Code, 1990] donne de meilleures résultats. Le modéle calibré est validé par
simulation des autres dalles testées dans la campagne expérimentale. Les résultats numeériques
obtenus montrent que le modéle EF est capable de prédire avec une bonne précision les
charges de rupture. D’autre part, on observe que le modéle EF est également capable de
prédire avec une trés bonne précision les emplacements et les directions de propagation des
fissures. Localement, 1’observation expérimentale selon laquelle les aciers ne plastifient pas a
la rupture est également obtenue numériquement en observant les contraintes/deformations

dans les aciers.
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Chapitre 8

Analyse numérique des parameétres intervenant dans le
mécanisme de résistance au cisaillement des dalles

Dans ce chapitre le modéle EF proposé est utilisé pour étudier I'effet des différents
parametres intervenant dans le mécanisme de résistance au cisaillement que sont: le taux
d’armatures longitudinales et transversales, le ratio d’élancement ay/d, le diamétre maximale
des granulats de béton, la longueur de la plaque de chargement et enfin la résistance en
compression du béton. Des lois simplifiées permettant d’estimer les capacités en cisaillement
en fonction des différents paramétres étudiés sont proposées. Les résultats sont comparés aux
prédictions de I’Eurocode 2 et de I’annexe frangaise. Il est important de noter que dans les
simulations qui vont suivre (sauf pour 1’étude de I’effet de la résistance en compression du
béton), pour éviter toute influence des propriétés du matériau sur les résistances au
cisaillement, toutes les dalles ont été modelisées avec un béton de méme classe C20/25 extrait
de I’Eurocode 2. La résistance caractéristique en compression fck=20MPa a été utilisée et les
propriétés mécaniques correspondantes nécessaires pour les simulations sont données dans le
Tableau 8-1 ci-dessous. Cependant pour étudier I’influence de la résistance en compression
du béton sur les capacités en cisaillement quatre classes différentes de béton a résistance
ordinaire seront considérées. Il est a noter que le modele EF actuel n'est pas calibré pour des
classes de béton a haute résistance. Pour cette raison, l'influence de hautes résistances en

compression sur la résistance au cisaillement n'est pas étudiée.

Classe de béton fox fetm Module
de
(NF EN 1992-1-1) [MPa] [MPa] Young
[GPa]
C20/25 20 2.20 30

Tableau 8-1: Caractéristiques d’un béton de classe C20/25 selon EN 1992-1-1

8.1 Influence de I’armature longitudinale et transversale

Les modeles numériques des dalles S1, S2 et S3 et ceux des dalles S1, S4 et S5, avec
cette fois ci les mémes propriétés de béton (Tableau 8-1) ont été utilisées pour étudier

respectivement l'influence du taux d’armatures transversales et longitudinales sur le
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comportement au cisaillement. Les courbes numeriques charge-déplacement obtenues sont
présentées sur les Figure 8.1 et Figure 8.2. Comme on peut le voir sur ces figures,
l'augmentation du taux d’armatures transversales ou longitudinales conduit a une légere
augmentation de la capacité en cisaillement et a une rigidité Iégerement plus élevée dans la
phase post-élastique. Il est a noter (Tableau 8-2) que les gains de capacité en cisaillement
obtenus avec ’augmentation des taux d’armatures restent tres faibles. Un gain de seulement
2.7% de capacité a été obtenu pour une augmentation du taux d’armatures transversales de
58% et 4.8% pour une augmentation du taux d’armatures longitudinales de 54%. Sur la base
donc de cette analyse EF, les tendances des effets des armatures transversales et
longitudinales qui n'étaient pas claires dans les essais expérimentaux ont été clarifiées. Des
lois simplifiées permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction des taux

d’armatures sont proposées ci-dessous.

Vinax = 34.6 X p, + 12006
Vinax = =91 X p,2 + 286 X p; + 417

La Figure 8.3 montre les variations des capacités en cisaillement pour les différents
taux d’armatures transversales et longitudinales, obtenues a la fois par l'analyse EF et les
prédictions de I’EC2 et de I’annexe frangaise (ANF). On peut d’abord remarquer que les
valeurs calculées selon I’EC2 et I’ANF ne sont pas sensibles a la variation du taux
d’armatures transversales, ce qui est logique puisque ces codes de calculs ne prennent pas en
compte ’influence du taux d’armatures transversales dans le calcul de la résistance au
cisaillement. Néanmoins 1’approche de 1’ANF parait moins conservatrice que celle de de

I’EC2 et prédit la capacité du modéle avec une marge de sécurité raisonnable (Tableau 8-2).

On peut également remarquer sur la Figure 8.3 et le Tableau 8-2 que pour de faibles
valeurs du taux d’armatures longitudinales, I’ANF donne la meilleure corrélation
conservatrice avec les résultats de 1’analyse EF malgré le fait qu’il soit insensible a ce
parametre du cisaillement. Il est cependant a noter que pour un taux d’armatures
longitudinales plus élevé, 1.551% dans notre cas pour la dalle S5, alors I’EC2 sensible a ce
paramétre du cisaillement tend a donner une meilleure précision de la capacité du modele

comparé a I’ANF.
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Figure 8.1 : Influence du taux d’armatures transversales sur le comportement au cisaillement des
dalles: (a) Courbes charge-déplacement ; (b) capacités en cisaillement
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Figure 8.2 : Influence du taux d’armatures longitudinales sur le comportement au cisaillement des
dalles: (a) Courbes charge-déplacement ; (b) capacités en cisaillement

Modeles Pgpgyy Voo [KN] - Vy_pem Gain Verane Vecz  Vu-rem Vu-rem

Parameétre

du cisaillement [kN] pour [kN]  C3PCIte  pNp [kN]  Verance Veca
Pu =100kN [%0]

S4 1001 61.21 613 578 512 1.06 1.20

Armature S1 1031 61.21 631 3.0 578 547 1.09 1.15

longitudinale S5 1049 61.21 642 4.8 583 592 1.10 1.08

S1 1031 61.21 631 578 547 1.09 1.15

Armature S2 1046 61.21 640 15 578 547 111 1.17

transversale S3 1059 61.21 648 2.7 578 547 1.12 1.18

Tableau 8-2 : Comparaisons entre les prédictions de I’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différents
taux d’armatures transversales et longitudinales

245

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



800 -||Influence de pt 800 -||Influence de pl
700 - 700 -
g 600 I o - m—r === P- === = (] g 600 I o - -—- 9 - ;;}_—-ﬁ
———— —A———— — A -
500 - 500 1 &
—&o— Analyse EF —&o— Analyse EF
400 - - o EC2-ANF 400 - - o EC2-ANF
——EC2 ——EC2
300 T T T T T 300 T T T T T T
08 09 1 11 12 13 14 09 1 11 12 13 14 15 16
pt (%) pl (%)

Figure 8.3 : Comparaisons entre les prédictions de 1’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différents
taux d’armatures transversales et longitudinales

8.2 Influence du ratio d’élancement a,/d

Les modeles numériques des dalles S2, S6 et S7 ont été utilisées pour étudier I'effet de
I’épaisseur des dalles et des ratios av/d; associés sur le comportement au cisaillement des
dalles. Comme on peut le voir sur la Figure 8.4, les rigidités des dalles sont différentes méme
dans la phase ¢lastique. Plus I’épaisseur de la dalle est ¢élevée, plus la rigidité du modele
augmente considérablement. Pour rappel, la distance ay étant maintenue constante,
I’augmentation de 1’épaisseur entraine une diminution du ratio a./d;. On peut également
remarquer sur la Figure 8.4 et le Tableau 8-3 une augmentation significative de la capacité
en cisaillement des dalles avec la diminution du ratio av/di. Plus particulierement, une relation
lineaire a eté observée entre les capacités en cisaillement et 1’épaisseur des dalles. Une loi
simplifiée permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction de 1’épaisseur de la
dalle est proposée ci-dessous. Il est important de noter que cette loi est seulement valable pour
une épaisseur maximale de 40cm. Des valeurs plus élevées de I’épaisseur des dalles qui
pourraient faire apparaitre éventuellement un phénoméne d’effet d’échelle ne sont pas
étudiées.

Viax = 2.36 X d; + 13.44
h<40cm

La Figure 8.5a et le Tableau 8-3 illustrent également la comparaison entre les
capacités en cisaillement des dalles obtenues & partir de 1’analyse EF et les deux codes
étudiés, ’EC2 et I’ANF pour différentes valeurs du ratio d’élancement av/di. A titre de rappel

I’Eurocode 2 et I’ANF inclus prend en compte ’effet d’arche via un facteur multiplicateur
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Bec2=av/2d pour les charges placées a proximité de I’appui tel que 0.5 < a,/d < 2. Comme

on peut le voir, l'augmentation théorique de la capacité en cisaillement prévue avec le facteur

Bec2 de I’Eurocode 2 est en accord avec les résultats de I’analyse EF. L’accroissement de

capacité est prévu avec une marge de sécurité raisonnable. Les ratios moyens entre les

capacités en cisaillement prédites par I’Eurocode 2 et ’ANF et ceux obtenus de 1’analyse EF

sont respectivement égales a 1.16 et 1.23. Afin de réduire le degré de conservatisme le facteur

Beco=av/2.3d au lieu de Peco=av/2d est proposé comme on peut le voir sur la Figure 8.5b. En

faisant cette hypothese, les ratios moyens sont reéduits a 1.06 et 1.12 respectivement pour

I’ANF et I’Eurocode 2. Les prédictions de I’ANF restent dans tous les cas moins

conservatrices que celles de I’EC2.

@ 1600

1400 -

1200
Z1000
% 800
600
400
200

Charge

| Influence de I'épaisseur h |

1000

Influence du ratio av/dl |

900

0
o
o

~
o
o

Vu-MEF (kN)

====52-h=30cm
S6-h=35cm
— - §7-h=40cm

.......

600

500

h=40 cm

1 2 3

4 1

Déplacement L5 (mm)

1000

.0

1.5 2.0
Ratio av/dlI

(©)
900

(o]
o
o

Vu-FEM (kN)

600

500

~
o
o
\

Effect of depth dI

y = 2.3566x + 13.441
R?=0.9973

h=40 cm

300 350

400

Depth dl (mm)

2.5

(b)

Figure 8.4 : Influence de 1’épaisseur sur le comportement au cisaillement des dalles: (a) Courbe
charge-déplacement ; (b) capacité en cisaillement des dalles pour les différents ratios a./d
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Modeéles Pggy  Viokn - Vy_pem Gain Vrrane Vecz Gain  Vy-rem  Vu-rEm

Parag;etres [KN] [kN] kN cPecité a6 EC2 Ve Ve
cisaillement pour [%0] [KN]  [KN]
=1?0ukN
S2 1046 61.21 640 - 578 547 --- 1.11 1.17
Epaisseur S6 1256 62.22 782 22.2 655 621 135 1.19 1.26
de la dalle S7 1431 63.19 904 41.3 758 718 313 1.19 1.26

Tableau 8-3 : Comparaisons entre les prédictions de 1’analyse EF, de ’EC2 et EC2-ANF pour
différentes épaisseurs des dalles.

a b
1200 | (f|) I | 1200 | - I (| )
I H :" = 2 n I H :II = 2. n
1100 nfluence du ratio av/dl : "B=av/2d 1100 nfluence du ratio av/dl : "B=av/2.3d
1000 - Jrsn__y g6l 1000 - ST g
u—France u—France
_ 900 - Vucrow _ sl 900 - Viersw -
2 800 - Vau—gc2 2 800 - u-EC2 o
= | &8 3
5 700 N 5 700 - -
> RS > 600 D
600 - g . :
I X
500 - —&— Analyse EF 500 - —&— Analyse EF
400 | — @ EC2-ANF 400 | — @ EC2-ANF
—A—EC2 —A—EC2
300 7 ‘ 300 7 ‘
1 1.5 2 2.5 1 1.5 2 2.5
Ratio av/dl Ratio av/dI

Figure 8.5: Comparaisons entre les prédictions de I’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différents
ratios av/dl, cas avec et sans le facteur de réduction f3.

8.3 Influence du diametre maximal des granulats

Les modéles numériques des dalles S2 et S2B ont été utilisées pour étudier I'effet du
diamétre maximal des granulats sur le comportement au cisaillement des dalles. Pour mieux
apprécier la tendance de l'influence de ce paramétre du cisaillement, deux dalles de méme
configuration géométrique et méme ferraillage que les dalles S2 et S2B, avec respectivement
des diamétres maximaux de granulats dmax=15mm et 25mm ont été rajoutées a 1’analyse.
Notons que les quatre granulométries différentes soit dmax = 11.2 mm, 15 mm, 20 mm et 25
mm, correspondent respectivement aux énergies de rupture de béton G¢#=0.043 N/mm, 0.048
N/mm, 0.058 N/mm et 0.073 N/mm. Comme on peut le voir sur la Figure 8.6, l'augmentation
du diametre maximal des agrégats entraine une augmentation de la capacité en cisaillement
des dalles et un comportement plus rigide dans la phase post-élastique. Une loi simplifiée
permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction du diamétre maximale des

granulats de béton est proposée ci-dessous.
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Viax = 0.4 X dypgr” — 3.1 X dypgy + 625

La Figure 8.7 et le Tableau 8-4 montrent les variations des capacités en cisaillement

pour les différents diamétres maximaux de granulats obtenues a la fois par I'analyse EF et les

prédictions de I’EC2 et de I’ANF. Comme on peut le voir, les deux codes de calcul sont

insensibles & la variation de la taille des agrégats de béton et & mesure que ce parameétre du

cisaillement augmente les prédictions s’¢éloignent de celles de 1’analyse EF. Les prédictions de

I’ ANF restent néanmoins moins conservatrices que celles de I’EC2.
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Figure 8.6 : Influence du diamétre maximal des granulats sur le comportement au cisaillement des
dalles: (a) Courbe charge-déplacement ; (b) capacité en cisaillement

. Modeles Prem Voo Vy_pem  Gain Vrrance Vecz Vu-rem  Vu-rem

Parametres [kN] capacité v, v,

du cisaillement [kN] [kN] [kN]  [kN] VFrance EC2
pour [%]
Pu =100kn
S2 1046 61.21 640 --- 578 547 1.11 1.17
Diametre Dmax=15mm 1092  61.21 668 4.4 578 547  1.16 1.22
maximal

des granulats S2B 1181 61.21 723 13.0 578 547 1.25 1.32
Dmax=25mm 1303 61.21 798 24.7 578 547 1.38 1.46

Tableau 8-4 : Comparaisons entre les prédictions de I’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différents
diamétres maximaux de granulats.
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Figure 8.7 : Comparaisons entre les prédictions de 1’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différents
diametres maximaux de granulats.

8.4 Influence de la résistance en traction du béton

Nous avons vu précédemment dans les résultats expérimentaux, en étudiant l'influence
du diametre maximal des granulats sur la résistance au cisaillement des dalles (section 4.5),
qu’un gain de capacité en cisaillement était obtenu lorsque le diamétre maximal des granulats
était augmenté de 11.2 mm a 20 mm respectivement pour les dalles S2 et S2B. Nous avions
cependant souligné que bien que les résistances en compression des dalles S2 et S2B soient
quasi-similaires (respectivement 30.9MPa et 30.5 MPa), les résistances en traction obtenues
étaient tres différentes (2.87 MPA pour S2 et 3.51 MPa pour S2B). Il serait alors normal de
penser que cette différence considérable entre les résistances en traction ait eu éventuellement
une influence sur les résistances au cisaillement des deux dalles et pas seulement le seul effet
de la taille des granulats.

Pour clarifier ceci, sur la base du modele numérique, une étude paramétrique a été
réalisée en maintenant la résistance a la compression constante (20MPa), le diamétre maximal
des granulats également constant (dmax=11.2 mm) et en faisant varier la résistance a la
traction du béton. Trois valeurs de résistance en traction (1.5 MPa, 2.2 MPa et 2.9 MPa) ont
été examinées. Les résultats montrent que lorsqu'on augmente la résistance en traction et que
I'on maintient le diametre maximal des granulats et la résistance en compression constants, la
capacité en cisaillement augmente. Cependant, I'influence de la seule résistance en traction du
béton s’avere marginale. Un faible gain de 4% de capacité en cisaillement (640 kN a 665 kN)
est obtenu pour une augmentation de la résistance en traction de 2.2 MPa a 2.9 MPa (Figure

8.8 et Tableau 8-5). Une loi simplifiée permettant d’estimer les capacités en cisaillement en
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fonction de la seule résistance en traction du béton est proposée ci-dessous, le diametre

maximal des granulats de béton et la résistance en compression du béton étant maintenu

constants.
Viax = —21.9 X f,> + 147.3 X f, + 422
Pour d,,,,« et f. constants
@ 1400 700 (b)
Influence de la résistance y =-21.861x%+ 147.34x +
1200 en traction du béton 680 - 42191
R?=1
. o
— 660 - Jras

<1000 - AR =
= 20 = 640 - »
o 3800 - /4 ' s /
o0 / w 620 - /
S 600 - o J/
o / S 600 - ¢

400 -

— =52-ft1.5MPa 580 -
200 - == ==52-ft=2.2MPa 560 -
------- $2-ft2.9MPa
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Figure 8.8 : Influence de la résistance en traction du béton sur le comportement au cisaillement des
dalles: (a) Courbe charge-déplacement ; (b) capacité en cisaillement

du cisaillement [MPa]  [kN]  [kN] pour [kN]  capacite
Pu =100kN [%6]
Résistance S2 20 15 970 61.21 593 -7.34
En traction du S2 20 2.2 1046 61.21 640
béton S2 20 2.9 1087 61.21 665 3.90

Tableau 8-5 : Influence de la résistance en traction du béton sur les capacités en cisaillement des

dalles

8.5 Influence de la longueur de plaque de charge

Afin d'étudier I'effet de la longueur de la plaque de charge sur le comportement au

cisaillement, les modéles numeriques des dalles S2, S9 et S10 ont éteé utilisés. Trois dalles
avec des longueurs de plaque de chargement égale a 120cm, 140cm et 160cm ont été
rajoutées dans 1’analyse pour une meilleure appréciation des resultats. Comme on peut le voir

sur la Figure 8.9, les résultats numeériques montrent que les capacités en cisaillement et les
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rigidités post-élastiques augmentent en méme temps que la longueur de la plaque de

chargement. Une loi simplifiée permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction

de la longueur de la plaque de charge est proposée ci-dessous.

Vinax = 0.014 X Lyjgaue” — 0.46 X Lyjgaue + 617

Pour dalles sur 4 appuis

1000
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Figure 8.9 : Dalles avec 4 appuis : Influence de la longueur de plaque de charge sur le comportement
au cisaillement des dalles: (a) Courbes charge-déplacement ; (b) capacités en cisaillement

Toutes les dalles analysées dans notre étude sont appuyées sur quatre cOtés. On
pourrait cependant penser qu’en utilisant une longueur de plaque de chargement plus
importante pour des dalles appuyées sur quatre cotés, les deux autres cotés latéraux pourrait
éventuellement avoir une influence sur le comportement au cisaillement contrairement a des
dalles appuyées uniquement sur deux cotés. Par consequent, I'influence de la longueur de
plaque de chargement a également étudiée lorsque les dalles sont simplement portées par deux
appuis au lieu de quatre. Les mémes configurations de dalles ont été étudiées, seuls les deux
appuis latéraux ont été supprimés du modéle EF. La Figure 8.10 montre l'influence de la
longueur de la plague de chargement sur le comportement au cisaillement des dalles
simplement appuyeées sur deux c6tés. Une augmentation de la résistance au cisaillement a
¢galement ¢€té observée avec 1’augmentation de la longueur de la plaque de chargement. Une
loi simplifiée permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction de la longueur de
la plague de charge pour le cas de dalles simplement appuyées sur deux cotés est également

proposeée ci-dessous.
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Vinax = 0.015 X Lyjgaue” — 1.16 X Lyigque + 659

Pour dalles sur 2 appuis

La Figure 8.11 et le Tableau 8-6 illustrent les comparaisons entre les capacités en
cisaillement obtenues a la fois par 1’analyse EF sur les dalles appuyées sur quatre cotés et
deux cotés, et les prédictions de ’EC2 et de I’ANF pour les différentes longueurs de plaque
de chargement. D’abord, les résultats montrent que pour des longueurs de plaques de
chargement importantes (a partir de 120cm), la capacité en cisaillement des dalles sur quatre
appuis est légerement plus élevée par rapport aux dalles avec seulement deux appuis. Ensuite,
les résultats montrent également que les prédictions de I’ANF sont moins conservatrices
comparées a celles de I’EC2. Les prédictions de I’ANF sont en trés bon accord avec les
résultats de I’analyse EF pour les dalles sur deux appuis et encore plus précis lorsque la
longueur de la plaque de chargement augmente (a partir de 120cm). Néanmoins, pour les
dalles sur quatre appuis, I'ANF prédit aussi la capacité du modele EF avec une marge de

sécurité raisonnable (Tableau 8-6).

Influence de la longueur 1000 5
1600 -| de plaque de charge: 2 appuis y= 0'015:5)(9.'13'1576)”'
900 - R? =0.9984
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Figure 8.10 : Dalles avec 2 appuis : Influence de la longueur de plague de charge sur le comportement
au cisaillement des dalles: (a) Courbes charge-déplacement ; (b) capacités en cisaillement

Paramétres Modéles Pegy  Vion [KN]  Vy_pgy  Gain Verance Vecz Vu-rem  Vu—rem
du cisaillement [kN] pour [kN]  CPACE Ny [kN]  Verance  Veca
Pu=100kN [%]
s2 1047 61.21 641 578 547 111 117
LO”%‘I’:;Sede la s9 1072 6110 655 22 605 565 108 116
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de chargement S10 1099 61.00 670 4.6 633 582 1.06 1.15

Dalle avec 4 appuis  Lplaque=120cm 1256 60.35 758 18.3 743 647 1.02 1.17

Lplaque=140cm 1401 59.88 839 30.9 798 679 1.05 1.24

Lplaque=160cm 1518 59.32 900 40.5 853 710 1.06 1.27

S2 1046 61.21 640 578 547 111 1.17

S9 1069 61.10 653 2.0 605 573 1.08 1.16

Longueur de la S10 1099 61.00 670 47 633 599  1.06 1.15
plaque

de chargement Lplate=120cm 1223 60.35 738 15.3 743 704 0.99 1.14

Dalle avec 2 appuis  Lplate=140cm 1331 59.88 797 24.5 798 756 1.00 1.17

Lplate=160cm 1465 59.32 869 35.7 853 808 1.02 1.22

Tableau 8-6: Dalles avec 4 appuis et 2 appuis : Comparaisons entre les prédictions de 1’analyse EF,
de ’EC2 et EC2-ANF pour différentes longueurs de plague de chargement.
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Figure 8.11: Dalles avec 4 appuis et 2 appuis : Comparaisons entre les prédictions de 1’analyse EF, de
I’EC2 et EC2-ANF pour différentes longueurs de plaque de chargement.

8.6 Influence de la résistance en compression du béton

Afin d'étudier l'influence de la résistance en compression du béton sur le
comportement au cisaillement des dalles, quatre classes différentes de béton a résistance
ordinaire extraites de I’EC2 ont été considérées. Les résistances caractéristiques en
compression utilisées et les propriétés mécaniques correspondantes nécessaires pour les
analyses EF sont données dans le Tableau 8-7 ci-dessous. Les quatre dalles analysées sont de
méme configuration géométrique et de méme ferraillage que la dalle S2, seules les résistances

caractéristiques en compression varient.
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Classe de béton fek fotm Module
(NFEN 1992-1-1)  [MPa] [Mpa]  deYoung

[GPa]
C20/25 20 2.20 30
C25/30 25 2.60 31
C30/37 30 2.90 33
C35/45 35 3.20 34

Tableau 8-7 : Caractéristiques de différentes classes de béton selon EN 1992-1-1

Comme on peut le voir sur la Figure 8.12 et le Tableau 8-8, les capacités en
cisaillement des dalles augmentent considérablement lorsque la résistance en compression du
béton augmente. Une augmentation de la rigidité dans la phase post-élastique est également
observée avec 1’augmentation de la résistance en compression. En plus, comme on peut le
voir sur la Figure 8.1 une relation linéaire est observée entre les capacités en cisaillement des
dalles et les résistances en compression du béton. Une loi simplifiée permettant d’estimer les
capacités en cisaillement en fonction de la résistance en compression du béton est proposee
ci-dessous.

Vinax = 13.65 X fo, + 368
fox < 35 MPa

La Figure 8.13 et le Tableau 8-8 illustrent la comparaison entre les capacités en
cisaillement des dalles basées sur 1’analyse EF, I’EC2 et I’ANF pour différentes valeurs de la
résistance en compression du béton. L’ ANF est moins conservatrice que I’EC2. A mesure que
la résistance en compression du béton augmente le ratio entre les prédictions de 1’analyse EF
et de ’ANF semble constant. Un ratio égale a environ 1.11 est trouvé (Tableau 8-8).
Cependant les prédictions de I’EC2 tendent a s’éloigner de celles de 1’analyse EF quand la

résistance en compression augmente.
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Figure 8.12 : Influence de la résistance en compression du béton sur le comportement au cisaillement
des dalles: (a) Courbes charge-déplacement ; (b) capacités en cisaillement
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S2-C20/25 1046 61.21 640 578 547 1.11 1.17

Résistance en S2-C25/30 1163 61.21 712 11.3 646 590 1.10 1.21

compression S§2-C30/37 1270 61.21 777 214 708 627 1.10 1.24

S2-C35/45 1382 61.21 846 32.2 764 660 1.11 1.28

Tableau 8-8 : Comparaisons entre les prédictions de ’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différentes
résistances en compression du béton
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Figure 8.13 : Comparaisons entre les prédictions de I’analyse EF, de I’EC2 et I’ANF pour différentes
résistances en compression du béton
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8.7 Synthese du chapitre 8

Dans ce chapitre, le modéle EF proposé a été utilisé pour étudier de facon plus
approfondie et clarifier I'effet des différents parametres intervenant dans le mécanisme de
résistance au cisaillement. Une étude paramétrique a été réalisée afin d’examiner 1'influence
de ces différents parametres: taux d’armatures longitudinales et transversales, ratio
d’élancement a/d, diametre maximal des granulats de béton, longueur de la plaque de
chargement et résistance en compression du béton. Les mémes propriétés mécaniques de
béton ont été utilisées pour toutes les dalles. Des lois simplifiées (empiriques) permettant
d’estimer les capacités en cisaillement en fonction des différents parameétres ont été établies. Il
ressort de 1’é¢tude paramétrique que les taux d’armatures longitudinales et transversales ont
une influence sur la capacité en cisaillement des dalles. Cependant les gains de capacité en
cisaillement obtenus avec ’augmentation des taux d’armatures restent trés marginaux. Le
gain de capacité obtenu avec I’augmentation du diametre maximal des granulats observé
expérimentalement a été confirmé. Il en est de méme pour la longueur de plaque de
chargement pour des dalles sur 4 appuis (conforme aux essais) et 2 appuis (analyse
supplémentaire). Une meilleure prédiction de l'approche francaise a été obtenue pour des
dalles sur deux appuis, en particulier avec des longueurs élevées de plague de chargement.
Une augmentation significative de la résistance au cisaillement lorsque le rapport av/d
diminue entre 0.5d et 2d a également été obtenue et concorde bien avec les résultats des
essais. En particulier, une relation linéaire a été obtenue entre la capacité en cisaillement et le
rapport a/d avec un a, constant. Cette tendance linéaire avait également été percue
expérimentalement. Les mémes conclusions ont été tirées pour ce qui est de I’influence de la
résistance en compression du béton, a savoir une augmentation considérable de la capacité
pour des résistances en compression croissantes et une relation linéaire capacité en
cisaillement/résistance en compression.

Pour chaque parametre étudié, les résultats numériques ont été comparés aux
prédictions de I’Eurocode 2 et de 1’Annexe Nationale Frangaise et montrent que les
prédictions de I’ANF sont en bon accord avec le calcul EF alors que les prédictions de ’EC2

restent plus conservatrices.
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Chapitre 9

Conclusions et perspectives

9.1 Conclusions
9.1.1 Etudes expérimentales

Nous avons vu dans notre étude que les normes de génie civil traitaient différemment
du cisaillement des dalles en béton armé, puisque selon les normes, I’influence de certains
parameétres entrant en ligne dans le mécanisme de résistance au cisaillement était ignorée, ou
bien les paramétres majeurs influencant la résistance au cisaillement étaient prises en compte
partiellement et/ou difféeremment, laissant par conséquent un effet du cisaillement négligé
dans le calcul de la résistance. La campagne expérimentale réalisée dans notre étude a eu pour
objectif premier une meilleure compréhension du phénomene du cisaillement. Les essais ont
été réalisés en faisant varier sur les dalles a pleine échelle les valeurs des différents parametres
pouvant avoir une influence sur le comportement au cisaillement. Au total 17 dalles soumises
a une charge localisée a proximité du support ont été testées. Les dalles sont simplement
appuyées sur leurs quatre cotés. Ces tests de cisaillement correspondent plus particuliérement
aux dalles épaisses utilisées dans les batiments nucléaires. Dans une premiere campagne
expérimentale, les influences sur le comportement au cisaillement des dalles des parametres
que sont: la résistance en compression du béton, 1’épaisseur, le taux d’armatures
longitudinales et transversales, le diamétre maximal des granulats et de la longueur de la
plaque de chargement ont toutes été analysées. Les résultats expérimentaux sont comparés
aux méthodes des codes de calcul de la résistance au cisaillement de la norme européenne
Eurocode 2 (EC2), de I’ Annexe Nationale Frangaise (ANF), de la norme américaine ACI 318-
14, du fib-Model Code 2010 et de I’approche par la théorie de la fissure critique (CSCT). A la

lumiere des résultats obtenus, certaines conclusions peuvent étre formulées.

= Les essais ont montré que la résistance en compression du béton a une influence
significative sur la capacité en cisaillement. Une augmentation considérable de la
résistance au cisaillement avec I’augmentation de la résistance en compression a été

observée. Un gain de 34% dans la résistance au cisaillement a été constaté en passant
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d’un béton de classe C20/25 a un béton de classe C40/50. Une faible résistance en
compression peut influencer le schéma de fissuration en cas de ruptures par
cisaillement, en raison de la perte d’adhérence entre le béton et les barres de
renforcement. Une faible propagation de la fissuration synonyme d’une faible

répartition de la charge est observée dans un tel cas.

= Les dalles testées avec une méme résistance en compression de béton et des diametres
de granulats variables ont montré que la taille maximale de I'agrégat a une influence
sur la résistance au cisaillement des dalles. Un gain de capacité en cisaillement de 10%
avec I’augmentation du diamétre maximal des granulats de 11.2 mm a 20 mm a été
obtenu. Cependant, les dalles testées a cet effet, bien qu’ayant des résistances en
compression similaires, avaient des résistances en traction différentes. Cette différence
de resistance en traction qui aurait éventuellement pu avoir une influence sur la
résistance au cisaillement, et non seulement le seul effet de la taille maximale des
granulats, a été clarifiée dans la simulation numérique (voir conclusions sur I’analyse

numérique).

= Une augmentation considérable de la résistance au cisaillement normalisée avec une
diminution du ratio d’élancement a,/d a été observée. Ces résultats expérimentaux
confirment la présence d’un effet d’arche dans les dalles pour des portées en
cisaillement ay comprise entre 0.5d et 2d. L’augmentation obtenue de la capacité en
cisaillement est en accord avec celle théoriqguement escomptée par le biais du facteur 8
de L’ EN 1992-1-1 :2005.

» L'influence du taux d’armatures longitudinales et transversales sur la capacité en
cisaillement des dalles n'a expérimentalement pas pu étre entierement déterminée.
Aucune tendance claire n'a été obtenue. La tendance a été clarifiée dans la simulation
numérique (voir conclusions sur I’analyse numérique). Cependant, pour la réponse au
cisaillement, le taux d’armatures longitudinales ameliore la rigidité de la dalle dans la
phase post-élastique. Cette influence n'a pas été trouvée pour le cas du renforcement

transversal.

= La longueur de la plague de chargement influence la capacité en cisaillement des
dalles. Un gain de capacité en cisaillement de 12% est obtenu en faisant varier la

longueur de la plaque de charge de 70 cm a 80 cm.
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= L'approche de I’EC2 avec la valeur vy, = 0.23@ proposée par I'Annexe nationale
Francaise, combinée a I'hypothese d'une largeur effective besr, prédit avec une
meilleure corrélation les résultats expérimentaux. La largeur effective bess étant celle
issue du critere de diffusion a 45° de Deffort tranchant tel qu’indiqué par les

recommandations francaises.

= L’approche de I’EC2 en utilisant la valeur v, = 0.035k%/2,/f,, recommandée dans
le cas général pour les poutres et dalles est également applicable aux dalles sous
charge concentrée (toujours combinée a I'hypothéese de la largeur effective proposée
par les codes francais), mais conduit a une sous-estimation de la capacité en

cisaillement des dalles. Elle est donc plus conservatrice que 1’ Annexe frangaise.

= Les résultats obtenus a l'aide de la formule d'extension de I'Eurocode 2 proposé par
[Lantsoght et al, 2015] ont conduit a une surestimation de la capacité moyenne en

cisaillement par rapport aux résultats expérimentaux.

= La capacité en cisaillement calculées par I’ACI 318-14 et ACI simplifiée ont conduit a

une sous-estimation de tous les résultats expérimentaux.

= Les résultats ont également montré que le fib-Model Code 2010 avec le deuxieme
niveau d'approximation (LoA II) donne tout comme 1’Annexe Nationale Francaise,
une meilleure prédiction de la capacité en cisaillement des dalles. Cependant, le
premier niveau d'approximation (LOA 1) est apparu relativement tres conservateur, il

sous-estime grandement les capacités en cisaillement des dalles.

=  L’approche par la théorie de la fissure critique (CSCT) conduit également a des
prédictions cohérentes. Une marge de sécurité conservatrice mais raisonnable a éeté

obtenue.

Une seconde campagne expérimentale a également été réalisée dans notre étude afin d’étudier
I’influence d’un effort normal de compression ou de traction sur le comportement au
cisaillement des dalles. Nous avons vu que les structures en béton armé soumises a des efforts
de cisaillement pouvaient étre simultanément soumises a des efforts axiaux de compression

ou de traction. Les résultats expérimentaux sont également comparés aux prédictions de la
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norme européenne Eurocode 2 (EC2), de la norme américaine ACI 318-14, du code nucléaire
AFCEN ETC-C 2010 et du fib-Model Code 2010. Les conclusions suivantes peuvent étre

tirées.

Les résultats montrent qu’une traction axiale diminue a la fois et de fagon considérable
la résistance au cisaillement et la rigidité élastique des dalles, mais de fagon bénéfique,
la ductilité de la structure une fois la capacité en cisaillement atteinte (phase post-pic
du comportement) est sensiblement améliorée. L'application de charges de traction
axiales correspondant & une contrainte de traction axiale équivalente a 0.28fctm a
diminué la résistance au cisaillement de plus de 30%. Lorsque les dalles sont soumises
a une large contrainte de traction axiale, I'inclinaison de la compression diagonale
issue de la zone de chargement tend a étre plus raide, ce qui correspond a un périmetre
de fissuration en cisaillement plus petit observé sur la face inférieure des dalles. Il est
également a noter qu’il a été observé que la traction axiale accélere I’apparition des

premiéres fissures de flexion et de cisaillement.

Une compression axiale permet de fagon bénéfique d’améliorer la rigidité post-
élastique et la résistance au cisaillement des dalles, par contre plus la contrainte de
compression axiale devient importante, plus cela conduira de facon néfaste a une
rupture tres fragile de la structure. Il est donc nécessaire qu’une approche conservative
soit utilisée dans un tel cas. A 1’opposé de la traction axiale, la compression axiale

permet de retarder I’apparition de la fissuration initiale.

Il ressort des comparaisons entre les codes de calculs et les résultats expérimentaux
qu'il existe un risque lorsque I'Eurocode 2 est utilisé pour concevoir a la fois les dalles
et des poutres en béton armé soumises a I’action combiné d’un cisaillement et d’un
effort de traction axiale. Le code nucléaire ETC-C donne de bonnes prédictions pour
le cas des dalles de notre étude et fournit également environ 82% de prédictions
sécuritaires pour le cas des poutres analysées issues d’essais de la littérature. Le fib-
Model Code 2010 fournit également de bonnes prédictions pour le cas des dalles.
L'ACI 318-14 apparait certes comme étant relativement trop conservatrice, mais
devrait étre utilisée puisqu’elle offre dans tous les cas (dalles et poutres) une plus

grande sécurité (98% de predictions sécuritaire a la fois pour les dalles et poutres).
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9.1.2 Analyses numériques

Dans notre étude, le modéle de béton elastoplastique avec endommagement (CDP)
disponible dans le logiciel élément fini Abaqus a été utilisé et combiné a une analyse quasi-
statique a schéma de résolution explicite. Des lois de comportement appropriées du béton en
traction et en compression avec des comportements post-pic associés a un critére énergetique
ont été considérées. Le modele numérique a d'abord été calibré a I'aide d'un essai de référence
puis validé en simulant les dalles restantes de la campagne expérimentale. Dans le processus
de calibration I’influence de la taille du maillage, de 1’énergie de rupture du béton, et des
paramétres du modele CDP que sont I’angle de dilation et le parametre définissant la forme de
la surface de charge dans le plan déviatorique ont tous été analysés. Les résultats ont montré
que le modele proposé simule avec succes les réponses expérimentales des dalles en termes de
résistance au cisaillement et de modes de rupture. Un angle de dilatation de 37° associé a
I'approche de I'énergie de rupture du [CEB-FIP Model Code, 1990] a été recommandé.

Une nouvelle étude paramétrique a été réalisée sur la base du modéle calibré. Des lois
simplifiées permettant d’estimer les capacités en cisaillement en fonction des différents
parametres étudiés ont été proposées. Cette fois ci (sauf pour I’étude de I’effet de la résistance
en compression du béton), pour éviter toute influence des propriétés du matériau sur les
résistances au cisaillement, toutes les dalles ont été modélisées avec les mémes propriétés
mécaniques de béton (classe C20/25 avec fu«=20 MPa, fem=2.2 MPa et Eq=30 GPa). Les
résultats obtenus sont comparés aux prédictions de I’Eurocode 2 et de I’annexe francaise. Les

conclusions suivantes peuvent étre tirées.

= L'influence du taux d’armatures longitudinales et transversales a une influence sur la
capacité en cisaillement des dalles. L'augmentation du taux d’armatures transversales
ou longitudinales conduit a une légére augmentation de la capacité en cisaillement et a
une rigidité post-élastique légérement améliorée. Cependant les gains de capacité en
cisaillement obtenus avec I’augmentation des taux d’armatures restent tres faibles. Un
gain de seulement 2.7% de capacité a été obtenu pour une augmentation du taux
d’armatures transversales de 58% et 4.8% pour une augmentation du taux d’armatures

longitudinales de 54%.

= Une légére augmentation de la résistance au cisaillement est obtenue avec

l'augmentation de la longueur de la plaque de chargement a la fois pour des dalles sur
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quatre appuis et deux appuis. Un gain de 4.7% de capacité a été obtenu pour une
augmentation de la longueur de plaque de chargement d’environ 30%. Une meilleure
prédiction de l'approche francaise a été obtenue pour des dalles sur deux appuis, en

particulier avec des longueurs élevées de plaque de chargement.

= Un gain de capacité en cisaillement de 13% a été obtenu avec 1’augmentation du
diameétre maximal des granulats de 11.2 mm a 20 mm. L'étude paramétrique a
également montré que les resistances en cisaillement dépendent de la taille du granulat
mais aussi de la résistance en traction du béton. En outre, lorsque I'on augmente la
résistance en traction et que le diamétre maximal des granulats et la résistance a la
compression du béton sont maintenus constants, la capacité en cisaillement augmente.
Cependant, l'influence de la seule résistance en traction sur la capacité en cisaillement
des dalles reste marginale dans un tel cas. On peut noter qu’un gain de seulement 4%
de résistance en cisaillement a été obtenu en passant d’une résistance en traction de

2.2 MPa a 2.9 MPa soit un accroissement de plus de 30%.

= Une augmentation significative de la résistance au cisaillement lorsque le rapport a./d
diminue entre 0.5d et 2d a également été obtenu. En maintenant la portée de
cisaillement a, constante, une relation linéaire est obtenue entre la capacité en

cisaillement et 1’épaisseur de la dalle.

= Une derniére étude paramétrique a été menée pour analyser I’influence de la résistance
en compression du béton. Il a été trouvé que les capacités en cisaillement des dalles
augmentent considérablement lorsque la résistance en compression du béton
augmente. Plus particuliérement, une relation linéaire est observée entre les capacités
en cisaillement et les résistances en compression du béton. Une augmentation de la
rigidité post-élastique des dalles est également observée avec 1’augmentation de la

résistance en compression.

= |l ressort des comparaisons entre les prédictions de I’annexe frangaise et de I’Eurocode
2 avec les résultats des analyses EF que dans tous les cas, I’annexe frangaise apparait
la moins conservatrice et prédit la capacité du modéle avec une marge de sécurité

raisonnable.
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9.2 Perspectives

9.2.1 Etudes expérimentales

Les campagnes expérimentales réalisées dans notre étude ont permis entre autres de
répondre aux disparités qui existent entre L’Eurocode 2 et I’Annexe Francgaise quant a la
prédiction du cisaillement des dalles en béton armé. Nous avons vu pour le cas des dalles
soumises uniquement a I’effet du cisaillement, que comparé a 1’approche générale de
I’Eurocode 2, I’ Annexe Nationale Frangaise prédisait, avec une meilleure corrélation, les
résultats expérimentaux. L’approche de I’Eurocode 2 est également applicable aux dalles
sous charge concentrée, mais conduit a une sous-estimation de la capacité en cisaillement.
Nous avons également vu qu’il existait un risque considérable lorsque 1'Eurocode 2 était
utilisé pour concevoir les dalles et poutres en béton armé soumises a I’action combinée du
cisaillement et d’un effort de traction axiale. Il serait alors intéressant dans une recherche
ultéricure de proposer une nouvelle formulation de 1’Eurocode 2 pour les €léments en
béton armé (poutres et dalles) soumises au cisaillement et a I’effet combiné du
cisaillement et d’un effort normal de traction. Le but étant d’obtenir des prédictions plus
précises pour ces différents cas de sollicitations. L’influence de la taille des granulats
associée a I’énergie de rupture du béton selon le [CEB-FIP Model Code, 1990] devra étre
prise en compte dans cette nouvelle formulation, ce qui n’est pas le cas dans la
formulation actuelle. Il a été désormais prouvé expérimentalement et numériquement dans
notre étude que le diamétre maximal des granulats avait une influence non négligeable sur
la résistance au cisaillement des dalles. L’influence de ratios d’élancement a./d plus élevés
que celles choisies dans notre étude (au maximum, a/d=2.1) et I’influence du béton a
hautes résistances (uniqguement C20/25 dans notre étude) pourraient étre également

analysées afin d’accroitre la fiabilité de la formulation.

En outre pour des raisons de constructibilité et de rentabilité, un renforcement en
cisaillement des dalles épaisses est également une question importante dans un nouveau
projet de centrale nucleaire. Il serait donc également intéressant dans une recherche
ultérieure d’avoir une idée sur le gain de capacité en cisaillement que pourrait fournir
I’ajout d’armatures d’effort tranchant dans les dalles et d’étudier dans cette configuration
I’apport de précontrainte membranaire de traction et compression comme étudié dans

notre cas.

264

Cette thése est accessible a I'adresse : http://theses.insa-lyon.fr/publication/2017LYSEI108/these.pdf
© [W.S.A. Nana], [2017], INSA Lyon, tous droits réservés



= Enfin il est également important de rappeler que dans tous les essais réalisés dans notre
étude, les dalles ont été soumises a une sollicitation de cisaillement en quasi-statique.
Pourtant dans les centrales nucléaires des cas de sollicitation de cisaillement dynamique
peuvent étre également trouvés. Ceci pourrait étre attribué par exemple a un séisme, ou a
un impact dynamique (chute d’un colis par exemple). L’étude du comportement au
cisaillement dynamique des dalles devrait également s’intégrer comme perspective

intéressante et incontournable a notre étude.

9.2.2 Analyses numériques

Nous avons vu que le modéle EF proposé dans notre étude était a méme de prédire
avec précision le comportement des dalles sous sollicitation quasi-statique de cisaillement en
terme de capacité en cisaillement et de modes de rupture. Les résultats de l'analyse EF
peuvent étre utilisés comme référence pour tirer des méthodes de calcul simplifiées a des fins
de conception pratique. L’analyse EF pourrait servir en simulant plus d’essais et différentes
configurations a contribuer a améliorer 1I’Eurocode 2 comme proposé en perspective
expérimentale. Cependant dans la présente recherche, certaines simplifications ont été
introduites dans le modéle EF mis en ceuvre ou certains aspects n’ont pas été pris en compte.
Dans le cadre de recherches ultérieures, les améliorations et propositions suivantes peuvent

étre appliquées sur le modele afin d'accroitre sa fiabilité:

» [l s’agira de modéliser I'interaction entre le béton et le renforcement avec un modele de
liaison élaborée. En effet dans notre étude la simplification selon laquelle une adhérence
parfaite existe entre les armatures et le béton a été faite. Supposer une liaison parfaite
entre les armatures et le béton est en réalité une idéalisation de l'interaction qui existe
entre ces deux matériaux, et cela pourrait éventuellement influencer la réponse structurale

des dalles (courbes charge-déplacement) et les schémas de fissuration.

= || est également important de noter que le modéle numérique proposé a été calibré et
validé seulement pour des classes de béton a résistances ordinaires. Il conviendrait donc
également de valider le modéle numérique pour des classes de béton a hautes résistances
sur la base d’essais réalisés au préalable tel que proposé dans les perspectives

expérimentales.
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= En effet dans le processus de calibration du modé¢le, nous avons choisi suite a I’étude de
convergence du maillage, une taille de maille de 20 mm jugée comme étant celle donnant
a la fois une meilleure corrélation conservatrice avec 1’essai en termes de charge de
rupture et une meilleure visualisation de la fissuration. Cependant 1’étude de convergence
du maillage a montré que la méthode de régularisation énergétique de Hillerborg ne
permettait pas de résoudre completement le probléme de dépendance des résultats vis-a-
vis du maillage. Coupler au modeéle élasto-endo-plastique CDP un limiteur de localisation
plus approfondie pourrait résoudre totalement le probleme. Il serait donc également
intéressant d’enrichir le modéle CDP d’ABAQUS en lui rajoutant par exemple une

méthode de régularisation par théorie non locale intégrale.

= Dans la continuité des perspectives expérimentales proposées il serait aussi intéressant de
proposer un nouveau modele pour des cas de sollicitations dynamiques, mais il est certain
que ce volet nécessitera aussi une meilleure caractérisation du matériau béton en

dynamique et au-dela de la liaison acier béton en dynamique.
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