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Résumé

Etudes des incertitudes du calcul d’une structure en béton armé au
niveau de la résistance du matériau et de la modélisation

Partie | : Evaluation de la résistance a la compression du béton sous conditions

réelles de bétonnage

Cette campagne de test en laboratoire a premiérement permis de confirmer I’ordre de grandeur de la
variation de résistance a la compression du béton selon la hauteur qui est de I’ordre 15-30% pour les
spécimens sans armature avec un béton standard. De méme, elle a permis de démontrer une bonne
corrélation entre la variation de densité avec la variation de résistance. En outre, nous remarquons gque
la résistance des cylindres de test est inférieure a la résistance du béton situé en fond d’élément, mais
plus élevée que celle du béton provenant des parties supérieures de 1’élément.

Dans un deuxiéme temps, I’influence sur le champ de compression des barres d’armature disposées
perpendiculairement a la direction de chargement a pu étre confirmée. A ce propos, nous avons pu
démontrer que les effets cumulés de la présence de barres d’armature et de la position de 1’élément par
rapport a la surface de bétonnage sont particuliérement significatifs.

Nous avons constaté la présence de zones de faiblesse (présence de vides) au niveau des barres.
Cependant, bien que la présence de zones de faiblesses est évidente dans les parties supérieures des
colonnes, elle 1’est beaucoup moins pour les parties inférieures. Dans ces derniéres, un comportement
mixte prédomine. Par ailleurs, un comportement inverse avec uniguement des écrasements locaux au-
dessus des barres a été observé sur un spécimen (B1). Aucune réponse pertinente n’a été découverte
pour ce comportement spécifique.

En conclusion, la présence de barres d’armature perpendiculaire au champ de compression perturbe bien
ce dernier et la réduction de résistance est significative. Toutefois, il faut relever que ces spécimens avec
barres d’armature présentent un comportement post-pic relativement plus ductile. Ainsi, pour les
spécimens avec des barres dans les deux directions, le comportement charge-déformation présente
toujours un plateau plastique post-pic. Ce dernier indique une activation du confinement provoquée par
les barres d’armature.

Partie Il ;: Evaluation des incertitudes liées a la modélisation en éléments finis

d’un batiment en béton armé

L’étude de la littérature nous a permis de découvrir que beaucoup de parametres de modélisation étaient
attentivement pris en considération pour les trés grands batiments. Toutefois, aucune étude ne démontre
clairement a partir de quelle hauteur est-il nécessaire d’effectuer une modélisation suivant une approche
plus poussée, et surtout en-dessous de quelle hauteur de telles considérations sont négligeables.

Dans un second temps, les résultats de I’analyse de sensibilité donnent des tendances qui peuvent étre
utiles lors d’un dimensionnement d’un batiment. Ainsi, nous avons notamment pu remarquer que plus
la structure était flexible et moins elle était sensible aux modifications de parameétres.

Finalement, 1’étude de 1’approche considérant les phases de construction de méme que 1’évolution de
certains parameétres du béton (module d’élasticité, coefficient de fluage et retrait) en fonction du temps
nous a permis de mieux comprendre le comportement réelle d’une structure. De méme, avec les
comparaisons des différentes approches, nous avons mieux pu observer les écarts entre les deux bornes
extrémes que sont les approches « étage par étage » et « 3D instantané » et le comportement plus proche
de la réalité modélisé par le module phase de construction.

D’autre part, avec la conception puis la comparaison des résultats de notre code permettant de modéliser
les tassements cumulés des colonnes d’un batiment avec ceux obtenus par les programmes aux éléments
finis, nous avons pu juger des effets réellement pris en compte par notre modélisation SCIA. Par
conséquent, nous relevons de 1I’importance de pouvoir effectuer des comparaisons simples ou tous les
parameétres sont sous controle, afin de ne pas se fier entierement a notre compréhension des programmes
de calcul de structures utilisés.
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2. Introduction

Le dimensionnement des structures fait certainement partie de 1’un des roles les plus fondamentaux de
I’ingénieur civil. Cette tdche implique notamment la connaissance des actions agissant sur la structure ainsi
que les comportements des éléments la composant. Dans le domaine des structures en béton, il est usuel
d’exiger une sorte de béton en spécifiant notamment la valeur minimale de la résistance caractéristique a la
compression. Sur le chantier, des contrdles sont réalisés afin de garantir cette classe de résistance. Les
cylindres de test alors utilisés sont standardisés dans leurs dimensions, leur vibration et la vitesse
d’application de la charge. Cependant, I’ingénieur, pour se prémunir de tous les cas de figures, prend une
marge de sécurité en effectuant ses calculs. Ainsi, il utilise une valeur de dimensionnement, qui, en somme,
réduit la valeur caractéristique de résistance a la compression du béton au moyen d’un facteur de sécurité.
Cette démarche est réalisée afin de se prévaloir, pour un méme béton, de toute divergence entre la valeur de
résistance calculée en laboratoire et celle présente effectivement sur le chantier. Les incertitudes devant étre
couvertes par ce facteur de sécurité comportent toutes les différences entre les cylindres de test et les
¢léments coulés sur chantier (taille de 1’¢lément, mode de bétonnage et de compactage, conditions
météorologiques lors du bétonnage, soin de la cure du béton, age lors de la mise en charge, vitesse de
chargement, etc...).

C’est ainsi que pour connaitre les différences entre les résistances provenant du laboratoire et celles de la
réalité du chantier, de nombreuses campagnes de recherches ont été¢ menées. Le but était d’obtenir un facteur
de sécurité permettant d’utiliser la valeur des tests sur cylindres tout en couvrant les incertitudes
préalablement mentionnées. D’autre part, il s’agissait aussi de comprendre quels étaient les facteurs
déterminants et dans quelles mesures ils jouaient un réle dans les variations de résistance entre les essais en
laboratoire et ceux sur des structures réelles.

Dans la majorité des études scientifiques réalisées sur ce sujet, les différentes résistances a la compression
du béton sur des éléments réels ont été évaluées pour la plupart par des essais de compression sur des carottes

(prélevees par forage) et sinon par la méthode non-destructive des ultrasons. Suite & ces essais comparant
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les différences entre les caractéristiques effectives dans les structures réelles et les valeurs obtenues sur
cylindres de test, un facteur de sécurité a pu étre établi. Une des différences majeures entre ces deux valeurs
provient de la position du prélévement des cylindres sur 1’élément étudié. Effectivement, il s’aveére que la
résistance a la compression effective du béton dépend fortement de sa hauteur dans 1’élément.

Un autre phénoméne intéressant et relativement peu abordé est la perturbation du champ de compression
induite par la présence de barres d’armature (disposées de maniere perpendiculaire au champ de
compression). Ce phénomeéne a été étudié sur des cylindres de test de méme que sur des structures réelles.
Des perturbations locales avec des concentrations de contraintes et de déformations ont été constatées aux
emplacements des barres. Cependant, les essais a 1’échelle d’une structure réelle étudient plus
particulierement I’effort tranchant dans les &mes de pont. Ainsi, ces essais different dans une certaine mesure
avec le sujet préalablement cité puisque les bielles comprimées sont inclinées par rapport aux gaines de
précontrainte ou aux barres d’armature.

Etant donné qu’aucune étude n’ait été réalisée sur la combinaison de ces deux effets, il a été décidé de
réaliser des essais pour analyser ces phénomenes plus en détails, en gardant la volonté d’effectuer ces
derniers a 1’échelle d’une structure réelle. Nous avons donc construit et bétonné trois colonnes (dont deux
avec présence de barres d’armature) d’une hauteur de 3 métres. Chaque colonne a été ensuite séparée en
quatre parties afin d’en évaluer les différences de comportement en fonction de la hauteur.

En résumé, le béton n’est pas un matériau aux propriétés homogeénes et les valeurs données par les cylindres
de test ne sont pas représentatives de la réalité de la globalité d’une structure. Ainsi, ces essais visent a
renforcer la compréhension du comportement du matériau de méme qu’a apporter des précisions quant a la
marge de sécurité effective sur la résistance a la compression induite par le facteur de sécurité du béton.
Ce travail comprend, dans un premier temps, une étude de la littérature afin d’étre au fait des connaissances
actuelles sur les sujets étudiés. Dans un deuxieme temps, le programme et les caractéristiques des essais
sont énoncés. Puis, les résultats de 1’étude expérimentale sont présentés puis analysés. Enfin, une discussion

des implications de ces essais dans la pratique de I’ingénieur civile est proposée.
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3. Analyse de la littérature

3.1. Introduction a la variation de résistance a la compression du béton au sein d’un

méme élément

De nombreux chercheurs se sont penchés plus ou moins directement sur le phénomene de la variation de
résistance a la compression des éléments en béton selon la hauteur.

Notre recherche s’inscrit tout a fait dans ce cadre. Effectivement, hous nous intéressons particulierement
dans notre travail a la variation de résistance a la compression du béton au sein d’une méme colonne.
Effectivement, I’état de I’art semble confirmer que les valeurs de résistances effectives varient de manicre
significative selon la position de la mesure dans un élément, peu importe qu’il s’agisse d’une colonne, d’un
mur, d’une poutre ou d’une dalle.

La derniére édition du livre Testing of concrete structures de Bungey, Millard & Grantham (2006) [1]
évoque les différences entre un béton « typique » et des zones plus faibles dans un méme élément : « Tests
for material specification compliance must be made on typical concrete, and hence the weaker top zones of
members should be avoided ». Effectivement, cette publication scientifique reléve de I’importance de ce
phénomene au sein d’une méme structure et par conséquent ¢’est un paramétre qu’il faut absolument prendre
en considération.

La Figure 1 est tirée de Testing of concrete structures [1] et a été réalisée par la synthése de nombreuses
études scientifiques et particulierement celle de Maynard & Davis [2]2. Elle démontre la variation tout a fait
caractéristique de résistance a la compression du béton au sein d’'un méme élément. Par conséquent,
indépendamment de tous les facteurs tels que la qualité du béton et la taille de I’élément par exemple, la
résistance du béton en compression dépend fortement de sa position dans 1’élément considéré. Ainsi, les

variations de résistance a la compression atteignent jusqu’a 25% entre le haut et le bas d’une colonne.

1 [1], Testing of concrete structures, Bungey, Millard & Grantham, 2006, p.16.
2 Cette étude de Maynard & Davis [2] a été réalisée sur des structures existantes aux moyens d’ultrasons « ultrasonic
pulse velocity measurements ».
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Figure 1: Variations de résistances au sein d'un méme élément, en fonction de sa position [1]

A la Figure 1, nous observons que la variation de résistance est trés prononcée dans la zone supérieure puis

relativement constante jusqu’a la base de la colonne. Cette méme publication [1] affirme que la résistance

est quasiment uniforme tout au long de la colonne exceptés les 300 premiers millimétres depuis la surface

supérieure, ou encore les 20% supérieurs de la hauteur de colonne.

Un exemple des différences entre la valeur caractéristique d’un béton et la résistance effective attendue dans

une structure selon sa position est donné a la Figure 2 par Bungey, Millard & Grantham [1]
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Figure 2: Relations typiques entre les résistances des spécimens standards de test et celles mesurées in-situ [1], p.22
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Ces variations de résistance proviennent de tests visant a savoir si 1’on pouvait corréler les valeurs de
résistance sur cylindre avec les résistances effectives in situ.

La premiére causes invoquée dans cette publication [1] expliquant ces variations seraient la non-
homogeénéité du mélange selon la hauteur. Cette non-homogénéité du mélange est expliquée d’une part par
la tendance de 1’eau a remonter tout au long de 1’é1ément et a s’accumuler a la surface d’un élément en béton
dans un phénoméne appelé ressuage. D’autre part, elle est expliquée par un phénomeéne dirigé par la
gravitation, qui consiste en la chute graduelle, au sein d’un mélange, des éléments solides du béton frais,
tels les granulats, en un processus de sédimentation appelé ségrégation. La deuxiéme cause serait le
différentiel de pression du béton frais selon la hauteur induisant une variation de la densité. Effectivement,
cette pression est significativement plus élevée a la base de 1I’élément, ce qui implique un meilleur
compactage et donc un matériau plus homogene et comportant moins de vide. Toutefois, ce document
n’étaye pas plus profondément ces affirmations, ¢’est pourquoi elles seront analysées par la suite au moyen

d’autres publications scientifiques.

3.2. Variations de résistances a la compression selon la position dans 1’élément

Petersons, I’un des premiers a s’intéresser sur ce phénomene, a mené des campagnes d’essais [3] sur des

colonnes et a aussi réalisé une synthése des tests réalisés par ses collaborateurs [4], voir Figure 3.

10
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Figure 3: Variations de résistance a la compression du béton en fonction de la hauteur [4]

A la Figure 3, la variation de résistance (la valeur mesurée au sommet servant de référence) selon la position
du béton dans 1’élément est notable et certains tests font méme état d’une variation de 1’ordre de 40%. Les
profils de variations ne sont pas linéaires. L essentiel de la variation se situe effectivement dans la partie
supérieure.

Petersons [5] observe cependant que la variation de densité ne peut pas étre corrélée avec la variation de
résistance. Par ailleurs, il note que les variations sont plus grandes pour des qualités de béton croissantes.
De méme, il trouve que la résistance est plus élevée si une pression a été appliquée pendant la cure. Selon
ces resultats, les facteurs primordiaux influencant la résistance se trouvent dans la qualité de béton, la cure,

le type et la dimension des éléments, le type de ciment et enfin le compactage.

11
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3.3.  Analyse du profil de variation de la résistance a la compression selon la

hauteur

Un article de Bartlett & McGregor de 1999 [6] nous propose une synthése (cf. Figure 4) de nombreux essais
ayant pour objectif de créer une méthode qui puisse prédire de maniere statistique tant la variation de
résistance a la compression que la variation de densité selon la hauteur. Toutefois, la Figure 4 démontre a

premiére vue que les profils de variations de résistance sont plutét différents.
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Figure 4: Variation de résistance a la compression du béton selon la hauteur pour différentes colonnes [6], p.265

Cependant, il est nécessaire d’apporter quelques précisions supplémentaires quant aux natures diverses des
tests comparés dans cette Figure 4. Petersons a réalisé des colonnes en béton de 3 métres de hauteur qu’il a
ensuite découpées. De ces morceaux, il en a tiré des cylindres standards de test par carottage. On peut noter
que le processus conduisant & obtenir ces cylindres est trés compliqué, et que la résistance differe si ces
cylindres sont prélevés de maniere verticale ou horizontale (variation de résistance de 1’ordre de 10% [5]).

Bloem a réalisé des essais [7] sur deux colonnes de 3 metres de hauteur dont les résultats sont représentés a

la Figure 5. Il a utilisé un processus identique a celui réalisé par Petersons pour prélever les cylindres sur

12
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une colonne au détail prés que les carottages ont été effectués de maniere perpendiculaire au sens de
bétonnage. Cependant cette différence influence uniquement les valeurs absolues de résistance et non pas
leur profil de la variation, c’est pourquoi ces résultats sont tout a fait exploitables pour 1’étude du profil de
variation.

Enfin, Tso & Zelman [8] ont, quant & eux, voulu Vérifier si les résultats obtenus par Petersons
correspondaient avec des mesures réalisées in situ. En effet, ils se sont demandés si les résultats provenant
des spécimens réalisés dans les conditions parfaites du laboratoire (notamment s’agissant de la cure et du

soin accordé a la réalisation des spécimens) sont applicables sur les structures en général.
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Figure 5: Variations de résistance a la compression du béton
dans des colonnes selon la hauteur [8]

C’est pourquoi ils ont réalisé des mesures in situ sur 403 colonnes [8]. Pour cela, il a utilisé une méthode
non destructive utilisant les ultrasons.

Avec cette méthode, Tso & Zelman ne prétendent pas a connaitre la valeur absolue de résistance de chaque
élément mais plutot de mesurer les écarts entre les caractéristiques des différentes zones d’un méme é1ément.
Ainsi, la méthode des ultrasons mesure la variation de vitesse en fonction de la hauteur dont ils peuvent en
déduire une variation de résistance. Cependant, afin de corréler leur campagne de mesures in-situ, ils

réalisent des essais sur 12 colonnes de 3 métres de hauteur réalisées et testées en laboratoire. Les résultats

13
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n’indiquent pas de corrélation entre les tests in situ et ceux sur les spécimens de test standards. Par ailleurs,
leur campagne de mesures in situ révele de maniére générale un non-respect des dimensions géométriques

des plans. Ainsi, dans de nombreux cas, le sommet des colonnes est sous dimensionné sur chantier.

En conclusion, les essais comparés a la Figure 4 proviennent tous de colonnes de méme hauteur, d’ou sont
tirés des cylindres par carottage de maniére répartie sur la hauteur. Bartlett & McGregor proposent donc un
model statistique approchant au plus les résultats des tests, voir Figure 6. Cette distribution des tests
démontre une forte variation dans les deux extrémités, alors que la partie centrale reste relativement

constante.
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Figure 6: Variations de résistances pour toutes les colonnes étudiées [6]
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D’autre part, Bartlett & McGregor [6] recueillent aussi des mesures de densité provenant des mémes essais
afin de comprendre si la ségrégation des granulats joue un réle prépondérant dans la variation de densité et
donc dans la variation de résistance. A la Figure 7, la variation de densité selon la hauteur est faible mais
tout de méme significative pour les auteurs. Toutefois, selon eux, on ne peut pas affirmer que ¢’est I'unique

cause de cette variation de résistance.
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Figure 7: Densité normalisée en fonction de la hauteur dans la colonne [8]

3.4. Influence de la qualité du béton

On retrouve 1’analyse du facteur de la qualité de béton dans un article de Miao [9]. Ce dernier teste trois
colonnes de 2 metres de hauteur en utilisant trois différents types de bétons. Les résultats obtenus sont

résumés dans le Tableau 1.

Cylindres / Résistance caractéristique du béton 35 MPa 90 MPa 120 MPa
Top interior (TI) 0.77 1.10 1.04
Middle interior (MI) 0.86 1.00 0.99
Bottom interior (BI) 1.00 1.00 1.00

Tableau 1: Résistances normalisées par rapport aux cylindres « Bottom interior » [9]

Au Tableau 1, la différence est significative entre les variations selon le type de béton. Le béton de moindre

qualité présente la plus grande variation de résistance entre le sommet et la base de la colonne. Prenant
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comme valeur de référence la résistance de la base, la résistance du sommet d’un béton classique est ainsi
inférieure de 23%. Ces résultats s’opposent aux conclusions de Petersons [4] et Sangha et Dhir [10]

concernant I’influence de la qualité de béton.

Il faut noter par ailleurs que le rapport de la valeur moyenne de résistance a la compression des cylindres
forés sur les colonnes et les cylindres tests oscille entre 1.01 et 1.06. Ceci indique que les éléments prélevés
sur la colonne sont en moyenne de résistance égal ou tres Iégerement supérieure aux cylindres test. De
méme, ce résultat différe des autres études et notamment de Mak [11] qui tendent plutdt & démontrer que
les résistances in-situ sont toujours plus faibles que les résistances obtenues avec les tests sur cylindres
standards. D’autre part, les essais de Mak [11] témoignent de variations de résistance allant jusqu’a 15%

entre le sommet et la base de colonnes avec des bétons ultra-performant (HSC).

Miao, dans sa publication [9], met en évidence qu’une qualité de béton plus faible engendre une variation
de résistance plus grande et corréle ce phénomene avec 1’absence de super fluidifiant, un plus faible rapport
eau sur ciment et la présence d’un agent d’entrainement d’air pour des bétons de moindre qualité. En effet,
selon son analyse, ces facteurs semblent étre les causes du plus grand degré de non-uniformité du béton de
moindre qualité et par conséquent d’une plus grande variation de résistance que pour des bétons de meilleure
qualité.

Sioulas et Sanjayan réalisent de nouveaux essais [12] pour examiner 1’influence de la qualité du béton sur
la variation de résistance a la compression et établissent une synthese des causes probables de ce phénoméne.
IIs réalisent quatre colonnes de 1,20 metres de haut dont 1’unique paramétre variant est la qualité de béton.
Ces colonnes sont divisées en trois parties par des séparations au moment du bétonnage déja, pour des
questions pratiques. Cette méthode, n’a pas d’effet sur la résistance en compression du béton. Effectivement,
Mak [11] a démontré lors de ses essais que ces separations peuvent transmettre la pression hydrostatique et

n’ont qu’un effet minime sur le transfert de chaleur.
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Une interrogation est toutefois permise quant a la pertinence de cette méthode puisque cette derniere
empéche localement le développement de deux phénomenes constamment cités comme causes probables
de la variation verticale de résistance, a savoir la ségrégation des granulats et le ressuage. Malgré cette

réserve, les résultats sont présentés dans le Tableau 2.

Column height [mm] / concrete strength [MPa] mmmm
1000 1 1 1 1
600 B 104 102 097
200 A 102 o093

Tableau 2: Résistance en compression relative a la résistance de la partie supérieure de la colonne

Dans le Tableau 2, une trés claire corrélation entre I’ampleur de la variation de résistance et la qualité du
béton est démontrée. Cette étude tend a prouver les conclusions des études de Miao [9] discutées auparavant.
D’autre part, elle montre aussi une certaine indépendance entre le taux de variation et 1’age du béton.
Effectivement, des tests ont été effectués a 28 jours, 56 et 91 jours et les différences sont négligeables, voir
Figure 8. Ces résultats vont a I’encontre des conclusions de Akers & Miller [13] mais tout a fait en
adéquation avec celles de Takahashi et Nakane [14]. Dans ces tests, les profils de variations sont plutét
linéaires. Cependant, ces profils proviennent uniquement de trois prises de mesures sur chaque colonne. Il

est alors évident qu’il est difficile d’établir un profil représentatif avec si peu de mesure.

1200 ¢
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1000 4+
E £ 800
£ 800 = £
£ o =
Oy L 9
2 =) o
g 600 Y T 2 600
c
s E 5
84 400 3 8 4004
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Figure 8: Distribution de la résistance a la compression en fonction de la qualité de béton évaluée a (a) 28 jours, (b) 56 jours et
(c) 91 jours [12]
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3.5. Influence de la densité et de la pression hydrostatique

Sioulas et Sanjayan [12] évoquent aussi la question de la variation de la densité au sein d’un méme élément.
Comme I’avaient déja relevé notamment Takahashi et Nakane [14], qui ont pu démontrer une trés bonne
corrélation entre la pression de consolidation et la résistance, la partie inférieure plus résistante est associée
a une pression de consolidation plus élevée et donc une densité plus grande. En effet, la pression
hydrostatique augmente avec la hauteur ce qui induit un meilleur compactage dans les parties inférieures
des colonnes.

Ces conclusions sont corrélées avec leurs essais, excepté pour une colonne pour laquelle I’augmentation de
densité ne correspond pas avec 1I’augmentation de résistance. Toutefois, les variations dans les mesures de
densité sont relativement faibles par rapport aux potentielles erreurs de mesure, c’est pourquoi les
interprétations de ces mesures doivent étre prises en compte avec une certaine réserve. Sioulas et Sanjayan
en concluent tout de méme que la variation de densité est corrélée avec la position dans 1’élément ainsi
qu’avec la qualité de béton. En effet, des variations plus importantes se produisent lorsque la qualité du
béton est moindre.

Cette conclusion est soutenue par la tendance d’un béton avec un faible rapport eau sur ciment d’étre plus
susceptible a la ségrégation et donc engendrer un mélange moins homogeéne. D’autre part, la variation de
résistance corrélée avec la variation de densité est claire pour des qualités « médiocres » de béton, tandis
que pour les bétons de haute qualité, une méme variation de densité engendre une beaucoup plus faible
augmentation de résistance. Cette observation se rapproche des conclusions de Petersons [3] qui ne pouvait

tirer de conclusion générale sur la corrélation entre variations de résistance et de densité.

Le role de la pression hydrostatique est donc déterminant selon Sioulas et Sanjayan [12]. La relation entre
la pression hydrostatique du béton frais et la résistance en compression a été démontrée par Petersons [3] et
Mak [11]. De plus, Toosi et Houde ont mené des campagnes d’essais [15] pour Vérifier cette relation et

mieux la comprendre.
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11 faut tout d’abord comprendre que la ségrégation et le ressuage sont responsables de nombreux vides et
fissures se trouvant sous les granulats. Ce phénomeéne affaiblit considérablement 1’adhérence entre la pate
de ciment et les granulats. Les recherches de Toosi et Houde [15] ont prouvé que I’application d’une
pression sur le béton frais réduit de maniére significative la présence de ces vides et de ces fissures, d’ou
une augmentation de la résistance. De plus, plus la pression est grande et appliquée de maniere prolongée
dans le temps, plus I’augmentation de résistance est notable, voir le Tableau 3.

La pression aide a expulser 1’air du mélange, et par conséquent elle améliore le lien entre les granulats et la
pate de ciment en réduisant les fissures et les vides présents sous ces mémes granulats. Ainsi, plus la pression

est grande, plus la porosité est faible et donc plus la résistance est grande.

QRESSURE: Tl 26.8 | 67 134 | 268 | 536

DURATION |
M]I)"U'}'gs ? ?ﬁEﬁA?(S | ! ? 3 4 5
3 1 |1.23 135 | 1.33] 1.43 | 1.8
30 |1 7 2 |1.25 |1.3¢ | 1.32 ] 1.31 [ 1.50
28 3 |12 |1.25 | 1.20] 1.31 | 1.38
3 1 |1.30 |1.38 | 1.51 | 1.63 | 1.75
120 |2 7 2 |1.23 | 1.45 | 1.43]1.57 | 1.66
28 3 1.6 |1.32 | 1.35 | 1.43 | 1.47
3 1 |1.32 |1.50 | 1.68 | 1.66 | 1.85
300 3| 7 2 [1.32 [1.48 | 1.50 | 1.56 | 1.69
28 3 |1.10 |1.40 | 1.5 | 1.47 | 1.54

Tableau 3: Résistance relatives en compression (par rapport aux spécimens de test
standard) en fonction de la durée et de I'intensité des pressions appliquées [15]

D’autre part, ’effet de la pression hydrostatique aide & comprendre les différences significatives entre les
diverses variations de résistance selon les qualités de béton. En effet, une meilleure qualité de béton implique
un rapport eau sur ciment plus faible. Ce rapport plus faible implique que la quantité de ciment est plus
grande et donc une vitesse d’hydratation beaucoup plus grande. Par ailleurs, plus long est le temps nécessaire
a I’hydratation de la pate de ciment, plus long sera le maintien de la pression hydrostatique. Effectivement,

I’hydratation de la pate induit notamment le développement d’une résistance au cisaillement. Ainsi avec le
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durcissement du mélange, il en résulte que la charge verticale reste toujours constante alors que la pression
hydrostatique impliquant un état de contrainte de compression triaxial disparait. Dés lors, les bétons avec
de grands rapports eau sur ciment vont subir une pression hydrostatique pendant un plus long laps de temps.
Par conséquent, la variation de résistance selon la hauteur des colonnes avec des bétons de moindre qualité
est proportionnellement plus grande que celle avec des bétons de meilleure qualité. On explique ainsi les

différences d’ampleur de variations entre des bétons de qualité différente.

3.6. Influence de la ségrégation des granulats et du ressuage

Les phénomenes du ressuage et de la ségrégation se déroulent pendant le durcissement du béton. La
ségrégation des granulats est probablement I'une des causes du ressuage, qui s’établirait pour donc
compenser cette ségrégation, selon une étude de Josserand, Coussy et de Larrard [16]. Le ressuage s’établit
soit de fagon uniforme ou soit au travers de canaux verticaux dans des cas extrémes (jusqu’a 1 centimétre
de diamétre et 35 centimetres de long selon Giaccio et Giovambattista [17]).

Ces phénomenes induisent évidemment une non-homogénéité dans le matériau. De plus, ces mémes
phénomenes sont a I’origine des vides sous les granulats ou s’accumule notamment de 1’eau, créant ainsi un
plan préférentiel horizontal de fissuration. Giaccio et Giovambattista ont réalisé des essais [17] pour
démontrer la corrélation entre le ressuage et les variations de résistance a la compression. On peut observer
a la Figure 9 et a la Figure 10 que les colonnes dont le béton est particuliérement sujet au ressuage auront
une plus grande déformabilité. Une conclusion similaire s’applique a la variation de résistance. Cette
variation est beaucoup plus importante pour les colonnes avec des bétons sensibles au ressuage et par
conséquent présentant un mélange beaucoup moins uniforme.

Ainsi, pour la colonne avec le mélange le plus sujet au ressuage, la résistance a la compression est de 1’ordre
de 30% inférieure au sommet par rapport a la base. Cette différence est de I’ordre de 25% pour un mélange
intermédiaire et nulle pour un mélange ne démontrant pratiquement pas de phénomene de ressuage. De plus,
Giaccio et Giovambattista ont procédé a des tests de flexion sur colonnes et ont en observé les surfaces de

ruptures. A chaque fois, la surface inférieure de rupture comportait beaucoup moins de granulats visibles
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Figure 10: Courbes de ressuage en fonction des
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Figure 9: Courbes contraintes-déformation provenant de cylindres des parties hautes et basses des trois différents bétons de

la Figure 10

que la surface supérieure. Ceci tend a démontrer que les fissures sont bien majoritairement présentes en-

dessous des granulats. Ce phénomene est plus prononcé au sommet de la colonne qu’a sa base, ce qui est

logiquement expliqué par la variation de la densité vu au 83.5

A noter que dans les tests de Giaccio et Giovambattista,la résistance au sommet de la colonne est inférieure

a la valeur de résistance des cylindres de test, alors que la résistance au fond de la colonne est supérieure ou

égale a celle des cylindres standards de test.
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Hoshino a réalisé des essais similaires en 1989 [18] et en a déduit que la résistance dans la partie
supérieure des colonnes est inversement proportionnelle a la quantité de d’eau de ressuage comme le

montre la Figure 11 ci- dessous.

E' sufficient compacting
i {with vibrator)
2 insufficient compacting
- (with handy rod)
141} £
L=
=
2
| @
o
=
[
>
105F 5
£
o
(8]
i Q70
h=4.0in. Qin.
2.0 . \ 12in. 16in.
"o 0.4 0.B

1.2
Amount of bleeding '[II'L%'II'I‘.]
Figure 11: Relation entre la résistance & la compression dans les parties supérieures des colonnes

en fonction de la quantité de ressuage [19]
Par ailleurs, Kanda et Yoshida [19] ont démontré que la rapport eau sur ciment augmentait avec la hauteur,
ce qui est logique compte tenu du phénomene de ressuage. Ceci vient confirmer I’influence du ressuage
pour expliquer la variation de résistance a la compression. En effet, plus le rapport eau sur ciment est élevé,

plus faible est la résistance.
Ces diverses études confirment ainsi que le ressuage et la ségrégation des granulats constituent deux

phénoménes majeurs participant de maniére importante a la variation de résistance a la compression des

éléments en béton.

3.7. Variation de la résistance en compression selon la position dans la section de

la colonne

Mak [20] a étudié les variations de résistance au niveau de la section transversale. La résistance la plus
haute se trouve au centre, et la plus faible dans les coins comme le montre le profil de ses essais a la

Figure 12. Ainsi, de maniere quantitative, la différence entre le centre et les bords extérieurs se situe aux
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alentours de 5-10%. Ce résultat démontrant une plus porosité et donc une moins grande densité aux bords

peut avoir son importance pour la résistance a la flexion, la résistance au feu ou encore la durabilité.
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Figure 12: Résistance a compression en fonction de la position dans la section d'une colonne de section
800x800mm [20]

Cependant, ce phénomene peut étre fortement réduit en effectuant une bonne cure.

Mak a aussi étudié les variations de résistances entre les cylindres prélevés sur colonnes et les cylindres de
tests. Il a d’abord testé la réduction de résistance des cylindres prélevés par carottage dans les colonnes. Il
en résulte que les dommages infligés aux cylindres par forage sont négligeables [11].

On observe a la Figure 13 que la résistance issue de structures réelles est en général entre 70 et 90 % plus

faible que les résistances issues des spécimens de test.

P70C PI00C? P100S PI120S

40 800 | 400 800 | 400 800 | 400 800

fedfion | 28 089 083 | 094 o088 | 083 o072 |09 083
91 087 081 0.94 0.88 0.85 0.75 087 081

450 088 087 | 095 089 | 083 072 | 098 085

Range 002 006 | 001 001 | 002 003 | 001 004

Medn| 088 083 | 094 038 | 083 072 | 051 033

fo/fisn | 28 092 08| 094 08 | 08 074 | 091 083
01 084 078 | 095 089 | 087 077 | 089 082

450 083 082 | 095 089 | 085 074 | 097 08

Range 009 008 | 001 000 ) 002 003 | 008 002

Mcdin| 084 082 | 095 089 | 08S 074 | 091 0383

fuffipe | 28 084 074 | 0B8 084 | 07 065 | 086 074
9l 079 035 | 090 085| 083 06 | 084 078

450 081 035 | 088 082 | 0Bl 071 | 09 033

Range 00s 001 [ 002 003 | 008 005 [o012 o1

Median 043 075 0.88 084 0.81 069 086 0.78

fuffiso | 28 087 077 | 089 084 | 082 067 | 08 074
91 076 073 | 091 086 | 088 070 | 085 080

450 079 0TI | 089 083 | 083 073 | 095 o084

Range 011 006 | 002 003 | 002 006 | 000 0.0

Mcdian| 078 073 | 089 084 | 083 070 | 086 080

Figure 13:Rapport entre les résistances de cylindres de test et ceux provenant
des colonnes [11]
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De la littérature a cette époque [21] & [22], on observe que la valeur de 0,85 est communément acceptée
pour représenter le rapport résistance de la structure sur la résistance du cylindre test. A la méme période,
le code norvégien faisait cependant déja varier ce rapport en fonction de la qualité de béton. Toutefois, il
nous faut garder a I’idée que tant Giaccio & Giovambatista [17] que Miao [9] ont obtenu des résultats
démontrant que la partie inférieure de la colonne peut étre plus résistant que la résistance des cylindres de

test.

3.8. Variations de résistance pour des bétons auto-placants

Zhu, Gibbs et Bartos [23] ont effectué des essais avec des bétons auto-plagants visant a comparer la variation
de résistance selon la hauteur avec celle de bétons standards. Les résultats des essais démontrent que le

profil de variation de la résistance selon la hauteur est trés similaire entre ces deux types de béton, voir

Figure 14,
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Figure 14: Résistance en compression des colonnes relativement a la résistance des spécimens standards de test a 28 jour [23]

Selon la Figure 14, les valeurs de résistance des échantillons prélevés sur colonnes sont jusqu’a 20% plus
faible que les résistances des cylindres de tests. D’autre part, les colonnes avec un béton auto-compactant,
bien que démontrant une variation de résistance selon la hauteur, ont des résistances beaucoup plus élevées

en termes de valeurs absolues que des bétons standards comme le montre la Figure 15.
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Figure 15: Variation de la résistance a la compression des colonnes en béton selon la hauteur [23]

3.9. Influence de la présence de barres d’armature sur le champ de compression

La principale différence entre nos trois échantillons de laboratoire est la présence de différentes dispositions
d’armatures disposées de maniére perpendiculaire a la direction de I’effort normal. Ainsi nous étudions dans
ce chapitre les effets des barres d’armature sur le champ de compression.

R. Gaynor en 1965 [24] effectue une étude analysant I’effet des barres d’armatures sur la résistance a la
compression des cylindres. Le contexte de sa recherche se place dans la vérification de la résistance du béton
prélevé sur des structures existantes, la méthode alors utilisée était le carottage. Ainsi la présence de barres
d’armature était trés courante et il se posait alors la question de I’influence de ces barres d’armature sur les
tests de compression des cylindres carottés. On peut voir a la Figure 16 la disposition des barres

perpendiculaires au sens de coulage du béton. Cette disposition représente des carottages typiques sur des

dalles par exemple.
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Figure 16: Localisations des barres d'armature dans les
tests de Gaynor [24]

Les résultats de ses essais témoignent d’une réduction de la résistance en moyenne de 8.3% et 12.3%
respectivement pour les spécimens avec une et deux barres d’armature.

Loo, Tan et Tam [25] résument la littérature scientifique en évoquant tout d’abord les essais de Gaynor [24]
corroborés par ceux de Plowman [26]. Les résultats de ces deux études évoquent une réduction de résistance
variant dans un ordre de grandeur de 4-18%. Puis, ils évoquent les essais de Petersons [5] et ceux de
Lewandowski [27] qui s’opposent aux précédentes études puisqu’ils concluent que ce phénomeéne est
négligeable, obtenant des variations inférieures a 4%.

Loo, Tan et Tam réalisent leurs propres essais et en tirent deux conclusions. La premiére est que le mode de
rupture est dirigé par une dilatation latérale du béton dans la partie centrale. Cette dilatation résulte du fait
qu’une barre d’armature est caractérisée par un module d’élasticité beaucoup plus élevé que celui du béton
qui I’entoure, induisant une concentration de contraintes localisée autour de la barre. Deuxiémement, la
présence de barres d’armature ne provoque pas de réduction de résistance significative sur des cylindres
dont le ration hauteur sur diamétre est égal a 1,0, cependant elle induit bien une réduction sur des cylindres

avec un ratio de 2,0.
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Une recherche récente a été menée par Hune-Bum Ko en 2016 [28] qui a obtenu des résistances pour des
cylindres avec des barres d’armature d’au minimum 80% de la résistance sur cylindres standards.

Bochmann et al. [29] établissent aussi une revue de la littérature et le titre de leur article est trés
parlant : « Influence of artificial discontinuities in concrete under compression load ». Ils assimilent ainsi
une barre d’armature a une discontinuité artificielle. Ainsi, ils évoquent notamment les essais de Leonhardt
sur des prismes avec soit des gaines de précontrainte soit des barres d’armature. Ces résultats sont présentés

a la Figure 17.
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Figure 17: Réduction de la résistance des prismes causée par la présence de
gaines ou de barres d'armature [29]

Pour les prismes avec barres d’armature ou gaines injectées, la réduction de résistance a la compression se

situe entre 0,89 et 0,86.

27



Xavier Kubski Projet de master Semestre de printemps 2019

On comprend avec la Figure 18 que la rigidité des barre ou son absence, soit attire les bielles de compression
ou respectivement les dévie de sorte que chacune de ces déviations doit étre équilibrée avec des tractions

transversales.
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Figure 18: Champs de compression dérangés par (a) une gaine vide et (b) une gaine injectée ou
une barre d'armature [29]

Dans un article de Fernandez Ruiz, Hars et Muttoni [30], on observe des résultats similaires sur 1’influence
des gaines sur le champ de compression.

L’effet de de la présence des barres d’armature comme éléments perturbateurs est encore démontré dans le
document Background pour la révision de 1I’Eurocode 2 [31] et est représenté graphiquement ici avec la
Figure 19. On observe clairement sur I’image (b) que le développement des fissures se fait autour des barres,
confirmant tout a fait I’effet des gaines ou barres d’armature sur le champ de compression évoqué

auparavant.
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Figure 19: Perturbation de la bielle de compression due a la présence de barres d'armature transversales, (a) géométrie du
spécimen et (b) développement des fissures d{i aux concentrations de contraintes [31]
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3.10. Synthese de la littérature

La variation de résistance a la compression du béton en fonction de la hauteur est significative, jusqu’a 30%
pour les bétons standards et jusqu’a 15% pour les bétons ultra-performants. Cette variation est expliquée a
I’aide plusieurs phénomeénes clés. Ces derniers sont la ségrégation des granulats, le ressuage et la pression
hydrostatique en vigueur. Ces parametres ont tous été I’étude d’essais spécifiques réalisés afin de prouver

leur influence sur la variation de résistance.

Par conséquent, la cure, le mode de compactage, la qualité de béton et sa consistance, la taille, le type
d’¢éléments et le mode de coulage sont tous des parameétres affectant ces phénomenes et donc la variation de
résistance. D’autre part, il faut noter que la variation de résistance est aussi a prendre en compte au niveau
transversale. On y retrouve des variations entre 5 a 10% entre les résistances des échantillons du ceeur et des

bords.

On peut aussi étudier les variations de résistances entre les essais provenant des colonnes et les spécimens
standards de test. On remarque que les échantillons provenant des éléments in situ sont généralement dans
une fourchette entre 10 et 30% plus faible que les cylindres de test. Toutefois, il n’est pas rare que la

résistance au niveau de la base de la colonne soit supérieure a la résistance des cylindres de test.

Concernant I’influence de la présence de barres d’armature de maniére perpendiculaire au champ de
compression, les conclusions sont plus nuancées. L’existences d’une perturbation du champ de compression
ainsi que des concentrations de contraintes et de déformations aux niveaux barres sont bien acceptées.
Cependant, c’est plutdt sur la quantification de ce phénoméne qu’interviennent les nuances suivant les
différents chercheurs. L’étude qui montre le plus grand taux de diminution de résistance est celle de Gaynor
[24] et propose environ 10% de réduction de résistance a la compression par rapport a la valeur d’un cylindre

standard de test.
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4. Programme expérimental

Trois spécimens représentant des colonnes ont été bétonnés puis testés. Leurs dimensions étaient 3000 mm
de hauteur pour une section de 250 x 250 mm. La hauteur des colonnes a été voulue de telle maniere a
représenter au mieux la hauteur standard de colonnes d’un batiment a plusieurs étages. Un dernier spécimen
de 750 mm de longueur pour une section 250 x 250 mm a aussi été realisé. Les différents spécimens sont
représentés a la Figure 20.

Parmi ces trois colonnes de méme dimensions, seule I’armature change d’un spécimen a 1’autre. Deux
spécimens (NOMS A & D) n’avaient aucune armature alors que les deux autres (NOMS B &C) avaient des
barres d’armature de diamétre 30 mm fixées a des endroits spécifiques selon la Figure 20. Le spécimen C
avait des barres de diamétre 30 mm espacées de 130 mm dans une seule direction, alors que le spécimen D

avait des barres de diamétre 30 mm espacées de 130 mm dans deux directions, voir Figure 20.
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Figure 20: Quatre types de colonnes coulées pour les tests de résistance a la compression du béton
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Les spécimens A, B & C ont été bétonnés dans la direction verticale alors que le spécimen D a été bétonné
couché. Le béton a été coulé en couches successives de hauteur maximales de 600 mm et elles ont été vibrées
avant chaque nouvelle étape. Aprés une cure d’environ 35 jours, les spécimens ont été deécoffrés puis

découpés en quatre pieces (750 mm de hauteur voir Figure 20) afin de pouvoir les tester.

4.1. Caractéristiques des matériaux

Un béton ordinaire a été demandé pour le coulage de 1’¢lément. Les spécifications demandées étaient une
classe de résistance C25/30, une classe de consistance F4 et un diaméetre maximum de granulat de 16 mm.
Pour des raisons dues a un bétonnage simultané de multiples éléments au laboratoire, il a aussi été nécessaire
d’ajouter un retardateur de prise de I’ordre de 3 heures. Le choix de la classe de résistance C25/30 peut étre
questionnable alors qu’actuellement la majorité des colonnes est réalisée avec des bétons de hautes
performances. Cependant, le facteur déterminant pour le choix de la qualité de béton était la capacité
maximum de la machine de compression (10 MN avec des capteurs de force limités a 3 MN). De plus, le
fabriquant du béton ne garantit qu’une résistance minimale, ainsi le béton livré peut s’avérer étre de bien
meilleure qualité. C’est pourquoi il a fallu compter avec ce paramétre afin de prendre une marge de sécurité
pour étre slr de pouvoir tester nos éléments avec les presses a disposition dans le laboratoire des structures.
Les essais de résistance en compression du béton ont été exécutés sur des cylindres standards (diamétre de
160 mm et hauteur de 320 mm pour une durée d’essai typique de 60 secondes). Des tests ont été réalisés a
7,14, 28 jours et lors des périodes d’essais, voir Figure 21.

L’acier d’armature est un acier conventionnel du type B500B. La limite caractéristique d’écoulement est de
fyr = 500 N/mm? (mesuré a 0,2%o de la résistance plastique résiduelle). Le type B concerne la classe de

ductilité de la norme suisse et il s’agit de barres de diamétre de 30 mm.
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Nom de Masse Charge | Résistance Moyenne | Période
I’échantillon | volumique rupture | compression | [N/mm2] | d’essai
apparente [kN] [N/mm2]
[t/m3]
1205 242 570.1 285 7j
28.7
1206 242 579.8 29
1238 242 572.4 28.6 301 14 jours
1239 241 631.3 316 '
1240 242 651.5 32.6 329 28 jours
1241 242 663.4 33.2 '
292 243 7223 36.1
117
293 242 762.6 38.1 37.8 .
jours
294 243 7835 39.2
295 242 709 355
123
296 241 710.1 355 35.6 .
jours
297 241 719.2 36
298 242 756.3 37.8
131
299 242 713.6 35.7 36.5 .
jours
300 242 719 36
(a)

= Esssis_compressions  ——MWodel Code PCE 1 PC10 ——0.27

(b)

Figure 21:(a) Test de compression des cylindres de standards, (b) prévision de la courbe de résistance du béton

4.2. Spécificités de la construction et de la mise en place des spécimens

Dans le cas de la colonne B, les barres d’armature ont été coupées précisément afin d’avoir 1’exacte longueur

des bords internes des panneaux de coffrages. Leurs extrémités ont été taraudées afin de pouvoir les visser

directement depuis I’extérieur des panneaux de coffrage. Ne pouvant pas réaliser la méme manceuvre pour

les barres dans 1’autre direction pour le spécimen C pour des questionS constructives d’assemblage, ces

dernieres ont été coupées afin d’avoir la longueur des bords externes des panneaux de coffrage. Les trous

dans le coffrage ont été rebouchés par de la mousse et du silicone.

La conception et la réalisation de 1’étayage des colonnes ont été effectuées par des magons professionnels

engagés pour I’occasion, voir Figure 22. La pression du béton frais engendrée par la hauteur des éléments

n’est effectivement pas un phénomeéne a négliger.
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1 ()

Figure 22: (a)Etayage des coffrages et (b) mode de bétonnage © X. Kubski

D’autre part, deux tuyaux de bétonnage ont été congus (voir Figure 22) afin de pouvoir bétonner depuis le
fond de la colonne en remontant au fur et @ mesure, ceci en vue de limiter la hauteur de chute et ainsi une
ségrégation du matériau dd a la chute.

Le bétonnage s’est bien déroulé exceptée une déformation des coffrages dans les parties inférieures des bord
des deux colonnes externes, voir Figure 23 (a). Ainsi on a obtenu respectivement environ 6 et 3 mm de

déformation transversale.

Figure 23: (a) Déformation du coffrage dans la partie inférieure d'une colonne, (b) prédécoupe circonférentielle © X. Kubski
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Par ailleurs, comme les colonnes n'avaient pas de barres d'armature longitudinales et de par leur longueur,
elles ont di étre coupées en deux sur le lieu de bétonnage avant de pouvoir les scier précisément en quatre
morceaux au laboratoire des matériaux de construction (voir Figure 24 (c)). Pour ce faire, une coupe
circonférentielle de 6 mm a été effectuée au préalable a mi-hauteur, afin de créer une zone de faiblesse (voir
Figure 23 (b)). Ensuite, a I'aide d'un élévateur, les colonnes ont été séparées grace a leur propre poids et a

la zone de faiblesse précédemment réalisée (voir Figure 24 (a)).

(a)

Figure 24: (a) Procédé pour séparer les colonnes en deux, (b) section typique a I'endroit de la découpe et (c) découpage net et
rectification des surfaces au LMC

Au cours de la manutention inhérente a ce procédé, une colonne s'est fissurée et s'est brisée dans un plan
différent de celui prévu initialement (voir Figure 25 (a)). En effet, une fissure est apparue au niveau inférieur
d'une barre d'armature (voir Figure 25 (b)). Cet échantillon a donc été recollé avec une résine. C’est pourquoi
les résultats de ce test spécifique ne représentent pas tout a fait la réalité et ne seront pas représentés.

Cet épisode nous confirme que les barres sont des discontinuités dans le mélange et par conséquent que les

zones autour des barres sont potentiellement des points de faiblesses.
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(@) (b)s

Figure 25: (a) Fissure en B3 apparue lors de la manutention, (b) fissure traversant la zone de faiblesse au-dessus de la barre
d'armature

4.3. Caractéristiques de ’essai et des mesures

Les spécimens ont été testés dans une presse hydraulique du modele Schenk-Trebel dont la capacité
maximum en compression est de 10 MN, voir Figure 26. Les spécimens ont été chargés avec les conditions
d’un contréle en déplacement avec une vitesse de chargement de 0.12 mm/min. La durée typique des tests
¢tait d’environ 40 minutes pour les spécimens sans barre (A) et les spécimens avec barres dans une seule
direction (B) et respectivement d’environ 60 minutes pour les spécimens avec des barres d’armature dans

les deux directions.
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Steel plate —

Steel containment

Tested specimen
loops

Steel cart

Figure 26: (a) Schéma du spécimen dans le setup de test dans la Schenk-Trebel, (b) photo du setup.

Durant les essais, les mesures de charge et de déplacement du vérin hydraulique ont été enregistrées de
maniere continue. De plus, des images de Digital Image Correlation (DIC) ont été prises régulierement a
une fréquence de 0.1 Hz, qui a été augmentée a 0.5 Hz dés que 1’on s’approchait du pic de charge. Le DIC
était orienté sur les surfaces pourvues de barres d’armature afin de pouvoir obtenir une description précise
des déformations et des déplacements engendrés par les perturbations de ces armatures. Deux appareils
photo a haute résolution ont été utilisés (MANTA G504B 5 Mpix). Les photos ont ensuite été traitées au
moyen du programme VIC3D (Correlated Solutions 2010) pourvoyant le champ de déplacement complet

pour toute la durée du test.
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5. Résultats principaux

Un résume des principaux résultats et notamment des charges de rupture est présenté dans le Tableau 4 et a
la Figure 27. Par ailleurs, les photos d’un spécimen représentatif pour chacun des différents types au stade
post-essai de mémes que 1’évolution de leurs déformations principales et secondaires au cours des essais
sont disposées dans les annexes.

Une corrélation trés nette peut étre observée entre la distance depuis la surface supérieure et la résistance a
la compression. Lorsque ’on compare les résistances des spécimens d’essais avec les résistances des
cylindres de test réalisés pour caractériser le matériau, la résistance des spécimens (pression moyenne
mesurée comme la force appliquée sur la surface du spécimen) est plus grande pour les éléments proches

du fond et plus faible pour les éléments proches de la surface supérieure (voir détails dans le Tableau 4).

Specimen Depth with Density p
respect to upper Bp [%] |fc IN/mm2]|fg [N/mm2]| fr/f [-] Af g [%]
name [kg/m3]
surface [m]

Al 2.63 2384.5 0.0 36.6 12.1 1.15 0.0
A2 1.88 2365.7 0.8 36.6 39.6 1.08 45
A3 1.13 2352.0 14 36.6 38.4 1.05 8.8
A4 0.38 2312.5 3.0 36.6 34.9 0.95 17.1
B1 2.63 2375.9 0.0 36.6 40.3 1.10 0.0
B2 1.88 2340.3 1.5 36.6 33.7 0.92 16.1
B3 1.13 2325.0 2.1 36.6 25.7 0.70 36.5
B4 0.38 2315.7 2.5 36.6 25.5 0.70 36.9
C1 2.63 2400.6 0.0 36.6 41.3 1.13 0.0
Cc2 1.88 2358.0 1.8 36.6 37.5 1.02 8.3
C3 1.13 2339.2 2.6 36.6 31.2 0.85 24.2
c4 0.38 2322.8 3.2 36.6 24.2 0.66 41.5
DO 0.1250 2348.9 - 36.6 35.9 0.98 0.0

Tableau 4: Résultats principaux des essais

Ces résultats confirment clairement la dépendance de la résistance structurelle en compression a la distance

jusqu’a la surface.

37



Xavier Kubski

Projet de master

Semestre de printemps 2019

20 25
0.0

0.5

1.0

1.5

2.0

Depth with respect to upper surface [m]

25

3.0

(@)

C

D ——Cylinder test mean value

Strength [MPa]

o Bille

Al

30 35

40

45

oo
o

Coordonnée Y [mm]

(b)

A2

Excentricité au pic de charge

A3 @A4 @Bl B2 eB3 eB4 (1 @(C2 (3

C4 ®DO

-8
Coordonnée X [mm]

Figure 27:(a) Résistance des différents éléments, (b) excentricité de la résultante au pic de charge

La Figure 27 (a) nous indique les différents profils de variation de résistance selon les diverses colonnes.

On remarque aussi les résistances inférieures a la valeur moyenne de résistance des cylindres de test

(représentée par une ligne rouge a la Figure 27). A la Figure 27 (b) sont représentées les différentes

excentricités de la force appliquée par le vérin hydraulique au moment de la charge de rupture. Elles ont été

calculées aisément puisque la machine posséde quatre capteurs de force dont les distances y relatives sont

connues. Nous avons aussi procédé a un essai de bille pour connaitre I’excentricité de base. Pour ce faire,

nous avons centré une bille d’acier sur deux supports, puis nous avons procédé a un chargement. On observe

que I’excentricité de I’essai de bille est de 1’ordre de grandeur de 1-2 mm alors que pour les colonnes les

excentricités atteignent des valeurs allant jusqu’a 8 mm pour le maximum. Ces valeurs sont conséquentes

mais elles nous semblent toutefois raisonnables sachant que les colonnes ont été centrées a la main avec une

précision au millimetre.
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Nous avons compareé les profils de variation de résistance avec les essais provenant soit de carottages soit
de mesures prises par ultrasons issus des études similaires les plus pertinentes. A la Figure 28, nous
comparons les variations de résistance (normalisées avec la résistance a mi-hauteur) en (a) avec des essais
de colonnes de 3 métres de hauteur, et en (b) avec des essais de 4 métres de hauteur. Nous pouvons y
observer que les profils de variation de résistance sont relativement semblables dans I’ensemble. Notons
que les profils courbes proviennent de mesures obtenues avec la méthode des ultrasons. En outre, des
variations entre le sommet et la base de la colonne de I’ordre de 15-30% sont communément admises dans

la littérature scientifique.

Petersons Col. E1 Bloem Series 183C —@—ibéton série A Takahashi & Nakane 1
Petersons Col. E1 Ts0 & Zelman Col. 31 Takahashi & Nakane 2 —e—Takahashi & Nakane 3
Tso & Zelman Col. 3 —&— ibéton série A
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Figure 28:(a) Comparaison de profil de variation de résistance avec [6], (b) et avec [13]

La variation de résistance est en soi un phénomene tres intéressant mais la question de la pertinence de
I’étude peut étre posée. Dans I’absolu, c’est effectivement plutot la variation de résistance avec les

résistances des cylindres test qui nous importe. On cherche ainsi a répondre a la question dans quelle mesure
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la valeur de résistance a la compression donnée par les tests sur cylindres standards est-elle corrélable avec
la résistance in-situ dans les éléments.

Nous avons donc regroupé tous les essais dont les valeurs de cylindres test étaient disponibles afin de
pouvoir les comparer avec les résistances des différentes parties de colonnes. On peut voir cette comparaison
a la Figure 29 (b), tandis qu’en (a) de cette méme figure, nos essais normalisés avec la valeur moyenne des

cylindres standards de test sont représenteés.
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Figure 29: (a) Spécimens d'essais normalisés avec la résistance moyenne des cylindres standards de test, (b) comparaison avec les
tests de la littérature

On remarque que les valeurs du fond de la colonne sont soit également, soit plus résistantes que les cylindres
de test. De méme, les parties proches de la surface de bétonnage sont dans tous les cas moins résistantes que

les cylindres de test. Ces variations ne sont donc absolument pas a négliger.
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Figure 30: (a) Variation de densité selon la profondeur, (b) Comparaisons entre les densité selon la hauteur de nos essais et des
essais issus de [6]

La Figure 30 (a) démontre une bonne corrélation entre 1’augmentation de la densité avec I’augmentation de
la distance a la surface supérieure. La Figure 30 (b)nous montre que nos essais témoignent d’une plus forte
variation de densité que les essais classiques provenant de la littérature scientifique [6]. La comparaison est
établie sur des colonnes de méme grandeur. Ainsi, la pression du béton frais devrait étre la méme.
Cependant, le béton utilisé pour nos essais comportait un retardateur de 3 heures. Selon Sioulas & Sanjayan
[12], une prise plus lente du béton induit une pression triaxiale du béton frais présente dans la colonne
pendant un plus long laps de temps. Ce phénomeéne provoque ainsi un compactage et donc une densité plus
grande. Cette explication permet d’illustrer la différence dans la proportion de la variation de densité.

La Figure 31 (a) représente la densité par rapport a la résistance des spécimens testés comparés avec les
cylindres de test testés avec le méme béton et également d’autres cylindres réalisés pour d’autres essais du
laboratoire. On aurait attendu globalement des résistances plus faibles pour les éléments issus de la colonne

que pour les cylindres tests. La Figure 31 montre que ce sont uniquement les parties inférieures de la colonne
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qui sont plus faibles que la moyenne des cylindres de test. De méme, nos valeurs se situent en dessus du
nuage de points que constituent tous les autres essais effectués par 1’ibéton récemment. Ceci est difficilement
explicable, cependant une explication possible est la mauvaise et non-uniforme vibration des cylindres de
test. Ceci pourrait s’avérer plausible dans le sens que les colonnes ont été coulées par des magons
professionnels, alors que le remplissage et le vibrage des cylindres sont généralement effectués par des
étudiants en master. La Figure 31 (b) tend a monter que 1’augmentation de densité correspond relativement

bien avec I’augmentation de résistance.
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Figure 31 : (a) Comparaisons entre spécimens et cylindres test, (b) corrélation entre augmentation de densité et de résistance

Les graphiques de la Figure 31 témoignent d’une assez bonne corrélation entre I’augmentation de résistance
et I’augmentation de densité. Bien que la variation de densité ne soit pas 1'unique facteur expliquant la
variation de résistance, elle joue cependant un réle tres prononcé dans ce phénomene. On représente cote a
cbte a la Figure 32 les variations selon la profondeur de la résistance (a) et de la densité (b). On remarque

une relativement grande similarité dans les profils de variation.
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Figure 32: (a) Profil de résistance des spécimens et (b) profil de I'évolution de la densité selon la hauteur

6. Analyse des résultats

Nous avons vu au préalable que les deux effets étudiés, a savoir la variation de hauteur et la présence de
barres d’armature perpendiculairement au sens de bétonnage, ont une influence significative sur les
variations de résistance. Les effets liés a la hauteur de 1’élément ont suffisamment été étudiés dans la
littérature. Dans le cas de notre étude, il s’agit de comprendre si la perturbation du champ de compression
induit par les barres d’armature est variable selon la hauteur ou non.

Rappelons tout d’abord que les barres d’armature étaient tenues par le coffrage limitant quasi totalement
tout déplacement. On peut noter que c’est une des différences principales de nos essais avec la réalité
puisque dans la réalité, les armatures sont principalement fixées entre elles. Ceci implique une certaine
flexibilité et permet des mouvements relatifs lors du bétonnage et de la prise du béton, ce que ne permet pas

nos spécimens. L’autre grande différence entre nos essais et des colonnes réelles sont les absences
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conjuguées d’étrier et de barre longitudinale. Ces deux sortes de barres jouent un réle important pour le
confinement du béton.

Cependant ces essais ont été réalisés afin de comprendre les phénoménes de bases. C’est pourquoi, CeS
simplifications permettant d’analyser plus clairement les phénomeénes étudiés ont été décidées.

1l s’agit dans un premier temps de comprendre ce qui différe entre les colonnes dans leur réponse charge-
déplacement. Pour ce faire, nous représentons la moyenne des valeurs obtenues sur trois faces par les
capteurs LVDT, et sur la derniére par un extensometre fictif avec les images du DIC.

Plusieurs observations sont a faire a la Figure 34 ou les graphiques sont créés a partir de la contrainte de la
déformation dans la direction longitudinale (les déformations sont déterminées avec les mesures DIC, elles

sont établies sur une longueur virtuelle de 470 mm dans la direction longitudinale voir Figure 33).

Spécimen : B1
11.03.19

@) | (b)

Figure 33: (a) Positions des LVDT sur trois faces et (b) positions des extensomeétres fictifs réalisés avec le systeme DIC
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Figure 34: Courbes contraintes-déformations longitudinales pour les spécimens (a) A, (b) B,(c) C et (d) D

La résistance augmente effectivement plus la distance avec la surface supérieure augmente comme nous

avons déja pu le constater auparavant. Ensuite, nous observons que les éléments de la colonne sans armature

sont a chaque fois plus résistants que les éléments de hauteur correspondante dans les éléments avec barres

d’armature. Ainsi, la présence de barres d’armature dans le sens perpendiculaire au bétonnage réduit
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considérablement la résistance ultime. Les ¢léments avec barres d’armature (b) et (c) présentent toutefois
un comportement relativement plus ductile ou adoucissant.

La présence de barres d’armature dans une seule direction induit un plan préférentiel de faiblesse et
respectivement un confinement dans une direction. Les spécimens avec des barres dans les deux directions
présentent des faiblesses dans les deux directions mais aussi un confinement dans ces deux directions.

En (c) de la Figure 34, le spécimen avec des barres dans les deux directions comporte un plateau plastique
post-pic. L’endroit de ce plateau peut compris de la maniére suivante (voir la Figure 35). Aprés le pic de
résistance, les coins vont céder ce qui provoque une chute rapide de la résistance (1). Cependant, celle-ci
est rapidement compensée par le confinement ainsi activé par les barres dans les deux directions, ce qui
donne ce plateau (2). La question de savoir comment des barres de diamétres 30 mm peuvent s’activer avec
une si petite longueur d’ancrage est pertinente. Toutefois, les rainures des barres de diametres 30 sont de
taille conséquente au point que leur capacité d’entrave au mouvement doit étre suffisante pour développer

du confinement.

C4

30

1) Chute de la résistance provoquée
| par la perte des coins

Lo

2) Plateau plastique engendré par I’activation
du confinement résultant des rainures des
barres

1C

0
0.0E+00 2.0E-03 4.0E-03 6.0E-03 8.0E-03 1.0E-02 1.2E-02

&y [-]

(@) (b)

Figure 35: (a) Photos du spécimen C4, (b) courbe contrainte/déformation du spécimen C4
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On représente a la Figure 36 les différentes courbes contraintes-déformations pour tous les spécimens (les
déformation sont déterminées avec la moyenne entre les mesures LVDT et les mesures DIC, elles sont
établies sur une longueur virtuelle de 470 mm dans la direction longitudinale et elle sont uniquement
déterminées avec les mesures DIC pour la direction transversale, sur une base de 215 mm, se référer a la
Figure 33). A noter que les déformations horizontales ont des valeurs de déformations négatives et sont donc
les courbes a gauche de 1’axe de référence, alors que les déformations verticales sont les courbes avec des

valeurs positives a droite de I’axe.
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Figure 36: Courbes contraintes-déformations avec les déformations transversales en valeurs négatives et les verticales en valeurs
positives pour les spécimens (a) A, (b) B, (c) C et (d) D.

On remarque aussi que la pente est beaucoup plus prononcée pour les déformations horizontales que pour

les déformations verticales. La réponse plus ductile pour les spécimens avec barres d’armature est confirmée
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avec I’¢tude du coefficient de Poisson (calculé comme v = —&., /&0n4) dont les courbes sont représentées

a la Figure 38.

Concernant les déformations horizontales, n’ayant pas disposé¢ de LVDT dans cette direction, nous avons
placé des extensométres fictifs avec I’aide du programme de traitement DIC comme vu précédemment. Afin
de représenter une réponse globale comme a la Figure 36, on devait d’abord s’assurer que les comportements
entre les barres et a leur niveau n’étaient pas fondamentalement différents. A la Figure 37 (a) sont présentées
les positions des capteurs et fictifs et en fond est représenté le déplacement horizontal. En (b) de cette méme
figure I’évolution des déplacements horizontaux selon les contraintes est représentée. Ainsi, il est démontré
que les comportements entre et au niveau les barres sont trés similaires. C’est pourquoi, quand une
déformation horizontale est représentée dans un diagramme, elle provient toujours de la moyenne de

plusieurs extensomeétres dispersés uniformément sur la surface.

E3 —E4 ——E5 —E7 E8

30

25

20

10

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01

Exx [_]

R )

Figure 37: (a) Déplacements horizontaux de I'élément C4 et positions des extensometres fictifs et (b) représentations des
déformations horizontales selon la contrainte
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Figure 38:Evolution du coefficient de Poisson pour les spécimens (a) A, (b) B, (c) C et (d) D

La valeur du coefficient de Poisson est similaire pendant la premiére partie du chargement pour tous les

specimens. On obtient des valeurs tournant aux alentours de v =~ 0.20 ce qui est la valeur communément

admise pour un béton ordinaire.

La valeur du coefficient de Poisson atteinte au pic de charge est trés intéressante. Pour tous les spécimens

sans barres d’armature (A) de méme que pour les deux spécimens de fond des deux autres types de colonnes
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(B1 & C1) la valeur approchée est v = 0.50. Cette derniére valeur correspond typiquement avec la valeur
classique de la littérature concernant la valeur du coefficient de Poisson au pic de charge pour du béton sans
armature.

Ce résultat était attendu pour les spécimens dépourvus de barres, tandis qu’il ne 1’était pas forcément pour
les spécimens B1 et C1. Ce phénomene pourrait étre expliqué par un excellent compactage empéchant la
présence de vides au-dessous des barres, réduisant ainsi 1’effet perturbateur de celles-ci. Cependant, nous
sommes d’avis que 1’explication se trouve plutdt du coté de la réponse globale de 1’élément dépendant de
sa résistance. En effet, plus le coefficient de Poisson est grand, plus grande est la déformation transversale
de I’élément. Ainsi, I’atteinte de la valeur 0.5 au pic démontre plutot que plus la résistance est grande, plus
petite est la ductilité. De cette maniére, nous pouvons expliquer pourquoi seuls les spécimens les plus
éloignés de la surface supérieure, et donc les plus résistants, témoignent de déformations transversales
proportionnellement moins importantes au pic.

Les valeurs du coefficient de Poisson pour les autres spécimens avec armatures sont plus grandes, ce qui
indique de plus grandes déformations transversales. C’est cette méme capacité de déformation d’ou provient
la réponse plus ductile des spécimens avec barres d’armature. Par ailleurs, pour le spécimen D (bétonné
couché), la valeur du coefficient de Poisson n’atteint pas la valeur 0.5. Par conséquent, ce specimen
démontre une relativement grande fragilité comparée aux spécimens provenant des colonnes bétonnées
debout.

A la Figure 39 (a) sont représentés les modules d’élasticité suivant I’augmentation de la contrainte. Les
valeurs en dessous d’une contrainte de 5 MPa n’ont pas été représentées pour cause de trop grandes
variations. Pour les valeurs de contraintes jusqu’a 10 MPa (valeurs pour lesquelles ont été réalisées les tests
de module d’élasticité sur cylindres standards en laboratoire), les valeurs du module d’élasticité

s’approchent relativement de la valeur moyenne des essais sur cylindre équivalant a 35'333 MPa.
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Figure 39:(a) Modules d'élasticité pour les spécimens A et (b) et courbes contraintes-déformations verticales pour les spécimens A

etD

L’influence des barres d’armature sur la réponse des colonnes est analysée en détail a la Figure 40. Cette

figure représente les déformations verticales mesurées a deux sections différentes de 1’élément C4, une au

niveau d’une barre d’armature (ligne verte) et I’autre entre deux barres (ligne bleue). Le graphique démontre

bien une concentration des déformations au niveau de la barre d’armature. A cette méme figure en (b) et (c)

sont représentés respectivement les déplacements verticaux et les déformations verticales au pic de charge

pour I’élément C4. Ces derniéres images viennent compléter la lecture du graphique et appuient la

démonstration de la présence de concentration de déformations sous les barres d’armature.
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Figure 40: (a) Courbes du raccourcissement vertical pour divers paliers de charge, (b) déplacements verticaux au pic et (c)
déformation verticale au pic de charge

Une autre représentation de la déformation verticale est proposée a la Figure 41. Cette fois-ci, deux coupes
transversales ont été effectuées. Nous pouvons clairement y observer que pour une section éloignée de
I’influence des barres (ligne orange) le profil des déformations est plus ou moins uniforme sauf pour la
partie centrale qui témoignent d’une déformation trés faible. La déformation globale devant étre équivalente
pour toute la section (présence de plaques rigides aux deux extrémités de la colonne), une déformation

verticale plus importante est présente au niveau des barres (ligne violette).
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Figure 41: (a) Déformation verticale pour les sections transversale au niveau d'une barre (violet) et entre les barres (orange), (b)
représentation des sections sur I'image DIC représentant les déformation verticales
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Cette réponse de 1I’élément est expliquée par un écrasement local du béton directement sous la barre

d’armature, voir Figure 42.
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Figure 42: (a) Schéma démontrant la zone de faiblesse sous la barre et le déplacement relatif induit et (b) image DIC de la
déformation verticale

De tels écrasements du béton proviennent d’une moins bonne qualité de béton sous la barre provoquée par
le ressuage et le tassement plastique pendant le processus de durcissement de la pate de ciment. La non-
homogénéite de la qualité de béton a pour conséquence une répartition non-uniforme des déformations, avec
de grosses concentrations au droit de la zone perturbée aux abords de la barre.

A la Figure 43 (a), un schéma est proposé afin de mieux comprendre le fonctionnement du champ de
compression résultant a la fois de la présence d’une barre mais aussi de la zone de faiblesse située sous cette
derniére. En (b) et (c) avec respectivement les déformations horizontales et verticales provenant des images

du DIC, on observe une bonne corrélation du comportement théorique et de la réalité observée.
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(b)

Figure 43: (a) schéma du champ de contrainte induit par la zone de faiblesse sous la barre, (b) déformation horizontale (DIC) et
(c) déformation verticale (DIC)

Nous investiguons maintenant plus en détails le développement de 1’écrasement des zones autour des barres
d’armature. A la Figure 44, I’évolution des raccourcissements proche des barres pour les spécimens B en

(@) et C en (b) est représentée selon diverses contraintes.
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Figure 44: Evolution selon la contrainte des raccourcissements proche des barres pour les spécimens (a) B et (b) C.
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Concernant la colonne B, nous avons choisi de ne pas représenter le raccourcissement au droit de la fissure
de I’échantillon recollé (B3), puisque nous aurions alors plutét représenté le tassement de la résine plutot
que celui du béton. La Figure 45 regroupe le graphique du spécimen B avec en (b) les images DIC de la

déformation verticale correspondant a chaque hauteur du graphique.
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Figure 45: (a) Evolution selon la contrainte des raccourcissements proche des barres pour les spécimens B et (b) images DIC
correspondantes avec la déformation verticale
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La Figure 46 regroupe le graphique pour le spécimen C avec en (b) les images DIC de la déformation
verticale correspondant a chaque hauteur du graphique. Nous pouvons remarquer que pour chaque élément,
un écrasement sous une barre en particulier augmente de maniére plus rapide que les autres et semble diriger

le comportement a la rupture du spécimen.
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Figure 46 : (a) Evolution selon la contrainte des raccourcissements proche des barres pour les spécimens C et (b) images DIC
correspondantes avec la déformation verticale
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De maniere générale, le développement des écrasements du béton est
plus important sous la barre inférieure (la 4°™ et derniére depuis le haut)
de chaque spécimen comme démontré a la Figure 45 et a la Figure 46.
Une des explications possibles de ce phénomene provient du tassement
plastique du béton frais. Ce dernier ne peut se réaliser uniformément
puisqu’il est entravé par la présence des barres d’armature, fixées
monolithiquement au coffrage. Ainsi, entravé par la présence des barres,
le tassement du béton frais produit des discontinuités sous ces derniéres,
sous la forme de zones poreuses (cf. Figure 48).

Plus spécifiquement, sous la derniére barre de chaque élément, le
tassement du béton s’effectue sur une longueur beaucoup plus grande
gue pour les longueurs entre les autres barres (L2>>L1, voir Figure 48).
Dés lors, la discontinuité dans le béton directement au-dessous de la
derniére barre est plus grande que pour les zones sous les autres barres
d’armature.

Cet effet doit étre par ailleurs moins significatif dans la pratique puisque
les barres y sont seulement fixées entre elles, ce qui permet une certaine
flexibilité.

Par ailleurs, si les concentrations de déformations sont évidentes pour
les spécimens supérieurs (B4, B3, C4 et C3), ce comportement n’est pas
aussi évident pour les spécimens inférieurs. Ainsi, on observe
généralement un comportement mixte avec des écrasements a la fois en
dessus et en dessous des barres, voir Figure 48 (a) et (b). A I’extréme, le
specimen B1 démontre méme une inversion claire et des écrasements du

béton quasi uniquement au-dessus des barres, voir Figure 48 (c).
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(b) - ’ (©

Figure 48: Déformations verticales pour les spécimens (a) C1, (b) B2 et (c) B1

Concernant ce phénomene, il reste pour I’heure inexplicable. On aurait pu s’attendre a des concentrations
de contraintes présentes de maniére uniforme autour des barres. En effet, la pression hydrostatique est trés
¢levée avec trois métres de haut et ¢’est pourquoi on comprendrait bien une atténuation du phénomeéne d’un
béton de moins bonne qualité sous les barres. Pourtant, 1’existence des zones de faiblesses au-dessus des
barres est bien mystérieuse. Bien entendu, de multiples controles ont été effectués pour s’assurer que la
colonne avait été testée dans le bon sens et nous avons clairement la certitude absolue que ’essai a été

effectué dans le bon sens.
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7. Synthese

Cette campagne de test en laboratoire a premiérement permis de confirmer I’ordre de grandeur de la
variation de résistance a la compression du béton selon la hauteur. De méme, elle a permis de démontrer
une bonne corrélation entre la variation de densité avec la variation de résistance. La comparaison avec les
résistances des cylindres standards de test doit étre parlante pour tous les praticiens. Effectivement, nous
remarquons que la résistance des cylindres de test est inférieure a la résistance du béton situé en fond
d’élément, mais plus élevée que celle du béton provenant des parties supérieures de 1’élément.

Dans un deuxieme temps, I’influence sur le champ de compression des barres d’armature disposées
perpendiculairement a la direction de chargement a pu étre confirmée. A ce propos, nous avons pu démontrer
que les effets cumulés de la présence de barres d’armature et de la position de I’élément par rapport a la
surface de bétonnage sont particulierement significatifs. Ainsi, une seule discontinuité, un simple petit
dérangement peut provoquer de grands effets dans le matériau semi-fragile qu’est le béton.

Nous avons constaté la présence de zones de faiblesse (présence de vides) au niveau des barres. La présence
de zones de faiblesse sous les barres était un phénomene bien connu et expliqué tant par le tassement
plastique du béton frais entravé par la barre d’armature que par le ressuage bloqué par ces mémes barres et
provoquant une accumulation d’eau sous ces derniéres. Nous avons pu confirmer ce phénomene dans nos
essais.

Cependant, bien que la présence de zones de faiblesses est évidente dans les parties supérieures des
colonnes, elle I’est beaucoup moins pour les parties inférieures. Dans ces derniéres, un comportement mixte
prédomine. Par ailleurs, un comportement inverse avec uniquement des écrasements locaux au-dessus des
barres a été observé sur un spécimen (B1). Ces comportements mixtes auraient pu étre compris si la présence
uniguement de concentrations de contraintes de maniére uniforme autour de la barre aurait été établie. Ceci
résulterait effectivement de I’atténuation voire méme de la suppression des zones de faiblesses engendrée
par I’importance de la pression du béton frais lors du bétonnage. Ainsi, les barres en acier attireraient une

grande part des efforts, ayant une rigidité plus élevée que celle du béton. Cependant la présence d’un
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comportement nettement différent pour un spécimen nous indique que ce n’est pas ’'unique phénomeéne
jouant un role. Par conséquent, aucune réponse pertinente n’a été découverte pour ce comportement
spécifique.

En conclusion, la présence de barres d’armature perpendiculaire au champ de compression perturbe bien ce
dernier et la réduction de résistance est significative. Toutefois, il faut relever que ces spécimens avec barres
d’armature présentent un comportement post-pic relativement plus ductile. Ainsi, pour les spécimens avec
des barres dans les deux directions, le comportement charge-déformation présente toujours un plateau
plastique post-pic. Ce dernier indique une activation du confinement provoquée par les barres d’armature.
Se trouvant en présence de barres d’armature de gros diamétres, nous ne devrions pas étre en mesure
d’activer toute la capacité de la barre. Cependant, nous sommes d’avis que ces barres de gros diamétres ont

des rainures de taille conséquente et ces derniéres confineraient le béton de maniére mécanique.

8. Discussion

Bien que ces essais soient académiques, les colonnes n’étant évidemment pas construites avec de telles
dispositions d’armature dans la réalité, ils ont, selon moi, une forte résonance pour la pratique. En effet, ils
permettent d’exposer deux points capitaux. Le premier est de se rendre compte que la résistance sur cylindre
de test n’est absolument pas représentative de la réalité de la résistance dans la globalité d’un élément en
béton. Nous serions méme tentés de dire, de maniére un peu provocante, qu’elle n’a rien & voir avec la
résistance effective présente dans une structure réelle.

D’autre part, nous avons pu mettre en exergue de maniére assez claire la réduction de résistance induite par
la présence de barres d’armature perpendiculaire a la direction du champ de compression. Ce phénomene
n’est pas a négliger et il concerne des cas concrets comme 1’introduction d’une charge par une colonne sur
une dalle ou sur un mur par exemple. Evidemment, la présence du confinement de I’armature d’une colonne
standard construite dans la pratique atténue relativement ces variations. Cependant, cette réflexion ne doit

en rien occulter la prise en compte de I’existence de ce phénomeéne.
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Ainsi, nous devons garder a I’esprit que la réponse intrinseque de 1’élément dépend fortement de sa position
par rapport a la surface de bétonnage de méme de la présence de barres d’armature perpendiculaire au sens
de chargement. A la Figure 49, une des courbes schématiques appuient le fait que la réponse des cylindres

test ne correspondent pas avec la réalité de la réponse du béton au sein de 1’élément.
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Figure 49: Comparaison entre réponses du cylindre test et de I'élément réel

Dans de futures expérimentations, il serait intéressant premiérement de tester un méme spécimen avec une
disposition continue de barres d’armature sur sa hauteur. Le but de cet essai serait de pouvoir déterminer le
role du tassement plastique du béton frais et I’entrave de ce dernier par les barres d’armature dans la création
de zone de faiblesse sous les barres. En outre, il pourrait aussi étre intéressant de réitérer de telles expériences
en variant le diamétre des barres d’armature afin de voir dans quelle mesure le diamétre de ces barres
influence la réduction de résistance et le développement du confinement post-pic.

D’autre part, il pourrait étre intéressant de créer des coffrages en plexiglas. De cette maniére, 1’évolution
précise du mouvement du béton autour des barres d’armature pourrait étre observée. Ceci pourrait peut-étre
nous permettre de mieux comprendre la physique ou les phénomeénes responsables de la présence de zones

de faiblesse au-dessus des barres.
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10. Annexes

10.1. Annexe 1 : Photos du spécimen A2 post-test

Spécimen : A2
05.03.19
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10.2. Annexe 2 : Photos du spécimen B4 post-test

Spécimen : B4
18.03.19

68



Xavier Kubski Projet de master Semestre de printemps 2019

10.3. Annexe 3 : Photos du spécimen C4 post-test

Spécimen : C4
19.03.19
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10.4. Annexe 4 : Evolution des déformations principales du spécimen A2
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10.5. Annexe 5: Evolution des déformations principales du spécimen B4
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10.6. Annexe 6: Evolution des déformations principales du spécimen C4

R D R B AP KR T

72



Xavier Kubski Projet de master Semestre de printemps 2019

10.7. Annexe 7: Evolution des déformations secondaires du spécimen B4
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10.8. Annexe 8: Evolution des déformations secondaires du specimen C4
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Partie 11

Evaluation des incertitudes liées a la
modeélisation en éléments finis d’un batiment

en béton armé
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1. Introduction

Le facteur de sécurité du béton est censé assurer une marge de sécurité suffisante face aux incertitudes
gue représentent la ou les résistances du matériau cumulées aux incertitudes liées a la modélisation de
la structure et a I’obtention des efforts dans les éléments. Apres avoir traité, en premiére partie, de la
variation de la résistance a la compression au sein d’une colonne, nous complétons la recherche afin de
mieux comprendre le fonctionnement de 1’obtention des sollicitations d’une colonne dans une structure
en béton. Ainsi, nous analysons plus précisément les sollicitations des colonnes et la maniére dont ces
dernieres sont obtenues. L’objectif est de comprendre les incertitudes liées a I’obtention des efforts par
la modélisation en éléments finis.

A T’heure actuelle, 1’essor des programmes informatiques en éléments finis permettent de modéliser
n’importe quelle structure en trois dimensions (3D), et ceci de maniere relativement simple et rapide.
La vitesse et la puissance de calcul et de modélisation permettent de répondre, d’une certaine maniére,
a la complexification des projets. Cependant, le temps alloué a la modélisation ne s’est pas ajouté au
temps requis habituellement pour 1’étude. Dans la pratique, la complexité des projets a augmentg,
néanmoins le temps de réflexion a disposition reste limité. Le risque est que le temps nécessaire a la
modélisation est inexorablement se prenne aux dépends du temps alloué a la conception. Ainsi, la réalité
économique des projets oblige les ingénieurs a travailler rapidement et par conséquent ces derniers
gagnent beaucoup a simplifier leur modele.

Actuellement, presque tous les programmes de calcul de structures possédent une interface graphique
« userfriendly ». Ainsi, il est trés facile d’obtenir des résultats sans devoir passer en revue tous les
parameétres. On pourrait presque oublier que le béton a un comportement relativement différent une fois
fissuré et que les inconnues dans un projet de construction sont plutét nombreuses.

En outre, tous les projets ne nécessitent pas du méme niveau de détails. Ainsi, un calcul non-linéaire sur
une modélisation en trois dimensions afin de représenter au plus preés la réalité pourra étre pertinente
dans un projet, alors que pour un autre moins complexe, un tel niveau de précision serait inutile. C’est
ainsi le propre de I’ingénieur que de transformer un projet virtuel aux conditions de bords relativement

floues en un modéle fini, concret et calculable dans un temps raisonnable.



Le probléme de I’ingénieur civil est complexe puisque dans la construction d’un batiment, nombreux
sont les paramétres inconnus liés aux conditions de construction sur chantier. Effectivement, il est
nécessaire d’estimer au plus prés de nombreux paramétres lors de la modélisation déja, alors que ces
derniers ne pourront pour la plupart étre connus unigquement lors de la réalisation. Dans les inconnues il
y anotamment le moment et les conditions du bétonnage des différents éléments (température, humidité,
vent, etc..), la composition de la structure (éléments préfabriqués ou éléments bétonnés in-situ), la
précision des sondages du sol de fondation ou encore I’enchainement des étapes de construction et leur
durée (historique du chargement et prise en compte des effets différés). Ce dernier point est
particuliérement crucial puisque la majorité des calculs s’effectuent en résolvant une structure créée a
1’état final avec 1’apparition de toutes les charges a ce méme instant final. Il faut ici se rappeler que la
construction d’un ouvrage se réalise par étape et que les charges y sont ajoutées par paliers. Ainsi, la
considération de 1’évolution temporelle du chargement et de la construction donne des résultats qui ne
convergent pas dans tous les cas avec les résultats d’un modéle dont la structure est construite et chargée
instantanément au stade final de la construction.

D’autre part, il existe aussi de nombreuses inconnues dans le processus de simplification d’une structure
réelle en une structure modélisable. Effectivement, il faut faire des choix et déterminer le systéme
statique de la structure, a savoir par exemple si les appuis sont ponctuels ou surfaciques, rotulés ou
encore encastrés. Plus concrétement, il s’agit par exemple de déterminer lors de la modélisation la
rigidite de la connexion entre une colonne et une dalle, alors que celle-ci n’a pas encore été dimensionnée
(en effet, c’est le but de la modélisation que de dimensionner les éléments) ou encore de choisir si 1’on
considére que les dalles sont déja fissurées ou non (différence dans la rigidité du matériau).

Au choix du systéme statique s’ajoutent encore toutes les incertitudes liées aux comportements des
matériaux de la structure et de ses phénomeénes propres (tel que le fluage, le retrait du béton) et encore
ceux liées au sol de fondation.

Les estimations de tous ces phénomeénes sont trés complexes et il est trés difficile de prédire les
comportements réels avec précision. Il s’agit alors pour I’ingénieur de faire les choix les plus plausibles

possibles en adéquation avec la complexité du projet et du temps a disposition.



Dans un premier temps nous allons passer en revue la littérature scientifique englobant ce sujet
spécifique. Le but est de connaitre 1’état de 1’art actuel lié aux incertitudes de la modélisation.

Dans un deuxiéme temps, nous allons étudier un cas typique d’incertitude dans la modélisation, c’est-a-
dire les redistributions d’efforts entre les murs et les colonnes. En effet, lors d’un stage en bureau
d’ingénieur, j’ai appris d’un ingénieur expérimenté qu’un modéle 3D, si I’on n’y préte pas garde, aura
tendance a décharger les colonnes au profit des murs comparé a un modéle 2D. C’est pourquoi nous
effectuons une analyse de sensibilité des principaux paramétres sur 1’effort normal d’une colonne du
rez-de-chaussée. Le but est de déduire I’impact des choix de modélisation sur le comportement de la
structure et ainsi d’en connaitre les parametres les plus influents (et qu’il ne faudrait donc pas négliger)
et ceci pour quelle grandeur de batiment. Cette analyse est réalisée sur un batiment fictif aux proportions
et caractéristiques s’approchant le plus possible de la réalité. Le but final serait de pouvoir mieux
comprendre les implications des choix de modélisation et de connaitre quel type d’analyse est appropriée

selon la grandeur du batiment.

2. Revue de la littérature concernant les incertitudes de modélisation

Les questionnements sur les incertitudes liées a la modélisation au sens global sont apparus en méme
temps que le développement des grands batiments. Effectivement, certains effets qui pouvaient étre
négligeables pour des batiments de 3-4 étages ne le sont plus du tout pour des batiments de hauteur plus
conséquente.

Peu de littérature scientifique existe sur le domaine spécifique des incertitudes liées aux modélisations
de structures en béton. Cependant, de nombreux ingénieurs ont réalisé des études sur la modélisation et
de I’influence d’effets particuliers sur le comportement d’une structure. Par conséquent, nous résumons

différentes études traitant de phénomenes spécifiques influengant les modéles en éléments finis.

2.1. Influence des effets différés du béton

Dans une publication de la fib [1], on retrouve une analyse des phénomeénes différés (dépendant de la
variable temps) et de leur influence sur la conception des grands batiments en béton. L’¢tude des

raccourcissements verticaux est particulierement intéressante car les parametres ayant une influence sur



ce phénomene y sont listés. L’évolution de ces phénomenes est donc liée autant aux propriétés du
matériau (résistance en compression, module d’élasticité initial, fluage et retrait) qu’aux choix de
conceptions (section transversale, barres d’armature présentes, séquence de construction, conditions
environnementales, etc...). Zirnbauer et Miller [2] étudient une tour de 146 métres de hauteur a Munich
et remarquent que les effets différés ne sont pas négligeable. Effectivement, le fluage et le retrait
n’agissant pas dans les mémes proportions entre les murs et les colonnes, cela peut mener a des
déformations différentielles. On sait généralement que les colonnes sont plus sollicitées que les murs (le
rapport de la contrainte axiale entre les murs et les colonnes varie entre 0.2 et 0.5 [3]) et subissent donc
plus de déformations liées au fluage. D’autre part, les colonnes réalisées en béton préfabriqué (pour 95%
d’entre elles en Suisse) subissent beaucoup moins de déformation dues au retrait du béton que les murs
habituellement coulés sur place. Effectivement, le retrait des colonnes préfabriquées se déroule
essentiellement dans les usines et seulement une tres faible partie de ce phénomeéne s’effectue apres leur
installation sur chantier.

Ainsi, si les deux phénomeénes ne se compensent pas et qu’il subsiste une déformation différentielle alors
cela peut étre problématique. Effectivement, cela implique que la distribution des charges obtenues par
une modélisation classique n’est pas conforme avec la réalité. Ainsi, vu que les éléments (colonnes ou
murs) ne sont pas dimensionnés pour les charges réelles, ils auront tendances a se déformer et donc
retransmettre ces charges aux autres éléments via la dalle qui les connecte. Les implications de ces
transferts de charges sont nombreuses et sont traitées plus en détails au §5.

Une autre étude sur la Prime Tower de Zirich de 126 metres de haut menée par T. Ulaga [4] conduit a

des constations similaires. Effectivement, il y est démontré qu’avec la hauteur les petits déplacements
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induits par le fluage, le retrait et les tassements de fondation s’accumulent et conduisent au final a de
grandes déformations différentielles entre les divers éléments menant a de grandes redistributions de
charges, voir Figure 1.

Il rappelle que ces parameétres sont difficiles a estimer (fluage, retrait et tassement différentiel), c¢’est
pourquoi il est plus rationnel selon lui de procéder a une analyse de sensibilité afin de connaitre les
différentes bornes d’un projet. De méme, il propose de limiter ces redistribution en optimisant les
matériaux, la géomeétrie, I’armature et le concept général statique.

Cette méme conclusion est a la base de la conception de la plus haute tour du monde, la Burj Dubai
Tower de plus de 1000 metres de hauteur par 1’équipe de W.F. Baker [5]. En effet, les ingénieurs ont
congu chacun des éléments structurels (murs et colonnes) de telle maniére a ce qu’ils expérimentent
exactement la méme contrainte et possédent les mémes épaisseurs. De la sorte, les déformations dues
au fluage et au retrait sont équivalentes pour tous les éléments. Cela éradique alors les déformations

différentielles et donc les redistributions de charges entre murs et colonnes.

2.2. Influence de la modélisation des fondations

L’étude de Fastabend et al. [6] se penche sur le méme sujet et s’intéresse plus particuliérement aux
rigidités des fondations et des dalles. Si la modélisation de la fondation est réalisée comme une poutre
sur des ressorts (voir Figure 2 (a)), cela va alors induire un tassement au niveau du noyau puisque c¢’est
généralement au travers de ce dernier que descendent la majorité des charges. Ce tassement du noyau
induit une participation des dalles des étages supérieurs, entravées par les colonnes, afin de limiter cette
déformation. Dans ce cas de figure, les murs vont donc redistribuer une partie de leurs charges aux

colonnes et les efforts internes de ces derniéres risquent d’étre surévalués.
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Figure 2: (a) Modéle avec fondations sur ressorts et (b) modéle avec
fondations rigides [7]



Si le choix de la modélisation des fondations se porte plutdt sur des appuis completement rigides (voir
Figure 2 (b)), alors on s’apercoit que les colonnes sont généralement beaucoup plus sollicitées que les
murs et que par consequent il faut s’attendre a des déformations plus grandes dans les colonnes.
Toutefois, les colonnes ne pouvant se déformer librement, étant entravées par les dalles, elles vont alors
redistribuer leurs charges aux murs. Ainsi, on obtient avec ce modele des efforts dans les colonnes qui
peuvent étre sous-évalués.

Ces redistributions d’efforts provenant des choix de modélisation sont déja a considérer pour des
batiments de 5 & 6 étages selon cette publication. De méme, les auteurs proposent que ces phénoménes
soient gérés en jouant avec les modules d’élasticité des différents éléments afin de limiter toute
déformation différentielle liée uniquement a 1’approximation de la modélisation et non au comportement
réelle.

Une des préoccupations classiques et récurrentes liée a aux fondations est la redistribution de charges
due a des tassements différentiels entre les colonnes périphériques et les murs composant le noyau. Ces
déplacements entravés par la connexion monolithique avec la dalle créent des contraintes dans les
différents éléments, ce qui peut conduire a des situations d’efforts internes absolument imprévues par le
dimensionnement initial. Une solution avancée pour éviter ces efforts dus a I’entrave des déplacements
serait de pourvoir des rotules aux connexions entre les divers éléments structurels comme le propose la
fib [1]. Cette solution comporte cependant le désavantage de perdre de la redondance dans la structure

globale, de réduire la rigidite globale et la capacité a dissiper 1’énergie en cas de séisme par exemple.

2.3. Influence de la modélisation des phases de construction

Fintel et Kahn [7], concepteurs de batiments toujours plus élevés, sont parmi les premiers a pointer du
doigt le probleme de la non-conformité d’un calcul d’une structure a I’état fini avec la réalité. Ainsi, un
calcul qui applique de maniere instantanée les charges sur une structure finie néglige notamment les
effets différés affectant le béton, le processus de construction étage par étage, les compensations de
hauteur réalisées & chaque étage de méme que 1’historique du chargement de la structure par paliers et
étalé dans le temps. Ces différents parametres et leurs effets sont présentés a la Figure 3 et seront

analysés plus en détail au chapitre 84.
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Figure 3: (a) Différence de raccourcissement vertical si I'on considére les compensations pour étre a niveau a chaque nouvel
étage (Méth. B) ou non (Méth. A) [8], et (b) déplacements verticaux selon si I'on ou non considére les effets différés du béton
du type fluage et retrait [9].

Finel, Ghosh & lyengar [9] proposent des méthodes pour prédire et compenser les raccourcissement
verticaux dans les grands batiments.

Choi et al. [8] proposent une simplification de la méthode d’analyse en disposant d’un facteur de
correction. Beaucoup d’autres articles ont été écrits sur des méthodes simplifiées d’analyse du
raccourcissement des colonnes ( [10], [11], [12], [13], [14]) et nombre d’autres sur différentes méthodes
de compensation de ces raccourcissements ( [15], [16], [17], [18]). Sobek & al. [19] analysent aussi une
tour de plus d’une centaine de métres a Munich. Ils s’intéressent plus particuliérement a la complexité
de la modélisation. Pour ce faire ils ont créé trois différents modéles, 1’un en deux dimensions, un autre
en trois dimensions et le dernier en trois dimensions mais en considérant en plus les étapes de
construction. Il en résulte que plus le batiment gagne en hauteur, plus les différences se font grandes.
Comme I’on peut s’y attendre, le modeéle en deux dimensions donne des charges égales a chaque étage
alors que les modéles en trois dimensions induisent des répartitions de charges différentes en fonction
des étages. Des études similaires sur des cas concrets sont réalisees par Matar & Faschan [20], Cargnino,
Debernardi et al. [21] ou encore Jankowski et Yilmaz [22] relevant tous de I’importance de la prise en
compte des étapes de construction pour le dimensionnement des éléments structurels. Jayasinghe et
Jayasena [23] effectuent une analyse de sensibilité justement sur ’influence de la considération des
étapes de construction et de leur durée en fonction de la hauteur de batiments. Leurs résultats démontrent

que I’écart entre des modeéles considérant ou non ce phénoméne augmente avec la grandeur du batiment.
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Ainsi, tant le rythme que le phasage (séquencages de réalisation des différents éléments structurels) des
étapes de construction ont des influences considérables sur les efforts internes des différents éléments.
Ce que I’on peut retenir de ces différents articles est que les raccourcissements verticaux sont a prendre
trés au sérieux d’une part, et de ’autre qu’il ne faut absolument pas négliger le processus de
compensation de ces tassements (réalisées afin de garantir que chaque dalle soit le plus planaire possible
et a la bonne hauteur) mis en place sur chantier pour des grands batiments.

L’étude de Kurc et Lulec [24] analyse et comparent différentes approches pour estimer les efforts dans
les colonnes dans des grands batiments. C’est donc sur un cas d’étude réel, un batiment de 37 étages
réalisé en Turquie, qu’ils comparent la méthode simple statique linéaire avec la méthode prenant en
compte les étapes de construction avec ou sans considération des effets différés. De plus, ils font varier

le taux d’armature présent dans les colonnes, voir Figure 4.
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Figure 4:Force transféré par étage des colonnes aux murs selon
différentes méthodes d’analyse et différents taux d armature [24]

La Figure 4 laisse tout d’abord aisément remarquer que 1’approche ne considérant pas les étapes de

construction conduit a des répartitions d’efforts significativement différents. D’autre part, on remarque
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que la modélisation de I’armature joue un role déterminant si I’on considére les effets différés. Ainsi,
les effets du retrait et du fluage sont atténués par la présence des armatures, qui reprennent plus d’efforts
a mesure que le béton se raccourcit. Ainsi, il est facilement observable a la Figure 4 que plus le taux

d’armature est grand, plus le transfert de charge de la colonne au mur est réduit.

2.4. Influence du facteur humain dans la modélisation

Froderberg dans son doctorat [25] s’intéresse de plus prés au facteur humain dans les erreurs menant a
des ruptures, se basant sur une étude relevant que 50% des erreurs ayant conduit a la ruine d’un ouvrage
étaient le fait d’ingénieurs. Il crée alors un questionnaire sous forme de test qu’il soumet & une quinzaine
d’ingénieur expérimentés, ceci dans le but de mieux saisir I’importance du facteur humain dans la
compréhension d’un probléme de dimensionnement classique de structure, et notamment dans la
concrétisation de cette compréhension au moyen de la modélisation par éléments finis. Il en a résulté
gue des différences majeures sont apparues entre les résultats des différents ingénieurs, de 1’ordre de
facteurs allant de 2 a 67 selon les différentes réactions d’appuis ou efforts internes. L’analyse des
différences a montré qu’il y avait quelques problémes de compréhension dans la modélisation (non prise
en compte des différentes rigidités des éléments par ex.). En somme, il en déduit que 1’ utilisation d’outils
tres pointus et opaques dans leur fonctionnement empéche le développement de la pensée conceptuelle.
Par conséquent, Froderberg tire la conclusion que beaucoup d’ingénieurs se préoccupent trop des détails
de modélisation d’importance souvent secondaire, et pas assez sur la compréhension globale du

comportement de la structure.

12



2.5. Monitoring du comportement réel d’une structure et comparaison avec le

comportement modélisé

La comparaison entre la modélisation et le comportement réel est au centre de nos préoccupations et
certaines entreprises ont disposé des fibres optiques dans des structures en béton afin de s’assurer du
bon comportement de 1’ouvrage et permettant dans le méme temps de comparer les comportements réels
et modélisés. Ainsi, Glisic et al [26] rendent un retour d’expérience d’un monitoring d’un grand batiment
a Singapour sur une dizaine d’années. Comme on peut le voir a la Figure 5, certaines colonnes
expérimentent des déformations et par conséquent des contraintes relativement différentes des

comportements modélisés lors du dimensionnement. Typiquement, il résulte de leur analyse que le
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Figure 5: Composantes des déformations verticales pour la colonne C3 a gauche et C9 a droite

comportement de la colonne C3 a probablement été influencé par un tassement local de fondation, alors
que la réduction de charge de la colonne C9 du modele par rapport a la réalité est potentiellement di a
une redistribution des charges vers le noyau plus rigide ou moins sujet au fluage car moins sollicité.

Ces deux exemples sont la preuve que les comportements réels peuvent sensiblement différer que ceux

normalement prévus par le dimensionnement et que la modélisation (ou alors le facteur de sécurité) doit
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prendre en considération tous les phénomenes jouant un réle dans la redistribution des efforts tels que

les effets rhéologiques (retrait et fluage) et les tassements de fondation.

2.6. Remarques sur les programmes en éléments finis

Au niveau des programme statique d’éléments finis, certains confirment les inquiétudes quant a la
modélisation des colonnes, le développeur CUBUS explique notamment dans son manuel [27] : « Les
colonnes ont en général un béton de meilleur qualité que la dalle et que les parois ; elles sont en outre
fortement armées. Tout cela leur donne une rigidité importante. Si ces rigidités ne sont pas correctes,
en particulier si le rapport entre la rigidité des colonnes et celle des parois n'est pas respecté, les
réactions des colonnes peuvent étre transmises de facon marquante aux parois, la dalle opérant une
redistribution. Les réactions des colonnes risquent d'étre ainsi dangereusement sous-estimées, et la
sécurité au poingconnement semblera faussement haute. Si l'utilisateur utilise le méme béton pour le
calcul des colonnes et de la dalle, il peut aisément corriger cet effet en définissant pour les colonnes un
facteur f E >1.0. ». Il est tres intéressant de constater que le probleme des répartitions de charges est pris
au sérieux par les développeurs. Evidemment, on ne peut en tirer de conclusions trop hatives puisque le
point de vue du développeur est de se prémunir de tous les risques. Toutefois, on peut remarquer que le
développeur préconise a I’ingénieur de controler la répartition des charges entre murs et colonnes. Ainsi,
si cette répartition n’est pas plausible, on peut alors augmenter la rigidité jusqu’a ce qu’on obtienne
quelque chose de plus cohérent. Cependant, le nceud du probléme réside exactement a cet endroit, 1a ou
I’ingénieur doit analyser puis juger de la pertinence des répartitions des charges entre murs et colonnes.
On peut logiquement s’attendre a ce que ’expérience de 1’ingénieur soit utilisée afin de détecter des
répartitions peu plausibles. Pourtant, on est en droit de se demander si cela ne serait-il pas valable
uniquement pour les modeles simples dont le comportement est aisément prévisible, alors quid des

modélisations complexes ?

2.7. Synthése de la revue de littérature

Des considérations, des études et des modéles plus poussées sont systématiquement menées s’agissant

de ’exécution d’un projet de grand batiment. Cependant il n’est pas évident de savoir a partir de quelle
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hauteur ces considérations sont-elles importantes et si I’on peut les négliger pour les constructions
standards.

Les phénomeénes prépondérants ayant des effets significatifs sur la redistribution d’efforts sont les étapes
de construction dans leur phasage et leur durée, le mise en charge par paliers, les effets différés induits
tels que le fluage et le retrait en combinaison avec le taux d’armature, le niveau de fissuration des dalles,
la modélisation des fondations ou encore les tassements de fondation différentiel.

On a aussi pu s’apercevoir que des comportements réels mesurés différaient parfois significativement
des comportements calculés. Ces résultats de monitoring dans les structures confortent 1’idée que la
modélisation est sujette & des erreurs et que la structure ne va pas forcément fonctionner comme on I’a
dimensionnée.

L’étude soumettant un méme probléme a plusieurs ingénieurs nous montre aussi que nonobstant
I’existence de plusieurs approches pour un méme cas, certaines approximations dans la modélisation
peuvent conduire a des sous-estimations ou surestimations relativement grandes aux conséquences

potentiellement facheuses.

3. Analyse de sensibilité

Dans cette partie, nous analysons 1’effet de différents parametres d’une modélisation sur I’effort normal
d’une colonne au rez-de-chaussée d’un batiment. Il s’agit de pouvoir mieux appréhender 1’effet de ces
parameétres en fonction de la taille du batiment, ¢’est pourquoi il a été choisi dans d’analyser cet ouvrage

pour 4, 8 et 32 étages.

3.1. Buts de I’étude :

Le premier objectif est de comparer les différences entre un modéle standard (ou I’utilisateur ne modifie
pas les parametres par défauts) avec un modéle raffiné considérant tous les parametres. L’idée
d’appréhender un peu mieux 1’ordre de grandeur de la variation de 1’effort normal dans une colonne

suivant les approches.
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Un deuxiéme but est d’évaluer I’effet des différents parameétres pour en ressortir des tendances
générales. On vise a en déduire I’importance de leur considération en connaissant mieux I’influence de
chaque parameétre.

Une troisieme étude vise a étudier de plus pres la variance globale. En considérant le choix de chaque
parametre comme aléatoire et en prenant la moyenne comme référence, on souhaite analyser si des
tendances claires dans le coefficient de variation se dégagent selon les étages.

Un dernier but est de créer un code Matlab permettant de calculer plus précisément le tassement d’une
colonne. Ainsi, le fait de créer soi-méme un code permet d’avoir le contrdle sur les parametres clés.
L’objectif est de pouvoir le comparer avec les résultats des approches des programmes en éléments finis,

dont les maniéres de calculer restent opaques.

3.2. Parametres analyses

Nous avons tenté de faire varier tous les paramétres dans tous les modeles pour comparer les choix et
approximations les plus basiques avec les modéles les plus précis. Cependant, nous nous sommes
retrouvés confrontés a une limitation de la comparaison des paramétres due aux fonctionnalités propres
a chaque programme. Ainsi, CEDRUS ne permet pas par exemple de modéliser une déformation
imposée sur une surface, rendant impossible la modélisation du retrait affectant les murs.

De méme, le module « phases de construction » de SCIA permet uniqguement de modéliser des appuis
ponctuels, rendant ainsi impossible I’analyse de sensibilité des sols de fondation. En théorie, ce module
permet également de modéliser les effets différés du béton de méme que 1’évolution de son module
d’¢élasticité. Cependant, nous n’avons pas obtenu de différences de résultats en activant ou non ces
options. C’est pourquoi cette approche n’a été considérée dans 1’analyse de sensibilité. De ce fait, la
comparaison des différentes approches de modélisation a été réalisée de maniere qualitative au §3.6.
L’¢étude de sensibilité a donc été effectuée uniquement selon les approches « étage par étage » qui sera

appelé « 2D » et globale en trois dimensions, appelée « 3D ».
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3.2.1. Approches de calcul

Le premier parameétre est le type d’approche utilisée. Ainsi, on réalise I’analyse du méme batiment avec
une approche étage par étage avec ou sans considération des effets différés, une approche en trois
dimensions avec ou sans effets différés.

La modélisation du type « étage par étage » est réalisée avec 1’aide du programme en élément fini
CEDRUS provenant de la suite CUBUS. Les calculs réalisés sont linéaire élastiques et ne considére pas
la temporalité du chargement ni de la construction. Les modélisations du type 3D sont réalisées avec
I’aide du programme aux éléments finis SCIA. De la méme maniére, les calculs sont élastiques linéaires

et considerent une structure et un chargement créés instantanément au stade final de la construction.
3.2.2. Effets différés du béton

Nous avons analysé notre batiment soit en considérant le retrait et le fluage dans les colonnes et les murs
ou pas du tout.

Concernant le retrait, I’hypothése que seuls les murs étaient sujets a ce phénomeéne a été émise.
Effectivement, basé sur la connaissance que pratiquement toutes les colonnes des batiments sont
réalisées en préfabriqué, on en déduit que la plus grande part du retrait des colonnes s’est déja passé
dans ’usine de préfabrication, qui de plus atténue ce phénoméne de manicre conséquente en soignant
particulierement la cure.

Pour le fluage, nous avons considéré un facteur de fluage a long terme ¢ = 2. Par conséquent, nous
avons simplement réduit le module d’¢élasticité des colonnes et des murs de ce facteur. Ainsi, les modules

Eo

d’¢lasticité effectives s’en trouvent modifiés de la fagon suivante Err = e

3.2.3. Connexions colonne-dalle et mur-dalle

L’analyse est aussi effectuée en variant le type de connexions entre colonnes et dalles et murs et dalles.
Ainsi nous étudions les deux bornes, c’est-a-dire soit complétement encastrée ou soit complétement

rotulée.
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3.2.4. Rigidité des planchers-dalles

Ensuite nous considérons la rigidité de la dalle en fonction de 1’hypothése sur sa fissuration. Notre
analyse étudie de nouveau les deux bornes, ¢’est-a-dire soit rigide avec un module de Young inaltéré,
soit fissuré. L hypothése prise pour considérer cet état de fissuration est basé soit de maniére empirique
sur les valeurs communément prises par différents bureaux d’ingénieurs, soit sur les valeurs admises par
différents ouvrages scientifiques considérant cette fissuration pour les calculs de dynamique des
structures [28]. Ces deux reférences coincident et la rigidité effective est donc approximée a Egsr =
0.3 % E,.

3.2.5. Modélisation du sol de fondation

Quant a la rigidité du sol de fondation, nous avons choisi de comparer le cas standard ou les fondations
sont rigides avec des cas ou un sol de différente qualité est choisi basé sur un modele a ressorts. 1l est
modélisé soit complétement rigide, soit avec un comportement élastique variant entre les valeurs
communément admises pour un bon ou un mauvais sol, les valeurs admises pour la rigidité du sol sont

présentées au tableau suivant.

Type, qualité | Rocher Mauvais, argileux Moyen, sableux Bon, sable compacté

R

Rigidité dusol | kg = oo ks =20 MN/m3 | ky=60 MN/m3 | ks =120 MN/m3

Tableau 1: Différentes rigidité du sol de fondation étudiées

A noter, nous y reviendrons plus tard, que les différences de sol de fondations n’ont une influence que
sur les modéles en 3D. Effectivement, I’approche du type étage par étage ne prend pas en considération

les déformations des étages inférieurs pour calculer la distribution des charges a un étage particulier.
3.2.6. Rigidité des colonnes

L’influence de la rigidité des colonnes a été analysée de méme que la considération de I’armature ou
non. On a choisi la borne inférieure comme ayant le méme béton que la dalle et les murs. Ensuite, on a
utilisé un béton couramment utilisé pour les colonnes préfabriquées, qu’on a considéré avec ou sans
prise en compte de I’armature. Pour des questions de simplifications (et aussi parce que I’information
est gardée secréte par les constructeurs d’éléments préfabriqués en béton) nous avons choisi un taux

d’armature p = 8% qui correspond au taux maximum prescrit par la norme suisse SIA 262 8§5.5.4.5
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(2013). Nous avons aussi analysé un cas ou nous avons pris un béton de bonne qualité auquel nous avons
appliqué un facteur fz = 5 sur le module d’élasticité afin d’avoir une borne supérieur d’une colonne
pratiquement aussi rigide que 1’acier, se rapprochant des colonnes préfabriquées fortement armées.

Ainsi les différents matériaux et leur rigidité sont présentés dans le tableau ci-dessous.

Type de béton C30/37 C80/85 C80/85, p = 8% | C40/50, fr =5

Module de Youg E [MPa] 33’600 44°400 56’000 182°000

Figure 6: Caractéristiques des matériaux des différentes colonnes
A noter que la rigidité de la colonne en C80/85 considérant les armatures a été calculé en prenant
calculant une rigidité équivalente de la maniére suivante :

_Ecx AL+ Egx A
e Aot

3.2.7. Résumé des parametres étudiés

Le modele a été calculé pour toutes les combinaisons des parametres évoquées ci-dessus. Les différentes

combinaisons analysées sont représentées dans le graphique ci-dessous

Connexions Sol bquue
rigides
Effets
4 étages différés
o Dalle non- Sol elasthue
Modele 3D o rotulées fissurée
(SCIA) étages
Batiment
tandard
SEalCE Modéle 2D
(CUBUS)

Dalle Sol élastiaue Colonne
a standard

intermédiaire

32 etages fissurée

Colonne
Sol préfabriquée
élastique
bon

Colonne
préfabriquée
avec armature

Figure 7:Schéma des combinaisons de modélisations réalisées
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3.3. Description du cas d’étude

Afin d’effectuer notre analyse de sensibilité, nous avons opté pour un modeéle le plus simple possible

comportant a la fois des murs et des colonnes. Les murs sont disposés aux centre comme c¢’est le cas

pour de nombreux batiments ou ils constituent le noyau résistant notamment aux forces latérales. Par

ailleurs, les travees entre les éléments porteurs et les dimensions de ces derniers ont été choisi pour que

ce soit un modele tout & fait plausible. Les colonnes sont disposées de maniére périphériques.

|

L] ]
=] (=]

=

[

Figure 8: Géométrie de la dalle type avec les appuis murs et colonnes

(modele CEDRUS)

Le tableau ci-dessous regroupe les caractéristiques géométriques principales du modéle. Les colonnes

ont été choisies pour qu’elles soient assez fine, dans le but de maximiser leur sollicitation et ainsi de

pouvoir mieux juger de I’effet du fluage. Un méme type de réflexion nous a mené a choisir une épaisseur

de mur conséquente, afin que le phénomeéne de retrait y soit beaucoup plus prononcé que pour les

colonnes.
Type d’élément Dimensions
Dalle 20.0x 20.0 x 0.25 m*
Colonnes 02x0.2x3.0m?
Murs 6.0x0.3x3.0m?
Portée entre éléments porteurs 6.0m

Tableau 2: Description de la géométrie des éléments principaux du cas d'étude

20



Concernant les matériaux utilisés pour les dalles et les murs, nous avons choisi la classe de béton la plus

répandue a I’heure actuelle en Suisse pour ce type d’éléments, c’est-a-dire du C30/37.

3.4. Analyse de I'influence des parametres

Dans ce chapitre nous essayons de donner des tendances pour percevoir un peu mieux 1’influence de
chacun des parametres résumés au 8§3.2.7. Ainsi, les maximums des variations ont été choisis pour
caractériser les tendances générales. Effectivement, cela ne faisait aucun sens de réaliser des moyennes
puisque les paramétres n’ont pas été choisis aléatoirement. Bien que cette démarche soit moins
scientifique dans le sens statistique du terme, elle a cependant le mérite de donner des ordres de grandeur.
Ces derniers sont utiles afin de quantifier de maniére qualitative ’effet d’une modification d’un

parameétre sur I’effort normal d’une colonne.
3.4.1. Variation globale

Dans ce sous-chapitre, nous traitons des différences des diverses combinaisons avec comme cas de
référence le cas standard par défaut ou 1’utilisateur ne change aucun parametre. Ainsi, a été choisi le cas
ou les connexions entre les murs, les colonnes et la dalle sont rigides, ou tous les éléments sont modélisés
avec le méme béton en prenant pas en compte ni la fissuration de la dalle et ni les effets différés, ou un
sol de fondation complétement rigide est considéré et ol une analyse instantanée au temps final est
réalisée. Les pourcentages du tableau ci-dessous représentent le maximum des différences entre le cas

standard et les autres combinaisons.

Nombre d’étages 2D 3D

4 étages <20% <11%
8 étages <20% <32%
32 étages <35% <147%

Tableau 3: Maximum des différences en pourcentages entre le cas standard et les autres combinaisons en fonction de
I'approche de modélisation

On remarque que 1’ordre de grandeur des variations est conséquent et que ces derniéres sont beaucoup
plus influencées par la grandeur du batiment s’il a été modélisé en 3D. Des analyses des influences de

chaque parameétre indépendamment des autres sont présentées dans les prochains sous-chapitres.
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3.4.2. Influence de la rigidité des colonnes

De maniére générale, entre une colonne avec la méme rigidité que les murs et une colonne préfabriquée
avec un taux d’armature de 8%, les tendances sont résumées pour les approches 3D et 2D respectivement

au Tableau 4 et au Tableau 5. Les pourcentages de différences sont obtenus de la maniére suivante :

N
A(%) = <1 i>*100

Ncgo/p=8%

Nombre d’étages Sans effets différés Avec effets différés
4 étages <4% <10%
8 étages <10% <15%
32 étages <28% <40%

Tableau 4: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modeles avec des colonne du méme béton que les murs,
et ceux avec des colonnes de type préfabriquées pour I’approche 3D

Nombre d’étages Sans effets différés Avec effets différés
4 étages <11% <11%
8 étages <5% <19%
32 étages <13% <45%

Tableau 5: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modéles avec des colonne du méme béton que les murs,
et ceux avec des colonnes de type préfabriquées pour I'approche 2D

Comme attendu, plus la colonne est rigide, moins elle se déforme et donc plus elle attire d’efforts. Par
ailleurs, Les maximums des variations proviennent toujours de modéles avec des dalles non-fissurées.
La modélisation de la fissuration des dalles réduit la variation de I’ordre d’un facteur 2. Les variations
sont sensiblement les mémes si les effets différés sont considérés. Sans les effets différés, la tendance
d’une augmentation de la variation avec la hauteur est claire pour les modeles 3D mais pas pour ceux
réalisées avec I’approche 2D.

Le comportement de suspension des colonnes aux dalles apres leur raccourcissement est schématisé a
la Figure 9. En définitive, moins la colonne est rigide, plus elle va se déformer comparativement aux
murs et donc moins elle va attirer d’efforts. Les variations ne sont pas négligeables méme pour un
batiment de 4 étages et il est nous parait plutdt évident de modéliser la colonne avec le béton spécifique

utilisé sur chantier, car si on sous-estime sa rigidité dans le modéle, les efforts réels attirés peuvent
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s’aveérer étre significativement plus grands. Les implications de ces sous-estimations d’efforts ont le

potentiel de conduire a des problémes de poingonnement autour des colonnes et donc de rupture fragile.

Redistributions des forces

ﬁ-’—:=—::>

ﬁ
T
i

Tassement d'appuis

Figure 9: Schéma de la redistribution d'efforts suite & un raccourcissement d'une colonne

3.4.3. Influence de I’armature dans une colonne

On analyse ici plus précisément 1’influence de la considération de 1’armature avec un taux de 8% ou de
sa négligence. Les résultats des variations induites par la prise en compte ou non I’armature dans une
section de colonne sont résumés pour les approches 3D et 2D au Tableau 6 et ils sont obtenus de la

maniére suivante :

N
A(%) =<1 i) *100

Ncgo/p=8%

Nombre d’étages Approche 3D Approche 2D
4 étages <4% <7%

8 étages <7% <10%

32 étages <18% <22%

Tableau 6: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modéles avec des colonne en considérant un taux
d’armature de 8% ou non

A nouveau, la modélisation des barres d’armature augmente la rigidité des colonnes et induit une
attraction plus grandes des charges dans les modeles. Globalement, moins la colonne est rigide et plus
la prise en compte de I’armature a de I’importance. D’autre part 1’effet de I’armature est pratiquement

multiplié par un facteur 2 si 1’on considere les effets diftérés.
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L’influence de la considération de 1’armature dans une section est relativement faible pour un batiment
de 4 étages. Logiquement, plus le batiment devient grand et plus ce paramétre a de 1’influence.
Cependant, la majorité des batiments en Suisse est en-dessous de 8 étages. Par conséquent c’est un
niveau de détail qu’on peut négliger seulement si 1’on garde a I’esprit I’ordre de grandeur et qu’on puisse
le prendre en compte quand on analyse le taux d’utilisation d’une section ou le taux de conformité lors

d’une vérification au poingonnement par exemple.

3.4.4. Influence de la rigidité du sol de fondation

Tout d’abord, nous rappelons ici que la modélisation du sol de fondation n’a aucun effet sur la descente
de charge pour 1’approche étage par étage (2D). Pour I’approche 3D, les résultats des différences entre

les efforts dans les colonnes avec un sol complétement rigide ou un sol mou (ks=20MN/m?®) sont

résumées dans le Tableau 7 et les différences sont obtenues de la maniére suivante :

N, _ 3
A(%) =(1_W) *100
kg=00

Nombre d’étages

Dalle non-fissurée

Dalle fissurée

4 étages <2% <2%
8 étages <10% <3%
32 étages <83% <29%

Tableau 7: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modeles avec un sol soit complétement rigide soit mou
pour l’approche 3D

Pour I’approche 3D, de maniére générale la modélisation d’un sol élastique mauvais plutdt que
complétement rigide n’a que trés peu d’effet pour 4 ou 8 étages, particuliérement si la dalle est fissurée.
Pour un grand batiment, ’influence devient considérable. 1l faut préciser que 1’influence est d’autant
plus prononcée si toutes les connexions entre éléments sont modélisées de maniere rigide. Ainsi, les
différences sont multipliées par un facteur 2 pour 32 étages notamment.

La variation doit étre comprise selon la tendance qu’en présence d’un sol élastique, un tassement plus
prononce sous les murs du noyau s’établit (cf. Figure 11), engendrant donc un transfert d’une partie des
charges des murs aux colonnes, voir Figure 10. En d’autre terme, plus un sol est rigide et moins les

colonnes sont chargées comparativement avec un sol plus mou.
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3.4.5. Influence de la fissuration de la dalle

Les tendances de I’influence de la considération de la fissuration des dalles sont résumées pour les

approches 3D et 2D respectivement au Tableau 9 et au Tableau 10, et ces variations sont obtenues de la

maniere suivante :

Tableau 8:

No.s»
A(%) =(1-%)*100
0

Nombre d’étages

Sans effets différés

Avec effets différés

4 étages <8% <11%
8 étages <20% <26%
32 étages <53% <53%

Tableau 9: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modéles considérant la fissuration de la dalle pour

["approche 3D

Nombre d’étages

Sans effets différés

Avec effets différés

4 étages <10% <12%
8 étages <8% <20%
32 étages <24% <48%

Tableau 10: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modeles considérant la fissuration de la dalle pour
l’approche 2D

De maniére générale, on peut affirmer que la fissuration de la dalle a beaucoup plus d’influence sur
colonne faiblement rigide que pour des colonnes trés rigides. De la méme maniére, I’effet de la

fissuration de la dalle pour un sol rigide est environ deux fois plus élevé que pour un sol mou.

La fissuration de la dalle atténue les redistributions d’efforts et donc les colonnes sont plus chargées. En
d’autres termes, une dalle fissurée atténue D’entrave des colonnes et des murs et cela diminue les
contraintes dues aux déplacements relatifs empéchés. Ce phénomeéne implique beaucoup moins de
redistribution d’efforts et par conséquent le phénomeéne de suspension de la colonne par la dalle est

fortement atténué (voir Figure 12), d’ou des efforts plus grands dans les colonnes.
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Figure 12: Schéma de la redistribution d'efforts suite a la fissuration de la dalle

3.4.6. Influence de la prise en compte des effets différés du béton

Les tendances de I’influence de la considération des effets différés du béton sont résumeées pour les

approches 3D et 2D au Tableau 11, et les différences sont obtenues de la maniére suivante :

Ng,/a1+
A(%) = <1-$> *100
Nombre d’étages Approche 3D Approche 2D
4 étages <7% <8%
8 étages <16% <16%
32 étages <30% <30%

Tableau 11: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modéles avec prise en compte des effets différés pour
des éléments colonnes et murs

De maniére générale, plus le sol de fondation est rigide et moins la colonne est rigide, plus I’influence
des effets différés est grande. D’autre part, les tendances dans les écarts sont trés similaires entre les
deux approches.

La prise en compte des effets différés résulte en une déformation plus prononcés des différents éléments.
Plus spécifiquement, avec le I’effet du fluage, les colonnes se tassent plus que les murs et ainsi la
considération des effets différés implique un déchargement des colonnes. L’effet du retrait appliqué aux
murs raccourcit les murs et ceci résulte en un transfert de charges vers les colonnes. Les effets combinés
résultent en un déchargement amoindri des colonnes et donc tout de méme une redistribution d’effort

des colonnes vers les murs, voir la Figure 13.
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Le fait que les colonnes soient déchargées pourrait rassurer 1’ingénieure du fait qu’en sans prise en
compte de ces phénomenes, on obtient une surestimation des efforts dans les colonnes. Les résultats
sont du coté de la sécurité pour les colonnes. Toutefois, aucun effort ne disparait et par conséquent si
les colonnes se déchargent c’est que les murs vont se charger pour compenser. Ainsi, on peut sous-
estimer de beaucoup les efforts dans les murs et les problémes d’efforts tranchant et de poingonnement

aux abords murs peuvent étre critiques.

Efforts internes 1D

Valeur: N

Calcul linéaire

Combinaison: ELS_LONG_terme
Systéme de coordonnées: Principal
Extréme 1D: Elément

Sélection: B351, B374, B398, B422

Retrait &

fluage Retrait

Figure 13: Modeles SCIA donnant [’effort normal dans une colonne de bord selon les combinaisons d’effets différés
3.4.7. Influence du type de connexion entre éléments structurels
Les tendances pour les différences entre des connexions rigides ou rotulées sont présentées au Tableau

12 et sont calculées de la maniére suivante :

Nrigides

A(%) = (1- )*100

rotulées
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Nombre d’étages Approche 3D Approche 2D

4 étages <11% <18%
8 étages <9% <15%
32 étages <50% <25%

Tableau 12: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modéles avec connexions rigides ou rotulées

Les différences relatives aux types de connexions ne sont pas a négliger, cependant cette conclusion
coule de source pour n’importe quel ingénieur ayant suivi a des cours de statique.

Par ailleurs, un modéle aux connexions rigides ne charge pas plus les colonnes que le modéle aux
connexions rotulées. Pour comprendre ce phénoméne il faut regarder le modele dans sa globalité et ne
pas uniquement s’intéresser a la rigidification de la connexion de la colonne mais aussi a celle du mur.
Ainsi, en réfléchissant en termes de pro rata des rigidités, le fait de bloquer les rotations au niveau des
murs est beaucoup plus significatif que le blocage des rotations des colonnes. Par conséquent, le fait de
bloquer les rotations des colonnes augmente sa reprise de charge, cependant cette action est éclipsée par

la rigidification proportionnellement plus grande du mur.
3.4.8. Influence du type modéle entre 2D et 3D

Les tendances pour les différences entre les approches 2D et 3D sont présentées au Tableau 13 et au
Tableau 14 et sont calculées de la maniére suivante

N
A(%) = (1- o

)*100
2D

Nombre d’étages

Colonnes de bords

Colonnes d’angle

4 étages <12% <13%
8 étages <38% <13%
32 étages <150% <135%

Tableau 13: Borne supérieure des différences en pourcentages entre les modeles 2D et 3D

Les différences entre les deux types d’approches sont déja significatives pour 4 étages et tendent a

exploser au fur et a mesure que le batiment gagne en hauteur.
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Nombre d’étages AN [kN] colonnes de bords AN [kN] colonnes d’angle

4 étages 94 66
8 étages 449 143
32 étages 3982 3315

Tableau 14: Borne supérieure des différences des efforts normaux entre les modéles 2D et 3D

Le Tableau 14 représentant les valeurs absolues des différences entre approches 2D et 3D est peut-étre
plus parlant.

Les différences proviennent essentiellement du fait que I’approche 2D pour calculer les efforts de la
colonne du i™ étage, ne prend pas en considération les déformations des étages inférieures. La
considération des déformations des étages inférieures est, elle, considérée dans le modéle 3D. La
démonstration de cette explication est réalisée avec la Figure 14 et la Figure 15 qui représentent
respectivement les déformations des dalles du rez-de-chaussée et du 8°™ et dernier étage. On remarque
que le profil des déformations entre ces deux étages est pratiquement le méme pour le modeéle 2D alors

qu’il est complétement différent pour le modele 3D.
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Figure 14: (a) Déformations verticales au rez-de-chaussee avec le modéle 2D et (b) avec le modéle 3D
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Figure 15: (a) Déformations verticales au 8éme étage avec le modele étage par étage (2D) et (b) avec le modele 3D (SCIA)

3.5. Synthése des tendances générales

Tout entrave au déplacement provoque des efforts, ainsi plus la structure est flexible dans sa globalité
moins elle sera impactée par des changements de paramétres. A 1’opposé, plus la structure est rigide
(dalle non-fissurée, sol de fondation rigide, connexions rigides entre éléments, structures fonctionnant
avec des cadres rigides) plus les changements de paramétres auront d’impact sur les résultats.

Pour un batiment ayant jusqu’a 8 étages, les variations sont déja dans un ordre de grandeur conséquent.
Des lors, les erreurs de modélisation qui pouvaient étre couvertes en s’assurant d’une marge conséquente
dans le dimensionnement des divers éléments pour un batiment de 4 étages, peuvent avoir des
conséquences significatives pour les batiments d’une taille avoisinant les 8 étages.

D’autre part, Si la philosophie de la conception d’un batiment tend a optimiser les taux d’utilisation des
sections, alors il faut étre trés précautionneux lors de la modélisation, puisque des petits changements

entre paramétres peuvent avoir une influence considérable.

3.6.  Approche statistique de la variation des résultats

Afin d’avoir une vision un peu plus globale en ce qui concerne I’ordre de grandeur de la variation des
efforts dans une colonne en fonction du choix des parameétres, nous procédons a I’analyse suivante. On

émet I’hypothése que le choix des paramétres est aléatoire. De plus, a I’opposé d’une loi de matériaux
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ou une valeur de référence peut étre établie au moyen d’essais, aucun cas peut étre considéré a priori
comme étant celui représentant au mieux la réalité. C’est pourquoi nous établissons comme valeur de
référence la moyenne de toutes les variations.

XN
ST

Puis nous calculons 1’écart type et le coefficient de variation respectivement comme suit :

X(N; — p)?
Yi
cy =0/H
Il y a 84 combinaisons qui ont été réalisées avec 1’approche 3D et 24 avec I’approche 2D. Les efforts
d’une colonne de bord et d’une colonne d’angle sont analysés pour 4, 8 et 32 étages. Les résultats des
coefficients de variation se trouvent dans les tableaux ci-dessous, a noter qu’un coefficient de variation
a été calculé pour chacune des deux approches séparément puis pour I’ensemble des approches dans un

deuxiéme temps.

Type d’approche / nbr. d’étages | 4 étages 8 étages 32 étages
2D CEDRUS 4.1% 6.2% 15.0%
3D SCIA 4.0 % 9.7 % 23.8%

Tableau 15: Coefficients de variation pour une colonne de bord

Type d’approche / nbr. d’étages | 4 étages 8 étages 32 étages
2D CEDRUS 8.6 % 8.5% 75%
3D SCIA 37% 32% 19.0 %

Tableau 16: Coefficients de variation pour une colonne d'angle

Type d’approche / nbr. d’étages | 4 étages 8 étages 32 étages
Colonne de bord 4.8 % 11.5% 33.3%
Colonne d’angle 54% 4.8 % 21.9%

Tableau 17: Coefficients de variations pour I'ensemble des combinaisons possibles

Une premiere conclusion plutdt évidente que le coefficient de variation augmente globalement avec la

hauteur du batiment. Ce phénomene est tout & fait compréhensible et attendu dans la mesure ou les

32



petites différences se cumulent et prennent une importance considérable avec la hauteur. Ce phénoméne
est d’autant plus marqué que I’approche 2D qui, pour calculer les efforts d’une dalle ne considére pas
les déformations des autres alors que le modéle 3D le fait. Par conséquent de grosses variations sont
inévitables.

Les variations sont globalement plus petites pour les combinaisons avec I’approche étage par étage. Pour
les mémes raisons invoquées précédemment, ces résultats sont tout a fait compréhensibles.

On peut noter que le Cv est relativement grand pour un batiment de 32 étages. Cela confirme les
préoccupations des ingénieurs ayant réalisés de nombreuses études sur des grands batiments. L’écart
dans les modeles entre 4 et 8 étages est significativement plus faible. Toutefois, 11.7% de variation n’est
pas forcément un chiffre a prendre a la légére dépendamment du taux d’utilisation des éléments

structuraux.

4. Analyse globale des différences entre les différentes approches

Nous étudions dans ce chapitre 1’analyse réalisée avec I’approche prenant en compte les phases de
construction. Pour plus de clarté et de simplicité, nous la nommerons désormais « CSA » pour
Construction Stage Analysis. L’¢étude vise d’une part & obtenir un ordre de grandeur des différences
entre I’approche CSA et les autres approches ne considérant pas la variable temps (étage par étage et
3D). D’autre part, 1’objectif est de pouvoir jauger les résultats du module « phases de construction ».
Effectivement ce module est un peu une boite noire, c’est pourquoi nous avons développé a titre de
comparaison un code MATLAB permettant de prédire le raccourcissement des colonnes de maniere la

plus précise possible.

4.1. Principe de base de I’approche « phases de construction »

Comme précédemment discuté au chapitre §82.3, ’approche dite « phases de construction » prend en
consideération la variable temps dans le processus de modélisation et de calcul. La temporalité est donc
considérée a la fois dans les paramétres des matériaux, le chargement successif des dalles et les

compensations de hauteur a chaque étage.
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L’analyse CSA devrait créer le batiment par étape et faire varier les paramétres des matériaux en
fonction du temps écoulé. De méme, afin de garantir la planéité et la juste hauteur des dalles, cette
analyse doit considérer les compensations verticales réalisées avant le bétonnage de chaque dalle. De
cette maniére, le calcul de la distribution des charges de la i®™ n’est pas influencé par les déformations
verticales des éléments inférieurs. Par la suite, cette i™ dalle sera évidemment sujette aux déformations
induites par les ajouts de poids provenant des dalles supérieures. Par conséquent, pour calculer la
compensation verticale de la i*™ colonne, on doit considérer les raccourcissements de toutes les colonnes
inférieures créés a 1’étape antérieure.

Ce phénomeéne explique par conséquent I’allure de la courbe CSA des tassements cumulés de la Figure
16 (a). Le tassement cumulé est calculé comme la somme entre tous les tassements provenant de chaque
étape moins la compensation initiale. Ainsi, dans les étages inférieurs jusqu’a mi-hauteur, logiquement
il y a pour chaque étage, plus d’étages au-dessus de lui qu’au-dessous de lui. La part de tassements due
au poids des étages supérieures (plus nombreux) est plus grande que la part de compensation due aux
tassements antérieurs des étages inférieurs (moins nombreux), c’est pourquoi la pente est positive. A
mi-hauteur, la part liée aux tassements dus aux étages supérieurs équivaut a la part de compensation des
déformations des étages inférieurs ce qui explique que la pente arréte de croitre. Finalement, au-dessus
de la mi-hauteur du batiment, la part de compensation devient toujours un petit peu plus grande gue la

part liée aux tassements, c’est pourquoi la pente s’inverse.
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Figure 16 . (@) Raccourcissements cumulés par étage en fonction de l'approche utilisée et (B) raccourcissements cumulés par
étage en fonction des parametres considérés

L’¢écart entre les approches CSA et statique linéaire ¢lastique (SLE) est trés important au fur et a mesure
que le batiment prend de la hauteur. Il faut préciser ici que pour des batiments de grande hauteur, la
compensation verticale pour chaque étage n’est pas réalisée individuellement. Pour des raisons de
simplicité sur chantier, on regroupe généralement quelques étages et on y applique une compensation
commune équivalent a la moyenne des compensations individuelle. Ce phénomene implique, que la
courbe CSA réelle n’est pas continue. Cependant, ce processus est réalisé de telle sorte & ce que la courbe
réelle suive au mieux la courbe virtuelle. Par conséquent, cette courbe peut étre tout a fait prise comme
base de référence dans un premier temps.

La Figure 16 (b) représente 1’évolution selon la hauteur des trois différentes parts du raccourcissement

des colonnes, ¢’est-a-dire la part élastique, celle du fluage et celle du retrait.
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4.2. Descriptions et analyse des modeles CSA

Il faut préciser ici quelques points concernant la conception du modéle de comparaison des déformations
verticales des colonnes a la fois dans MATLAB et dans le programme en éléments finis SCIA.

Pour I’analyse CSA congu dans MATLAB, il a été tenu compte des compensations verticales comme
préalablement expliqué. Ensuite, concernant 1’évolution des paramétres des matériaux dans le temps, le
Model Code 2010 de la Fédération Internationale du Béton (fib) [29] a été pris comme référence. Ainsi,
les parametres évoluant en fonction du temps qui ont été évalués sont le module d’élasticité (§5.1.7 [29])
le coefficient de fluage (85.1.9.4.3 [29]) et le taux de retrait (85.1.9.4.4 [29]). Les équations ne sont pas
présentées ici pour des raisons évidentes de clarté et du fait que I’intérét de notre travail ne consiste pas
a comparer ni évaluer les différents modeéles d’évolution de comportement de ces parametres. On peut
juste préciser que le taux d’humidité de 50% a été considéré, un temps entre chaque étape de bétonnage
de 7 jours, un béton de la classe C80/95 pour des colonnes armées avec un taux de 8%, un béton de
C30/37 pour les dalles ainsi que pour les murs. Une courbe des déformations verticales cumulées a été
réalisée avec I’approche CSA au temps final de la construction de méme que deux autres a plus long
terme (aprés 5 ans) pour les approches CSA et SLE, voir Figure 17 (a).

Les écarts dans les déformations sont trés importants et si un grand batiment est analysé avec I’approche
SLE, les déformations verticales seront fortement surévaluées. Par ailleurs, les déformations ont
significativement augmenté entre la fin de la construction et 5 ans aprés la fin des travaux. Ce
comportement doit étre pris en compte en ce qui concerne les problémes liés aux redistributions d’efforts
et pour les problémes liés a I’aptitude au service des éléments porteurs et non-porteurs.

En ce qui concerne le modele SCIA, pour chaque étape de construction un nouvel étage a été réalisé
avec 1’ajout simultané de son poids propre. Les mémes caractéristiques que pour le code MATLAB ont
été définies. Les différents modeles avec les approches CSA ou SLE, prenant en compte ou pas les effets

différés sont représentées a la Figure 17 (b).
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Figure 17: (a) Raccourcissements cumulés par étage a long terme et (B) comparaison des raccourcissements cumulés par
étage les modeles FEM

Les principales conclusions de la comparaison des courbes de la Figure 17 (b) sont que le module phase
de construction en lui-méme ne représente pas bien les déformations différés. Le modéle « FEM CSA a
long terme » est le méme modele que le « FEM CSA » (qui est le modéle phase de construction de
SCIA) a I’exception prés que nous avons utilisé les mémes paramétres que décrits dans le §3.2.2 Effets
différés du béton. Par conséquent, le modele « FEM CSA » sensé modéliser les effets différés du béton
dans le temps n’est pas trés proche des déformations obtenues avec notre code de comparaison. La
probabilité que nous n’ayons pas totalement compris toutes les subtilités du programme existe et la

différence en valeur absolue n’est pas d’un intérét premier. Le plus important est que 1’ordre de grandeur
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et I’allure de la courbe soient similaires, ce qui est plus ou moins le cas. Le modele « FEM CSA a long
terme » se rapproche déja beaucoup plus des déformations obtenues par notre modele au stade final de
construction.

De la méme maniére, les approches ne considérant pas les compensations a chagque étage démontre un
profil similaire, cependant les valeurs différent significativement. C’est pourquoi nous comparons les
courbes du modele SCIA avec les courbes obtenues par notre code considérant uniquement les

déformations élastiques dues au chargement, voir Figure 18.
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Figure 18: Raccourcissements élastiques cumulés par étage

La courbes provenant soit du modéle en élément finis soit de notre code sont beaucoup plus similaires
avec cette comparaison. Par conséquent, nous sommes en mesures de dire que le module CSA du
programme en éléments finis tels que nous 1’avons paramétré, ne prend pas en compte les effets différés
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du béton. Ainsi, cette comparaison est a garder en téte pour la suite des analyses ou le modéle « FEM

CSA » est utilisé comme référence.

4.3. Comparaisons entre approches CSA et SLE 2D & 3D

Pour le cas particuliers d’un modele avec appuis rigides, nous avons étudié les écarts entre 1’approche
CSA et les approches SLE en 2D et 3D en comparant I’effort normal sur la méme colonne de bord
précédemment étudiée lors de I’analyse de sensibilité.

Dans un premier temps sont compareées les redistributions de charges entre colonnes et murs pour chaque
étage. Pour étudier ce phénomene, nous avons tout d’abord calculé la réaction de cette colonne pour
chaque approche en ne considérant qu’une seule dalle. Cet effort normal est considéré comme cas de
référence. Par la suite, la descente de charge est réalisée et les efforts effectifs de chacun des modéles
sont soustraits a la valeur du cas de référence respectif. Ainsi, par ce procédé, la quantité d’effort normal
qui est retransmis aux murs est connue et elle est représentée pour chaque modele et respectivement
pour 32, 8 et 4 étages en (a) de la Figure 19, de la Figure 20 et de la Figure 21.

Les efforts totaux a chaque étage pour cette colonne sont représentés en (b) de la Figure 19, de la Figure
20 et de la Figure 21. Cette représentation nous donne une idée plus claire de la différence en valeur

absolue entre les différentes approches.
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Figure 19: Modeles avec 32 étages :(a) force transmise d'une colonne aux murs par étage et (b) force totale par étage pour

une colonne

La premiere remarque concerne la prise en compte des effets différés. Comme on I’avait remarqué dans

I’analyse de sensibilité, le fait de considérer les effets différés induit un raccourcissement des colonnes

plus prononcé. Par conséquent, un déchargement de son effort normal au profit des murs. Ce phénoméne

est démontré aux graphiques des Figure 19, Figure 20 et Figure 21 en (a) en observant que les modeles

« Effets différés 2D & 3D » transmettent plus forces aux murs que les modeles standards « Statique

linéaire élastique 2D & 3D » et en (b) en comparant les efforts totaux de ces mémes modeles.
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Figure 20: Modéles avec 8 étages :(a) force transmise d'une colonne aux murs par étage et (b) force totale par étage pour une
colonne

Le comportement spécifique au modeéle 3D considérant les effets différés ne suit pas le comportement
initialement attendu. En effet, le module de Young étant réduit, nous nous serions attendus a un profil
similaire au modele 3D standard avec simplement des valeurs plus grandes.

Cependant, a partir du milieu du batiment une inversion de la pente peut étre observée et par conséquent
son allure devient similaire a celle du modéle considérant les phases de constructions. Ce phénoméne
s’explique grace a la diminution des charges des étages supérieurs a mesure qu’on avance dans les étapes
de construction. Ainsi, I’effet du fluage s’atténue a mesure que la charge diminue, tandis qu’a contrario
I’effet du retrait du mur devient prépondérant puisqu’il reste constant a chaque étage.

Par consequent, si le retrait devient déterminant dans les étages supérieurs, cela explique pourquoi moins
de charges sont transmises aux murs, puisque 1’effet du raccourcissement du mur charge les colonnes

comme décrit au §3.4.6.
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En ce qui concerne le modéle « phases de construction 3D », le comportement est similaire & celui du
modeéle standard 3D pour les étages inférieurs, puis diverge de maniere significative. Ce phénomeéne est
tout a fait attendu puisqu’il refléte la principale évolution de ce modéle qui est la prise en compte des
compensations verticales a chaque étape. Par conséquent, les compensations verticales induisent un
déchargement des colonnes inférieur a celui du modele standard 3D.

Pour les modeéles 2D, I’explication de la quantité plus grande d’effort normal transmis aux colonnes en
bas plutdt qu’en haut provient du fait que ce modéle considére uniquement les charges des étages
supérieurs et pas les déformations des étages inférieurs pour le calcul des répartitions d’efforts a chaque
étage. Ainsi, plus en est en bas du batiment, plus les colonnes sont chargées, plus elles vont se déformer

et donc retransmettre une partie de leurs efforts aux murs.
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Figure 21: Modéles avec 4 étages :(a) force transmise d'une colonne aux murs par étage et (b) force totale par étage pour une
colonne
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Comme évoqué précédemment, 1’écart entre les approches 2D et 3D grandit de maniére significative
avec la hauteur du batiment. L’approche donne des résultats relativement similaires aux mod¢les 3D
pour des batiments de 4 et 8 étages. Cependant, la différence devient plus prononcée pour le batiment
de 32 étages. Ainsi, ce modele censé représenter la réalité au plus proche donne un résultat intermédiaire

entre les approches 2D et 3D, ces derniéres étant par conséquent les deux bornes extrémes.

5. Discussion annexe sur certains risques de la modélisation

Nous avons étudié beaucoup de cas de figures menant a des redistributions de charges entre les murs et
les colonnes au travers de la dalle. Il s’agit dans ce sous-chapitre d’évaluer de maniére qualitative
guelques potentielles implications de ces redistributions d’efforts.

Une premiére implication est qu’un transfert de charge ne peut se réaliser qu’au moyen d’une
déformation dans la dalle. Ainsi cette redistribution des efforts ne se fera sans probléme que si la
structure a un comportement assez ductile permettant ces transferts. Deux aspects centraux sont alors a
prendre en compte.

Premiérement, il faut prendre garde aux problémes d’aptitude au service. Sont sous-entendues par
problémes d’aptitude au service les problémes liés a la fissuration et a la déformation ou fléche
admissible pour les éléments structurels autant que pour les éléments non structurels (ascenseurs,
fagades, etc...). Les conséquences de la fissuration du béton sont notamment & considérer sous 1’angle
de la durabilité si les éléments sont exposés (problemes de carbonatation ou de réactions alcalis-

granulats).

D’autre part, il s’agit également de s’assurer de la capacité des éléments a reprendre les charges
transférées. Par exemple, la résistance a la flexion des dalles dus aux moments provenant de I’entrave
aux déplacements issus des tassements différentiels [9], doit étre suffisante. Par ailleurs, le principal
contrdle doit permettre de s’assurer qu’il n’y ait aucun risque de rupture fragile a 1’effort tranchant du
type poinconnement des dalles autour des colonnes ou des murs.

Ainsi, pour des batiments de grandeur raisonnable, une redistribution d’efforts devrait normalement étre

absorbée par les différentes marges de sécurité prises lors des dimensionnements des éléments.
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Effectivement, un mur ou une colonne possede généralement des réserves, étant généralement
dimensionné avec une certaine marge. En d’autres termes, le taux d’utilisation, c’est-a-dire la
sollicitation divisée par la résistance, est habituellement bien inférieur & 100%. Cependant, un exemple
d’un probléme ayant le potentiel de conduire a une rupture fragile de poingonnement est représenté a la
Figure 22. Effectivement, dans le cas ou la redistribution n’affecte pas directement la sécurité des
différents éléments, elle a cependant le potentiel d’étre un risque dans des cas de figures spécifiques qui

n’auraient pas été considérés.

(a) (b)
Figure 22: Schéma représentant en (a)un probléme de redistributions d'efforts dans un batiment et en (b) un zoom du probléme
de poingonnement potentiel
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6. Conclusion

Tout d’abord, 1’étude de la littérature nous a permis de découvrir que beaucoup de paramétres de
modélisation étaient attentivement pris en considération pour les trés grands batiments. Toutefois,
aucune étude ne démontre clairement a partir de quelle hauteur il est nécessaire d’effectuer une
modélisation suivant une approche plus poussée, et surtout en-dessous de quelle hauteur de telles
considérations sont-elles négligeables ou pas.

Dans un second temps, 1’analyse de sensibilité des paramétres nous a vraiment permis de mieux
comprendre les implications de chaque modulation de paramétres. De plus, les résultats donnent des
tendances des influences selon la hauteur du batiment de différents éléments de modélisation tels que la
rigidité des colonnes et du sol de fondation, la prise en compte des effets différés du béton et de la
probable fissuration des éléments porteurs ou encore la modélisation de la connexion entre les colonnes,
les murs et les dalles. Ces tendances en termes d’ordres de grandeur peuvent s’avérer utiles lors d’un
dimensionnement d’un batiment. Ainsi, nous avons notamment pu remarquer que de maniéere générale,
plus la structure était flexible et moins elle était sensible aux modifications de parametres.

Finalement, 1’étude de 1’approche considérant les phases de construction de méme que 1’évolution de
certains parameétres du béton (module d’élasticité, coefficient de fluage et retrait) en fonction du temps
nous ont permis de mieux comprendre le comportement réelle d’une structure. De méme, avec les
comparaisons des différentes approches, nous avons mieux pu observer les écarts entre les deux bornes
extrémes que sont les approches « étage par étage » et « 3D instantané » et le comportement plus proche
de la réalité modélisé par le module « phases de construction ». Par ailleurs, les écarts, relativement
faibles pour un batiment de 4 étages, deviennent gigantesques pour un batiment de 32 étages (jusqu’a
150% de différence) selon les différentes approches utilisées.

D’autre part, avec la conception puis la comparaison des résultats de notre code permettant de modéliser
les tassements cumulés des colonnes d’un batiment avec ceux obtenus par les programmes aux éléments
finis, nous avons pu juger des effets réellement pris en compte par notre modélisation 3D SCIA. Par

conséquent, nous relevons de I’importance d’effectuer des comparaisons simples ou tous les paramétres
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sont sous contrdle, afin de ne pas se fier uniquement a sa propre connaissance, souvent aléatoire, des
programmes de calcul de structures utilisés.

Des études futures pourraient s’intéresser a plusieurs autres typologies de batiments dans leur géométrie
et dans le type et la disposition des éléments porteurs. Ainsi, il serait intéressant de comparer les ordres
de grandeurs des variations d’effort normal obtenus dans un élément avec les résultats obtenus dans
notre étude afin de savoir si les tendances de variations dependent beaucoup de la typologie du batiment.
D’autre part, il serait aussi intéressant d’effectuer une analyse systématique des variations dans les
résultats en fonction d’un nombre d’étage croissant. Cette étude, cumulée avec la définition d’une valeur
seuil pour n’importe quel effort interne (effort normal, effort tranchant ou moment de flexion) pourrait
nous en apprendre plus sur le choix du type d’approche selon la hauteur du batiment.

Finalement, il serait trés intéressant d’effectuer une étude monitorant le comportement d’un batiment
réel. De la sorte, nous pourrions comparer avec plus d’acuité les prévisions de la modélisation avec les

comportements réels effectifs.
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