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Les armatures Lisses ont été utilisées dans le béton armé depuis son invention dans 

les années 1880 jusqu'à l'apparition des premières barres crénelées commerciales, vers la 

fin des années 1950. Cet intervalle correspondant à une époque plutôt prospère durant 

laquelle les armatures lisses ont été utilisées dans la construction de nombreux bâtiments et 

ouvrages routiers. Il s'avère qu'au Québec, et en Amérique du Nord en général, une 

grande quantité de ponts en béton armé, encore utilisés aujourd'hui, ont été construits à la 

fui de cette epoque. 

Le fait que l'effort de flexion ne soit ?as constant tout le long de la portée des 

poutres a forcé les ingénieurs de I'époque. soucieuv de minimiser les quantités de 

matériaux, à interrompre le; barres dans les zones où celles-ci n'&aient plus requises. 

Cette interruption nécessitait d'ancrer les barres à l'intérieur de la portée. L'évaluation 

récente de certains ponts construits à cene époque révèle des fissures qui indiquent que les 

méthodes de cdculs et les hypothèses utilisées pour calculer ces longueurs d'ancrage 

ttaient probablement errodes. 

Ce mémoire propose une itude à trois volets permettant de détermine- avec le plus 

de précision possible, une valeur pour l'adhérence et l'ancrage des barres d'armatures 

lisses, cette valeur devant par la suite permettre d'haluer des ouvrages existants construits 

avec de telles barres. 

Le premier volet, expérimentai, comprenait une série de douze essais 

d'arrachement, suivi d'essais de flexion sur cinq poutres en béton amé. Le programme 

expérimentai a été réalisé au Laboratoire de Structures de l'iicole Polytechnique de 

Montréal. Le dimensio~ement des poutres était représentatif des ponts conçus en 
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Amérique du Nord entre les années 1940 et 1960. tant dans le choix des sections que dans 

celui des matériaux utilisés. 

Les résultats de l'étude ont démontré que le calcul des longueurs de développement 

n'étit pas en Bute et qu'il ét i i t  possible d'a~eindre la !unite élastique de l'acier des 

armatures avec les hypothèses utilisées a l'époque. Cependant l'Cnide a également 

démontré qu'il était impossible d'aller au-delà de cette limite, ce qui engendre des 

problèmes de résistance résiduelle et, donc, de ductilité. 

Finalement, les résultats ont été comparés aux valeurs provenant de codes de 

pratique de l'époque et d'aujourd'hui, notamment la norme de construction en béton armé 

(CAN3-A23.3-M94) et la norme canadienne de conception des ponts routiers (CAN/CSA- 

S6-88). 



viii 

ABSTRACT 

Plain steel bars used as reinforcement in concrete have been used in reinforced 

concrete since its first appearance in 1880 up to the introduction of commercial 

deformed bars at the end of the 1950's. This period corresponds to a fiourishing era 

during which severai buildings and btidges were built with this plain bar reinforcement. 

In the province of Quebec. as well as in the whole North America, many of these 

reinforced concrete bridges are still in use today. 

Bending moment in bndge girders. which are generally long, varies dong their 

length. and design engineers willing to Save material use to interrupt the reinforcement 

where it was not required. Therefore reinforcing bars had to be anchored within the span 

of the girders. Recent studies on existing bridge girders showed excessive cracking and 

large deflection that seem to invalidate the methods and the assurnptions that were used 

in design of these girders. 

This thesis presents the results of a three phase nudy perfomed to obtain a 

reliable value of the bond resistance for plain reinforcing bars. in addition. the 

behaviour of reinforcement under ul ti mate load is also investigated to evaluate more 

accurately the flexural capacity of existing bridges. 

The experimental part of this study consisted of twelve pull-out test on plain bars 

and a series of five flexunl tests on full scale beams. Al1 tests were performed at the 

Structures laboratory of École Polytechnique de Montréal. The beams hwe been 

designed according to procedures used in bridge design between 1940 and 1960. ail the 

panmeters being the sarne From the dimensions to the materials. 



The results of the study show that the methods and assumptions used in the 

drvelopment length calculations were not faulty and it is possible to develop full 

capacity of plain reinforcing bars. The snidy also indicated. however. that even if the 

yield can be reached, it kvas not possible to develop stress above this limit, which cause 

residud mer-strength and ductility problems. 

Finally, the results have been compared to curent code values, namely the 

Reinforced Concrete Building Code ( C M 3  A23.3494) and the Canadian Bridge 

Building Code (CANKSA S6-88). 
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CHAPITRE 1 

INTRODUCTION 

Ce chapitre comporte un bref historique de l'utilisation du béton armé suivi d'une 

description des problèmes encourus suite à l'utilisation de barres d'armature lisses. Il 

présente Çgalement l'origine et les objectifs du projet de recherche ainsi qu'une 

description de l'hy>~roche utilisée. Finalement, on y présente un survol des sujets 

abordés dans chaque chapitre du présent mémoire. 

1. I Historique 

Dkji. à l'époque de l'Empire Romain. le béton était couramment utilisé dans la 

confection de plusieurs ouvrages d'importance, dont. entre autres. le Panthéon de Rome 

construit en 27 av. J.-C. (Walther et Miehlbradt. 1990). Cependant, toutes les pièces 

constituees de ce matériau ne pouvaient être soumises qu'à des efforts de compression, 

la résistance en traction du béton étant insuffisante. 



Figure 1.1: Coupole du Panthéon de Rome (27 av. J.-C.). 

Il fallut attendre la fin du siècle dernier pour voir apparaître l'utilisation des 

premières formes de béton armé. En effet ce n'est que vers 1850 que le Français Joseph 

Monier obtint le premier brevet portant sur l'utilisation de l'acier comme mature dans 

le béton. Par la suite. de nombreux autres brevets furent attribués quant à l'utilisation du 

béton armé dans un grand nombre d'applications. les tuyaux. les réservoirs, les dalles et, 

surtout. les ponts. 



Les premières formes de béton armé étaient très rudimentaires. le béton utilisé 

étant de piètre qualité. avec un rapport eadciment très élevé et une mauvaise 

compaction. De son côté. l'acier servant d'armature ne possédait quhne résistance 

minimale et sa surfàce était lisse. 

Au début du X Y !  siècle. la révolution industrielle favorisait une économie 

florissante et un grand nombre de projets d'envergure eurent lieu durant cette période. 

L'augmentation continuelle de la circulation automobile favorisa l'expansion des 

réseaux routiers et avec ceux-ci le nombre de ponts. A cette époque, In main d'œuvre 

était relativement bon marché et, de ce fait, la construction de ponts en béton armé était 

beaucoup plus économique, pour de courtes et de moyennes portées. Un très grand 

nombre de ponts ont donc été construits durant cette période. Lkpparition et I'évolution 

des aciers d'armature crénelés eurent lieu progressivement durant les années 1940 et 

1950. A partir de 1950. le code américain AC1 spécifiait que l'utilisation d'armatures 

lisses sans ancrage mécanique était prohibée (AC1 Cornmittee 318. 1950). Par 

conséquent. la plupart des ponts construits avant 1950 comprennent donc des ma tu re s  

lisses. sans ancrage mécanique. offrant très peu d'adhérence avec le béton. 

Les barres d 'mature  lisses utilisées étaient de deux types: les sections 

circulaires et les sections carrées. Ces barres n'offraient pas une adhérence intéressante 

et les méthodes de calculs étaient très empiriques. Cette lacune du point de vue de 

l'adhérence fut constatée au début des années 1940 (Watstein. 194 1) et certaines barres 

crénelées apparurent alors sur le marché. Cependant il fallu attendre l'année 1947 pour 

qu'apparaisse la première norme en Amérique du Nord. ASTM A30547T. concernant la 

fabrication des armatures crénelées (Mains. 195 1). D'abord très peu efficaces. les 

concepts de crénelure évoluèrent jusqu'à leur apparence et leur efficacité actuelles. 



1.2 Comportement des poutres armées avec des armatures lisses 

Avec l'augrnentation continuelle des charges routières sur les ponts et, la 

tendance populaire croissante dans le domaine du bâtiment à modifier la vocation de 

bitiments cxistants. In nécessité de pouvoir déterminer avec précision fa capipricité de 

structures existantes se fait ressentir de plus en plus. Or. certaines constatations faites 

sur des structures eistantes semblent démontrer que plusieurs de celles-ci ne semblent 

pas posséder la capacité pour laquelle elles ont été conçues. 

Lon de I'tvduation ou, simplement, d'une inspection de routine, certains ponts 

routiers ont en effet démontré une fissuration excessive de leurs poutres principales. 

Cette fissuration fut tout d'abord associée à une lacune au niveau de la résistance en 

cisaillement, compte tenu de la quantité minimale d'ttrirrs qui etait permise dans les 

normes de construction de Itépoque. Cependant, certaines de ces fissures furent 

également observées dans des poutres contenant une armature transversale suffisante, ce 

qui remit en question l'hypothèse selon laquelle seule la faible résistance en cisaillement 

était en cause (Taub et Neville. 1960 et Borneau et Massicotte. 1994). 

En fait. toutes les constructions en béton armé reposent sur l'hypothèse d'une 

action composite totale, c'est à dire que le béton et l'acier sont intimement liés l'un à 

l'autre. et toute dérogation ii cette hypothèse entraine automatiquement une diminution 

de la capacité de la membrure considCree. Il semblerait que le comportement inadéquat 

des poutres, mentionné plus tôt. pourrait être lié à une lacune au niveau de l'ancrage des 

armatures lisses. Due à une sollicitation des barres d 'ma tu re  près de leur limite 

élastique ou à l'application d'efforts répétés causés par les charges routières. les barres 

auraient perdu leur adhérence et se seraient mises à glisser. entraînant une fissuration 

sévère. semblable à celles causées par une rupture en cisaillement. 



Une 

en traction 

mauvaise évaluation de la longueur nécessaire pour développer la capacité 

des matures  lisses serait à I'ongine de ces ruptures. De surcroît. le 

comportement tout entier de l'action composite observée entre le béton et l'acier pourrait 

également être mis en cause. Les barres d'armatures, faute d'ancrage, ne pouvant 

développer leur plcixx capacité, le comportement global 5 !'ultime et 13 résistance 

résiduelle pourraient être remis en question. 

1.3 Évaluation de Ir capacité des ponts existants 

Le réseau routier du Québec compte près de 8500 ponts et viaducs, dont près de 

la moitié ont été conçus pour résister a des chargements deux fois inférieurs à ceux qui 

circulent actuellement sur nos routes. Avec l'augmentation continuelle des charges 

routières. cet Çtat de fait s'aggrave de jour en jour. Pour demeurer compétitif et pour 

offrir un service adéquat. le réseau routier doit s'adapter en mavimisant l'utilisation des 

structures cxistantes tout en évitant de causer des séquelles irréparables et coûteuses a 

ces dernières. Heureusement. les ponts conçus entre les années 30 et 50. qui sont encore 

nombreux a être en service. ont généralement été surdimensiomés. ayant été conçus 

suivant des normes et des méthodes de calcul différentes de celles utilisées aujourd'hui. 

Il incombe maintenant d'établir leur capacité réelle de la façon la plus exacte possible. 

L'évaluation de la capacité de ces ponts permet de déterminer s'ils peuvent 

adéquatement supporter les charges routières actuelles ou si on doit les renforcer ou les 

remplacer. 



Au Québec. le ministère des Transports a élaboré un plan d'action en plusieurs 

points dont le deuxième concerne tout particulièrement le présent mémoire (Lemay. 

1 992); 

.Développer un programme amélioré d'inspection; 

.Élaborer un programme d9évaluation des ponts potentiellement faibles; 

.Renforcer les mesures de contrôle routier des charges pour assurer le respect de 

la réglementation: 

.Mettre sur pied un programme de renforcement pour augmenter la vie utile des 

structures existmtes, 

En ce qui concerne l'ivaluation des ponts. Ir ministère des Transports utilise le 

Chapitre 12 de la norme CANICSA-S6-88 (supplément CSA, 1990). Cependant. cette 

norme ne traite pas spécifiquement de l'ancrage des barres lisses des structures 

sxistantes. 



1.4 Principes d'ancrage des barres d'armature 

1.4.1 Transfert des efforts entre le béton et l'armature 

Les barres d'armarure peuvent reprendre les efforts pour iesquels d e s  ont 6tt  

dimensionnées qu'à condition qu'elles soient ancrées de façon adéquate. La force 

sollicitmt chaque barre doit être transmise au béton progressivement si l'on disire éviter 

que ce dernier n'éclate sous une trop grande contrainte. La distance entre la section où la 

barre est encore pleinement sollicitée et son extrémité est appelée la longueur d'ancrage. 

Les ancrages doivent avoir une résistance suffisante et un comportement en service 

satisfaisant. ce qui implique (Walther et Miehlbradt, 1990): 

A l'ultime: Sécurité au glissement 2 Sécurité à la rupture de la barre: 

En service: déplacement de l'extrémité libre de la barre 5 0.01 mm. 

L'efficacité d'un ancrage dépend de plusieurs paramètres: 

type d'ancrage: 

diamètre de la barre (rapport section/périrn&e): 

surface des aciers (présence ou absence de relief): 

qualité du beton (adhérence, résistance en traction): 

état de contrainte dans le béton (par exemple les zones d'appui; 

béton tendu ou en compression): 

type de sollicitations (permanentes ou cycliques): 

contrainte de traction dans !a barre, 



Le moyen le plus simple d'ancrer une b m e  est de la prolonger et d'assurer ainsi 

le transfert des efforts par l'adhérence de la barre dans le béton. La répartition des 

contraintes dans le béton et dans l'acier sur la longueur d'ancrage de la barre est 

schématisée à la figure 1.3. On peut également tracer l'évolution de la contrainte 

d'adhércncc acier-béton Ic long dc I'mciagc. 

Tmjrctoires des contraintes 
principales de compression 

T, 

Trajectoires des contnintes 
principales de tnction 

1 
1 C, = longueur d'ancrage 

Contrainte d'adhérence constante 
admise pour la détermination de C, 

Disuibution de la conaintc d'adhércncc 

Figure 1.2: Distribution des contraintes béton-acier. 



Comme le montre la figure 1.2. l'ancrage donne lieu à des tractions transversales 

dans le béton. Ces tractions transversales sont les plus fortes là ou les contraintes 

d'adhérence sont maximales, c'est-à-dire dans le dernier tiers de la longueur d'ancrage. 

Dans cette région. le recouvrement de béton doit être suffisamment épais pour éviter 

!'éclatement sous l'action des tractions transversales. 

On voit que la contrainte d'adhérence varie considérablement sur la longueur 

d7ancrage. Cependant. pour le calcul, on peut admettre une contrainte d'adhérence Ta 

moyenne. En exprimant l'équilibre du segment de barre de longueur 1. et de périmètre 

p, on peut trouver une expression de la longueur d'ancrage nécessaire: 

Avec: 
e, = 

r, = 
As = 
db = 
h = 

On en déduit que 

longueur d'ancrage de la barre; 
contrainte d'adhérence moyenne: 
aire de la section; 
diamètre de l'armature: 
limite tlastique de l'armature. 

la longueur d'ancrage doit @tre proportionnelle au diamètre de 

la barre et inversement proportionnelle à la contrainte moyenne de rupture d'adhérence, 

cette dernière dépendant des différents facteurs énumérés plus tôt. Enfin. pour une barre 

carrée de dimension d,, on peut aisément démontrer que l'équation [1-21 s'applique 

également. 



1 -4.2 Ancrages mécaniques 

Dans plusieurs applications. l'élément structurai dans lequel prennent place les 

armatures ne possède pas une dimension ou une forme permettant de fournir une 

longueur d'mcnge rectiligne suffisante. Dms ces cas. ou encore dans le but d'assurer 

un ancrage complet, l'ancrage des barres peut également être assuré au moyen de 

crochets ronds ou en coude. Pour les aciers lisses, les crochets ronds et les plaques 

d'extrémité soudées constituent d'excellents moyens pour fournir un ancrage adéquat. 

Grâce aiLu pressions locales très fortes s'exerçant sur le béton à l'intérieur du 

crochet (figure l.3), un crochet rond est généralement capable d'assurer a lui seul la 

résistance à l'arrachement (Taub et Neville. 1960). Cependant. pour limiter le 

glissement. on fait précéder le crochet d'une certaine longueur d'ancrage, sur laquelle 

une partie de la force est reprise par adhérence. Cette longueur est évidemment 

idtrieue à celle qui serait nécessaire pour un ancrage droit, d'où un gain d'espace. 

Figure 13: Distribution des contraintes de pression dans un ancrage par crochet. 

Pour limiter les pressions locales sur le béton et surtout éviter son écrasement, on 

prescrit généralement des rayons de pliage minimaux Ces rayons minimaux permettent 

également un façonnage des matures sans effet nuisible sur la résistance des aciers 

(pliage à Froid). 



Les crochets. comme les ancrages droits (plaques soudées. coudes) ne doivent 

pas être trop près de la surface du béton, afin d'éviter un éclatement sous l'action des 

tractions transversales. Les crochets des barres de bord seront donc toumés vers 

l'intérieur et non parallèlement à la surface du béton. S'il existe une compression 

trmsvcnalc, il est avantageux de disposer Ics crochets dans un plan perpendiculaire aux 

contraintes de compression. Dans le cas contraire d'une traction transversale. il faut 

éviter d'orienter les crochets suivant les plans des fissures possibles. 

La présence de barres transversales soudées vers l'extrémité d'une barre 

longitudinale permet de réduire la longueur d'ancrage de cette dernière. Dans ce cas, la 

force d'ancrage est transmise en partie par adhérence et en partie par l'intermédiaire des 

barres transversdes. 

1.4.3 Traitement de l'ancrage des barres lisses dans Irs normes 

En h é r i q u e  du Nord. les matures lisses ne sont plus utilisées dans la 

confection d'ouvrages d'art depuis plus de 33 ans mais cette utilisation n'a pas fait état 

d'une régulation stricte. Ce phénomène s'explique par la transition progressive et 

naturelle s'étant effectuée entre l'utilisation des armatures lisses et crénelées. Déjà à la 

toute fin des m é e s  1940. certains chercheurs mettaient en doute l'efficacité du lien 

béton-acier dans les ouvrages de béton armé (Wemisch. 1937). Pendant plus d'une 

décennie la plupart des codes de construction proposèrent des valeurs de contraintes 

admissibles empiriques afin de permettre aux ingénieun de déterminer les longueurs 

d'ancrage nécessaires au dimensionnement. II fallut cependant attendre jusqu'en 1950 

pour que le code de dimensionnement américain (ACI) établisse une norme prohibant 

l'utilisation d'armatures lisses non ancrées par des crochets à leur extrémité (AC1 

Comrnittee 3 18. 1950). 



1.5 Portée et méthodologie de l'étude 

Le but premier de la présente étude est d'obtenir, pour un type d'armature lisse 

largement utilisé. une valeur de longueur de développement. La valeur obtenue nous 

permettra d'utiliser un coefficient de tenue plüs prCicis (plus élevé) (CSA-S6-88. 

Chapitre 12) et donc une ivaluation de la capacité du pont plus près de la réalité. 

Le présent projet vise donc à déterminer avec plus de précision la capacité des 

poutres de ponts armées avec des armatures lisses et donc d'arnélic-rer la compréhension 

des phénomènes impliqués dans leur comportement sous les charges d'utilisation et les 

charges ultimes. ceci dans le but de réduire les risques d'une rupture fortuite. tout en 

maintenant une utilisation optimale du réseau de ponts comportant de telles armatures. 

La détermination de la longueur de développement a Çté effectuée selon une 

approche expérimentale en deux phases: la détermination d'une longueur d'ancrage 

nécessaire pour dçvelopper la capacité en traction des barres d'armature lisses et, en 

second lieu, une étude du comportement à l'ultime de poutres armées avec ce type 

d'armature. ceci afin de déterminer si la rupture observée est acceptable en ce qui a trait 

à la sécurité de l'ouvrage. 

Le projet est scindé en trois volets distincts: une revue de la littérature existante. 

une compilation des essais antérieurs, un programme expérimental et un volet analytique 

global. 

Tel que cité précédemment, le problème de I'adhérence entre les barres 

d'mature lisses et le béton dans une poutre n'est plus chose courante de nos jours. ceci 

étant dû à l'avènement des barres d'armature crénelées il y a près d'un demi-siècle. De 

plus? les ma tu re s  lisses n'ont pas fait état d'une étude exhaustive puisqu'à i%poque où 



les premiers symptômes dus aux difficultés d'ancrage apparurent dans les structures on a 

cessé de les utiliser en les remplaçant par des barres crénelées qui étaient, a ce point de 

vue. beaucoup plus performantes. La majorité des études traitant des armatures lisses 

étaient en fait des études visant à démontrer que la performance des barres crénelées était 

de beaucoup supérieure. 

La détermination de la longueur d'ancrage des barres lisses dut donc être établie 

d'une façon progressive. Une revue de la littérature est effectuée dans le but de se 

familiariser avec les diffirents aspects du sujet et d'établir de quelle façon il était 

convenu. à l'époque. de déterminer les longueurs de développement des armatures lisses. 

Par la suite, une compilation des résuitats des recherches antérieures est effectuée de 

déterminer, à partir d'une banque de données, une première évaluation de la valeur 

requise des longueurs d'ancrage. Suite à cette étape. un programme expérimental est 

mis sur pied afin de détermiii-r si les valeurs obtenues de l'étape précédente étaient 

applicables t la conception et à l'évaluation de la capacité de poutres réelles. 

Le programme expérimental est pour sa part divisé en trois parties. une étude 

préliminaire avec des essais d'arrachement. une série d'essais sur des poutres avec lit 

d'armature simple utilisant les résultats obtenus des essais d'arrachement et. finalement, 

la conception et la mise à l'essai d'une poutre avec lit d'armature double comportant 

l'interruption d'un des lits en travée. Ce demier spécimen est celui. parmi tous les 

essais. qui est le plus représentatif d'une poutre de pont réelle. 

En demier lieu. une analyse générale de toutes les étapes du projet permet de 

proposer une valeur pour l'adhérence et de décrire le comportement sous charges de 

service et sous charges ultimes des poutres années avec des barres d'armatures lisses. 



1.6 Contenu du mémoire 

En plus du présent chapitre d'introduction. le mémoire contient six chapitres qui 

présentent les parties bibliographique. expérimentale et analytique du projet. 

Le chapitre 2 est principalement axé sur une étude de la littérature disponible sur 

le sujet traité dans le projet. On y présente l'étude bibliographique selon trois plans: les 

méthodes d'essais, les données issues d'observations et les valeurs numériques. 

Le chapitre suivant traite de la partie expérimentale du projet d'un point de vue 

technique. On y fait le point sur les paramètres étudiés dans l'étude et sur la conception 

des spécimens en regard des valeurs recherchées. Ce chapitre fait Cgalement une 

description et une justification des matériaux utilisés dans la confection des spécimens. 

en présentant les règles suivies lors de leur cancténsation ainsi que leurs valeurs 

numériques. 

Les dew chapitres qui suivent, soient le chapitre 4 et le chapitre 5. présentent les 

résultats expérimentaux. Au chapitre 4. on présente les résultats numériques obtenus des 

essais. De plus. lorsque c'est Ir cas. on y présente des observations sur le comportement 

des spécimens pendant les essais (rapidité des mpnires. état de fissuration. etc.). Dans le 

chapitre 5.  on présente l'analyse des résultats obtenus à l'étape précédente. A partir des 

valeun numériques et des observations faites. un jugement est porté sur différents 

aspects dont la longueur de développement effective, l'influence du type de sollicitation. 

le type de rupture observée et les effets de l'ancrage mécanique. 



Dans le chapitre 6 on propose une application directe de la longueur de 

développement déterminée lors de l'étude. Cette application est d'abord faite sur les 

spécimens proposés sous le volet expérimental de la présente étude dans un but de 

validation de la méthode. Par la suite. la méthode de calcul est appliquée à une poutre 

:£elle de pont a h  de deteminer sa cqxicité réelle et ainsi foumir un exemple 

d'application de la méthode. Finalement, les résultats des analyses font état d'une 

critique ainsi que des recommandations relatives a m  limites d'application de la 

méthode. 

Le demier chapitre comprend un sommaire du projet et un survol des facteurs 

prépondérants de l'étude ce dernier ayant pour but de mettre l'accent sur les principes 

primordiaux et les caractéristiques matérielles essentielles. La corrélation des résultats 

expirimentau de la présente étude avec les valeun issues d'essais antérieurs permet de 

valider les résultats. En tout demier lieu. le chapitre contient les concIusions tirées de 

I'étude et les recommandations qui en découlent. 

A la fin du document on retrouve une bibliographie et les annexes. 



CHAPITRE 2 

REVUE ET ANALYSE DES ÉTUDES ANTÉRIEURES 

Dans ce chapitre, on présente le volet de Ilétude consacré à la recherche 

bibliographique. Dans un premier temps, les méthodes possibles pour étudier le 

comportement des barres d'armature lisses ainsi que les méthodes qui ont été utilisées 

dans le volet expérimental sont décrites. Par la suite, une revue des comportements 

observés a été faite à partir des conclusions tirées des études antérieures. Pour conclure 

ce chapitre. une compilation des essais est effectuée et certaines valeurs de longueurs 

d'ancrage sont mises en évidence. 

2.1 Revue des méthodes d'essai 

2-1.1 Méthodes d'essai 

II existe une multitude de façons de déterminer les contraintes existant entre 

l'mature et le béton d'une poutre. Certaines méthodes utilisent directement des 

spécimens réels de poutre. tandis que d'autres emploient plutôt des spécimens ne 

représentant que partiellement une membrure fléchie. En fonction du paramètre que l'on 

tente d'analyser. de la précision désirée ou du nombre de spécimens que l'on désire 

fabriquer. certains types de spécimens seront favorisés. De surcroît certaines méthodes 

quoique très efficaces. sont laborieuses et coûteuses à réaliser. II revient donc au 

chercheur de bien planifier son programme expérimentai afin d'économiser temps et 

argent tout en optimisant la qualité des résultats. 



La première partie du chapitre 2 a donc été consacrée à un survol des méthodes 

d'essai qui furent utilisées dans les études antérieures en qualifiant les résultats obtenus 

et la difficulté de réalisation associée à ces dites méthodes. Cette revue a permis 

d'établir le programme expérimental de la présente recherche. 

I I  est impensable de parler de littérature traitant du lien armature-béton sans citer 

les travaux des premiers investigateurs de ce type de recherche, soient Withey (1907) et 

Abrams (1 9 13). Leurs travaux, effectués à la fin du siècle dernier et au tout début de ce 

siècle. ont permis d'approfondir la connaissance du phénomène d'adhérence. En 

particulier. ils ont permis les premières quantifications des longueurs de développement 

qui étaient jusqu'aloa une suite plus ou moins incongrue de règles de bonne pratique 

sans fondements scientifiques. Cependant. leurs recherches ne seront p ise  en compte, 

dans la présente étude, que d'une façon qualitative, puisque la qualité des bétons et des 

m a t u r e s  qu'ils ont tous deux utilisés dans leurs études respectives ne correspond en 

rien à la qualité des matériaux généralement utilisés dans la conception des ponts des 

années 1950. 11 en résulte des valeurs d'adherence fortement sous évaluées en ce qui 

concerne les ouvrages qui nous intéressent. Il n'en demeure pas moins que l'influence 

de ces pionniers s'est faite très fortement ressentir. et ce. même jusqu'à nos jours. 

Depuis longtemps. des chercheurs ont tenté de trouver la valeur d'adhérence 

entre le béton et une barre d'acier qui s'y trouvait noyée. La plupart des recherches qui 

ont été effectuées ont été réalisées en noyant diffërentes longueurs de barres dans un 

prisme ou un cylindre de béton et en plaçant l'échantillon ainsi créé dans un appareil qui, 

prenant appui sur le béton. tirait sur la barre. Ce type d'essai? appelé essai 

d'arrachement. place le béton dans un état de contrainte différent de celui où il se trouve 

dans les applications plus communes telles les poutres ou les dalles, ce qui remet en 

question la validité des résultats de tels tests. 



Cependant. une étude effectuée en 1937 par Wemish sur 148 essais 

doartachement et 58 poutres. a démontré que les essais d'arrachement permettaient 

d'obtenir une valeur d'adhérence comparable, mais en générale plus faible. que celle 

obtenue des essais de poutres et ce. particulièrement pour le cas des armatures lisses. II 

conclut donc que les résultats obtenus d'essais d'mxhement pouvaient Stre utilisés en 

toute sécurité afin de calculer la capacité d'une poutre. Également, dans ses conclusions, 

Wernish fit une remarque qui peut sembler anodine mais qui possède toute sa raison 

d'etre. à savoir que l'adhérence n'est pas directement proportionnelle à la résistance 

ultime du béton et qu'il vaut mieux utiliser un ancrage mécanique que de tenter 

d'améliorer l'ancrage d'une barre d'armature en augmentant la qualité du béton. Par 

cette remarque, il fait etat de l'incertitude liée a la détermination d'une longueur de 

développement adéquate et propose un remède tout à fait indiqué. soit l'ancrage 

mécanique. 

D'autres tests ont été effectués (Chamberlin. 1952) utilisant des spécimens de 

poutres où la partir centrale des barres de flexion avait été laissée sans couvert (figure 

2.1). Les paramétres pouvant etre étudiés a partir de ce type d'essai sont la longueur 

d'ancrage et la couverture minimale requise pour développer la pleine capacité d'une 

barre d'mature. Une variante de cet essai. est de placer deux barres d'armature 

adjacentes au lieu d'une seule, de cette façon il est possible, en modifiant leur 

espacement. d'étudier l'espacement minimal requis entre les barres d'un même lit ou de 

d e u ~  lits juxtaposés. Ces tests ont démontré qu'une valeur très similaire et correcte de la 

valeur d'adhérence pouvait être obtenue des tests d'arrachement décrits plus tôt et que le 

gain de précision dans les valeurs numériques. en particulier en ce qui concerne les 

armatures lisses. ne valait pas les inconvénients qui incombent à la conception d'essais 

plus sophistiqués. 



Figure 2.1 : Spécimen de poutre avec parti e médi ane de l'armati ure dénudbe 

L'essai d'arrachement est le plus commun car il est simple à réaliser et à 

analyser. Effectué depuis très longtemps, les Romains et les Grecs tentaient déjà, des 

siècles avant l'avènement du béton armé, de retirer des pièces métalliques noyées dans le 

béton des quais ou ils attachaient leurs navires. 

Les essais d'arrachement sont utilisés principalement pour obtenir une valeur 

moyenne de la contrainte d'adhérence ou encore, lorsque les spécimens sont 

instrumentés à cet effet, des renseignements sur la distribution de la contrainte 

d'adhérence ou, réciproquement, sur la valeur de la contrainte dans l'armature le long de 

la longueur noyée. II existe deux sortes de liens entre le béton et l'acier: l'adhérence 

proprement dite et la résistance résiduelle au glissement. Ces deux phénomènes sont très 

faciles à distinguer à partir des résultats d'un essai d'arrachement, ce qui rend ce type 

d'essai attrayant. Il est également possible, en variant la position de la coulée, 

d'observer les effets du surnageant sur l'adhérence (Top Bar Effect). 



Il existe principalement deux types d'essais d'arrachement (Perry et Thompson, 

1966): les essais concentriques. où les axes des sollicitations sur le béton et I'armature 

coïncident et les essais excentriques où les deux axes sont distincts. Le principal 

reproche généralement attribué aux essais d'mchement est l'état de contrainte dans 

!quel se trouve le béton. En effet. dans un essai d'arrachement conventionnel. le héton 

entourant la barre d'armature se trouve en compression uniaxiale alors que dans une 

poutre celui-ci se trouve dans un état de contraintes complexe, issu d'une contrainte 

compression. B la fois longitudinale et transversale, et d'une contrainte de cisaillement. 

L'essai d'arrachement excentrique a pour particularité de reproduire plus fidèlement cet 

état de contrainte en introduisant une contrainte de cisaillement supplémentaire. 

Malgré certains défauts liés à l'état de contrainte du béton dans les essais 

d'arrachement. ceux-ci sont très efficaces et très versatiles. Leur simplicité de 

conception et de sollicitation en font des spécimens abondamment utilisés dans une 

multitude d'études (Iowa State College Bulletin. 1 955). 

11 existe également une variante de l'essai d'arrachement oh l 'mature.  au lieu 

d'étre extirpée du béton. y est au contraire enfoncée. On rapporte. pour les armatures 

lisses. une augmentation de la contrainte d'adhérence obtenue à partir de ce type de 

spécimen. Cette augmentation est attribuable au coefficient de Poisson qui, en 

favorisant l'expansion de l'armature comprimée, augmente la contrainte d'adhérence. 

Ce genre d'essai n'est pas très répandu puisqu'ii ne correspond qu'à un très petit nombre 

de situations réelles (Mosley et Bungey. 1 976). 



En ce qui à trait à la forme que prend le chargement. il semblerait qu'il ait un rôle 

crucial sur le comportement dans le temps d'un spécimen. Idéalement. lorsque I'on 

charge un spécimen. la charge appliquée demait posséder les mêmes caractéristiques que 

la sollicitation réelle que I'on désire reproduire. À des fins pratiques. la sollicitation des 

spikirnens Jans un iaboratuirc: de stnictures est e~fcciu& par I'entrmiisè de rGrins 

hydrauliques à charge contrôlée. Ces vérins possèdent en effet une versatilité et une 

excellente précision tout en démontrant des capacités bien adaptées aux travaux de génie 

civil. Cependant. dû à leur principe de fonctionnement et à la limite de puissance qui 

peut être fournie par les pompes hydrauiiques. ces vérins ne peuvent conserver une 

charge constante si leur extrémité se déplace avec une vitesse importante. 11 en résulte, 

dans le cas des essais sur armatures lisses. que dès le premier glissement des barres, la 

poutre ou le spécimen d'arrachement subit respectivement une augmentation de la flèche 

ou du déplacement. ce qui entraîne dans le vérin une diminution importante de la 

pression hydraulique et donc de la charge. Cette diminution de charge est 

subséquemment restaurée et l'essai est poursuivi. 

Pourtant. dans le cas des armatures lisses. la résistance post-glissement peut 

s'avérer inférieure à la charge sous laquelle a eu lieu le premier glissement. Par 

conséquent. si la charge avait tté maintenue constante. le spécimen n'aurait pas survécu 

et la rupture aurait 6té soudaine. Deux chercheurs, Brown et Clark dans leur étude 

effectuée en 192 1. ont proposé une méthode pratique et efficace de conserver la charge 

dans les vérins malgré le déplacement inévitable du spécimen. Leur idée était 

d'intercaler un ressort entre le vérin et le spécimen' de cette façon. au fur et à mesure que 

la charge dans le vérin augmentait. le ressort se comprimait. 



Lorsque le spécimen subissait une augmentation de déplacement. le ressort se 

détendait mais conservait la quasi totalité de la charge puisque le déplacement qu'il 

subissait était bien inférieur à la longueur totale sur laquelle il avait été préalablement 

comprimé. Les essais ainsi effectués présentaient une similitude avec les chargements 

réels que peuvent subir les déments d'une structure. dont en particulier. les poutres. 

2.1.2 Instrumentation particulière 

Dans la plupart des essais dont il a été question jusqu'à présent, l'instrumentation 

des spécimens était conventionnelle, c'est à dire que les instruments de mesure reiatives 

à l'armature &ait disposés à la surface de celle-ci. Cette façon de procéder a cependant 

un inconvénient majeur soit celui de perturber les contnintes à l'endroit meme où celles- 

ci sont mesurées. de réduire cet effet, certains chercheurs ont utilisé un système 

différent pour instrumenter les manires  de leurs spécimens. Ce système assez 

fréquemment utilisé. entre autres en 195 1 par Mains et en 1966 par Peny et Thornpson . 
est en fait une variante des essais conventio~els d'arrachement et de flexion de poutre 

pour lesquels les armatures sont instrumentées d'une façon interne (figure 2.2). 

armature 

jauge 

cavité 

Figure 2.2: instrumentation interne d'une barre d'armature 



L'essai comportait des bures d'armature instrumentées de l'intérieur, ceci étant 

possible en séparant chacune des barres en deux parties distinctes et en machinant une 

cavité dans chacune des moitiés ainsi créées. II suffit par la suite d'instrumenter 

l'intérieur des barres à l'aide de jauges d'extensométrie et de joindre les deux parties de 

la barre à l'aide d'une légère soudure. Cette méthode est très efficace pour obtenir une 

contrainte d'adhérence ponctuelle qui ne soit pas affectée par la présence de la jauge et 

de sa protection. Ce genre d'instrumentation est tout a fait indiqué pour déterminer 

l'augmentation de la contrainte localement aux abords d'une fissure dans une poutre. 

Cependant. une telle instrumentation est très fastidieuse car elle demande l'utilisation 

d'un outillage et d'une main-d'oeuvre spécialisés. De plus, ce genre d'instrumentation 

doit être effectué sur des barres comportant des diamètres assez importants pour éviter 

les travaux demandant trop de minutie. Finalement. ces essais sont recommandés pour 
I 

des barres crénelées plutôt que pour des barres lisses car les soudures effectuées 

modifient davantage la surface des barres lisses que celle de leurs cousines crénelées. 

2.1.3 Méthode d'essai adoptée par la présente étude 

Dans la présente étude, la contrainte développée entre le béton et l'armature était 

moins importante que la détermination de la longueur minimale nécessaire pour 

développer la limite élastique de l'acier d'armature. Dans cette optique. l'usage d'une 

méthode d'essai trop sophistiquée était supefflu. Le nombre de spécimens à être 

sollicités devait également être maintenu à un niveau raisonnable puisque la recherche 

bibliographique a permis une compilation de près de 200 résultats expérimentaux 

desquels on a pu tirer des conclusions. Finalement. la simplicité d'exécution pour les 

essais était désirée et la similitude avec les véritables éléments stmcturauu était 

nécessaire pour que les résultats de l'étude puissent être applicables directement au cas 

spécifique des poutres de pont. 



I l  fut donc admis que la similitude avec les poutres réelles était primordiale. ce 

qui, forcément. nécessitait la confection de spécimens de poutre. Cependant la quantité 

de spécimens et la précision devaient être raisonnables. Afin de minimiser le nombre de 

spécimens de poutre. il fut établi que les premières estirnatiens de la longueur de 

développement ex@rimentde senient obtenues d'une série d'essais moins comp!exes: 

des essais d'arrachement. De plus, comme on désirait également étudier le 

comportement post-glissement des spécimens de poutres. la sollicitation par l'entremise 

de ressorts a été également retenue pour certains spécimens de poutres. Le programme 

expérimental a donc été scindé en trois parties. La première consistait en une série de 

douze essais d'arrachement. La seconde comportait quatre poutres avec lit d'armature 

simple, dont trois furent sollicitées par des ressorts. Le programme expérimental Fut 

conclu par la confection et la mise à l'essai d'une poutre dont un lit d'armature était 

interrompu en travée. 

2.2 Revue des observations expérimentales 

Cette section est consacrée aux observations et aux conclusions générales qui 

sont ressorties de la revue de littérature effectuée dans le cadre de la présente recherche. 

Quoique non-quantifiables. ces informations ont été d'une très grande utilité en ce qui 

concerne le comportement des armatures lisses ainsi que sur l'élaboration des 

hypothèses qui tentent d'expliquer les causes de ce comportement. Cette section se veut 

une synthèse des connaissances établies jusqu'à ce jour sur le sujet de l'adhérence des 

barres d'armature lisses. cette synthèse permettant de mettre I'accent sur les lacunes et 

les parties moins connues du sujet. 



Les observations directement liées au sujet des armatures lisses ont été retenues 

ainsi que toutes les observations et remarques susceptibles de permettre une 

compréhension du comportement des poutres. Certaines observations relatives au 

vieillissement des armatures furent également retenues dans l'optique de l'évaluation des 

ponts csistmts. 

Les observations sont regroupées selon les études de manière à permettre de 

porter attention sur les phénomènes observés en fonction du type d'étude réalisée. Une 

brève description de l'étude est effectuée dans certains cas afin de permettre une 

compréhension plus claire. Les résultats sont présentés d'une Façon regroupée. 

premièrement par universités. puis par chercheurs indépendants. 

2.2.1 Résultats des recherches effectuées par des universités 

-Résultats de l'étude de l'université de l'Illinois: 

L'étude effectuée par Talbot (1 906) au tout début du siècle était divisée en deux 

parties independantes. la première portant sur l'effort tranchant et la seconde sur 

l'adhdrence. Les conclusions présentées ici ne proviennent que de la seconde partie de 

l'étude malgré que quelques 

que déjà. au dibut du siècle, 

et les niptures d'adhérence 

mémoire. 

conclusions ont été tirées des deux volets. On remarquera 

certains chercheurs associaient les ruptures en cisaillement 

comme il en a été question au premier chapitre de ce 



L'étude de Talbot fut la première ttude américaine proposuit de relier de façon 

Formelle la théorie des poutres en flexion et l'adhérence développée par les armatures. 

Les conclusions de cette étude sont les suivantes: 

Le lien entre le béton et l'acier peut Etre divisé en deux parties distinctes: 

l'adhérence et la résistance résiduelle au glissement, la seconde &tant plus 

communément appelée frottement résiduel. 

La source du lien d'adhérence entre le béton et l'acier est inconnue mais 

l'hypothèse d'un lien à la fois chimique et physique semble possible. 

La résistance résiduelle due au glissement est issue des irrégularités de surface de 

la barre. des irrégularités de sa section et des défauts d'alignement qui agissent 

contre le béton dans lequel la barre est noyée. 

Des essais d'arrachement sur des barres lisses ont prouvé qu'un lien d'adhérence 

considérable pouvait se développer avant que l'on puisse détecter le premier 

glissement. Après que cette adhérence a ité rompue, un glissement substantiel 

est observé sans gain de capacité. 

Ces mêmes tests ont démontré que. jusqu'à ce que l'extrémité libre de la barre ne 

se déplace. la contrainte d'adhérence a la surface de la barre n'était pas constante 

sur sa longueur 

Ils ont également démontré que le premier glissement avait toujours lieu I 

l'extrémité chargée de la barre et que c'est a cette extrémité que la contrainte 

d'adhérence était la plus grande jusqu'à ce qu'elle dépasse la limite ultime. 

Alors. un glissement de cette première partie amène le transfert de la zone la plus 

sollicitée à la partie adjacente. le point où la contrainte d'adhésion en maximale 

chemine ainsi le long de l'armature jusqu'à en atteindre l'extrémité libre. On 

observe alors une rupture d'ancrage. 

La qualité de l'adhérence n'est pas influencée par la dimension de la barre tant 

que celle-ci possède un recouvrement convenable. 



*La présence de corrosion superficielle sur les barres permettait un gain 

d'adhérence allant jusqu'à 15%. tant que la corrosion ne produisait pas de résidus 

détachables. 

-Les barres lisses de section carrée démontraient une contrainte d'adhérence 

25% plus faible que les section circuiaires. 

Fréquemment. les barres lisses et les premières barres crénelées avaient, plutôt 

qu'une longueur de développement suffisante, un ancrage mécanique par 

l'intermédiaire d'un crochet; dû à la piètre qualité du béton de l'époque et au 

mauvais dimensionnement de l'ancrage mécanique. i l  peut y avoir perte 

d'ancrage par éclatement du béton dans le crochet. 

-Résultats des études de l'Université de l'Iowa: 

Les études effectuées à loUnivenité de l'Iowa peuvent être qualifiées 

d'exhaustives pour plusieurs raisons. Tout d'abord. celles-ci furent réalisées pendant 

une période s'étalant de 1933 à 1926. permettant une multitude de tests traitant de la 

grande majorité des paramètres associés au comportement des armatures dans le béton 
C 

armé. La qualité du béton. la nirface des armatures, l'acier utilisé ainsi que l'effet de la 

corrosion. les effets du surnageant et la longueur de développement furent ainsi étudiés. 

La distribution de la contrainte d'adhérence le long de l'armature, le type de sollicitation 

et le type d'mature Furent également des sujets pleinement étudies. Ceci a permis une 

reconnaissance très élaborée du phénomène d'adhérence et a apporté une vision globale 

de ce sujet. jusquoalors ponctué de zones grises. 



Les conclusions auxquelles sont arrivés les chercheurs faisant partie de cette 

étude se résument comme suit: 

La qualité du béton n'influence pas directement la qualité de l'adhérence. Pour 

des bétons très faibles C f ,  < 20 hPaj l'adhtkncr: sernbie propodonnrilc: à la 

résistance en compression du béton mais pour une résistance supérieure à 35 

M P a  celle-ci semble plafonner. 

La capacité développée par une armature lisse n'est pas proportionnelle à la 

longueur de développement fournie, ce qui revient à dire. en termes simples. que 

doubler la longueur noyée d'une armature ne permet pas de doubler sa capacité 

en traction ou en compression. 

Une étude sur la fatigue démontra qu'à la suite d'une sollicitation égale à 50% de 

la contrainte de plastification. répétée pendant 5 000 000 de cycles. la résistance a 

l'arrachement pouvait être réduite de JO a 50%. 

La contrainte d'adhérence est maximale près de l'extrémité chargée de l'armature 

et progresse vers l'extrémité libre de la barre. laissant demère elle deux surfaces 

indépendantes n'&nt liées entre elles que par un frottement résiduel. 

Le frottement résiduel d'une armature est directement lié à la qualité de la surface 

de l'armature. Plus celle-ci est lisse. plus la résistance résiduelle est réduite. 

Pour une armature lisse conventionnelle, la résistance résiduelle est 

approximativement égale à la moitié de la valeur maximale obtenue lors de 

I'essai. 

La position dans laquelle est coulée l'mature. ainsi que la profondeur de béton 

présente sous celle-ci. influencent grandement la qualité de l'adhérence. 

Le type de ciment utilisé dans la confection du béton n'influence pas outre 

mesure la qualité de Ikihérence, malgré que les bétons les plus résistants aient 

présenté les contraintes d'adhérence les plus importantes. 



.Malgré qu'elle donne lieu à une adhérence supérieure dans le cas des barres 

crénelées. l'augmentation du recouvrement ne permet pas d'augmenter la 

résistance dans le cas des armatures lisses. Ceci est dû au fait que 

l'augmentation du recouvrement réduit les risques d'éclatement du béton, 

problème rencontre principalement avec les matures  crénelées. 

Le type d'essai d'arrachement ou de poutre, ne semble pas affecter 

la contrainte d'adhérence mesurée, surtout en ce qui concerne les armatures 

lisses. 

La présence de corrosion superficielle n'affecte pas ou améliore légèrement 

l'adhérence développée par les armatures lisses et ce, tant que la corrosion ne se 

détache pas. 

Le niveau de maturation du béton influence relativement beaucoup plus la 

résistance en compression du béton qu'il n'affecte la qualité du lien d'adhérence. 

I'adhérence atteignant sa valeur optimale très rapidement après que le béton ait 

durci. 

La sollicitation par l'intermédiaire de ressorts ne provoque pas d'augmentation. 

ni de réduction de la valeur de I'adhérence. Cependant. la résistance résiduelle 

suivant la perte d'adhérence est sensiblement plus faible que cette dernière 

puisque ce genre de sollicitation provoque des glissement substantiels. 

Si un spécimen d'arrachement est sollicité au-delà de la limite d'adhérence puis 

soumis de nouveau à une cure humide. une partie ou même la totalité de 

I'adhérence peut être restaurée. Sans cure humide aucune restauration n'a pu être 

observie. 

Aucun essai d'arrachement. même avec une longueur noyée excessive. 

n'a permis de présenter une marge de sécurité satisfaisante en regard 

de la résistance post-glissement. 



En 1938. les principaux chercheurs des études réalisées à l'université de l'Iowa, 

Gilkey. Chamberlin et Beal. ont également présenté les résultats d'études effectuées sur 

l'efficacité des ancrages mécaniques des barres d'armature. un sujet jusqu'alors peu 

étudié. En effet. jusque là, peu d'études avaient porté sur l'efficacité de recourber 

I'exuemité des barres d'arrnature afin de kur permettre de developper leur pleine 

capacité. Le simple fait de recourber les barres à leur extrémité ne suffit pas pour 

garantir un bon comportement sous la charge ultime. En fait. une des conclusions de 

leur étude fut que la forme de l'ancrage est un facteur prédominant dans la 

détermination de la capacité de la barre car si l'ancrage possède un rayon de courbure 

trop petit. la concentration de contrainte sur le béton adjacent risque de dépasser sa 

limite ultime en compression. 

En contrepartie, de grands rayons de courbure ont permis d'obtenir un très faible 

surcroît de capacité par rapport à la résistance qu'offrirait la même longueur de barre si 

elle Çtait droite. La barre glisse en effet de la même façon que si elle était droite mais en 

empruntant la trajectoire courbe. Ce phénomène est plus accentué pour un ancrage avec 

une courbure constante puisque la barre. pour s'extirper de sa cavité, n'a besoin de se 

deformer qu'à proximité de la zone où elle se redresse et prend sa forme rectiligne. La 

solution proposée par les auteurs était de calculer la longueur d'ancrage d'un crochet 

comme celle d'une barre droite ayant une longueur équivalente tant que le rayon 

minimal était respecté. Une autre solution est d'utiliser des crochets présentant un rayon 

de courbure variable. De cette façon, la barre d'armature doit obligatoirement se 

déformer plastiquement sur toute la longueur du crochet pour être extirpée. 



-Résultats des études de l'Université du Wisconsin: 

Dans son Ctude de 1909 portant sur l'adhérence des barres d'armature lisses et 

circulaires. Withey conclut que la présence d'un film adhérent de rouille sur les barres 

amdiore la qualit; du lien avec Ic b2ton. Cette constatatioii a CtÈ corroborde par la suite 

par Abram (1913) et par Shank de I'Lhiversité de l'Ohio (1934). Cet état de fait fut 

également vérifii par Johnston et Cox (1 940) dont les conclusions sont présentées ici. 

2.2.2 Résultats des études de chercheurs indépendants 

"Résultats de l'étude menée par Johnston et Cox: 

Cette étude. réalisée en 1940. était principalement orientée sur les effets de la 

corrosion sur I'adhCrence. L'itude comportait 420 essais d'arrachement présentant 78 

niveaux d'avancement de rouille. Les barres d'mature étaient sélectionnées a partir de 

lots d'armatures evistants provenant de chantiers ou d'aciéries. Par la suite ces 

armatures étaient classées selon leur degré d'avancement de la corrosion selon un 

barème établi pour l'étude. Les barres utilisées étaieni de type crénelé et n'ont donc pas 

été répertoriées dans la compilation faite à la prochaine section. Cependant, le type de 

crénelure rencontrée sur ces barres était de la première génération et les barres ainsi 

faites présentaient les mêmes problèmes liés au manque d'adhérence que les barres 

parfaitement lisses. 

Lorsque le fini des barres était altéré par la rouille leur adhérence était plus 

m d e  que celle des barres qui étaient exemptes de toutes traces de corrosion. 
C 



L'effet d'éliminer la corrosion superficielle des barres d'armature en les brossant 

n'avait pas un effet constant. améliorant la qualité de l'adhérence dans certains 

cas, la réduisant dans d'autres. 

Les barres fortement corrodées présentaient des glissements prématurés et des 

valeurs de r&istance r6siduelk t r k  hibk. 

-Résultats de l'étude menée par Brown et Clark: 

Brown et Clark (1931) ont démontré que la marge de sécurité offerte par la 

résistance qui Fait suite au premier glissement d'une barre d'armature lisse était très 

faible. En effet, leur programme expérimental était constitué d'essais d'arrachement 

particuliers: la mise en tension de la barre était effectuée par l'entremise de ressons 

d'automobile. Cette méthode permettait de conserver une bonne partie de la charge sur 

la barre malgré le premier glissement de la barre Ion du bris du lien d'adhérence. Une 

description plus détaillée du phénomène est faite i la section 3.4.3.2. 

3.2.3 Conclusions générales 

Une conclusion primordiale tirée d'une multitude d'études est que la résistance 

ultime d'une barre lisse est généralement très près ou égale j. la valeur d'adhérence, ce 

qui remet sérieusement en doute la marge de sécurité disponible. De plus la résistance 

résiduelle est généralement de beaucoup inférieure à la valeur ultime d'adhérence. ce qui 

confire un comportement subit à ce type de rupture principalement pour les poutres 

isostatiques. 



Beaucoup d'auteurs ont spécifié que la présence de rouille adhérente à la surface 

des barres d'armature lisses favorisait la contrainte d'adhérence. Cependant il a 

également étC établi que la rouille excessive (écaillable) des barres provoquait une 

diminution drastique de la contrainte d'adhirence à la manière d'un lubrifiant. 

Dans le même ordre d'idée. le fait de retirer la calamine qui recouvre les 

armatures issues d'un procédé de roulage à chaud n'intluence pas significativement le 

lien d'adhérence. Malgré son aspect visuel différent et son allure plus lisse, la surface 

conserve des qualités d'adhérence équivalentes. 

2.3 Analyse des résultats expérimentaux antérieurs 

Les poutres visées par la présente étude ont été conçues il y a plus d'un demi- 

siècle. ce qui implique par conséquent que la méthode utilisée pour leur conception 

différait des méthodes du calcul utilisées aujourd'hui. À Iëpoque. tous les 

dimensionnernents étaient effectués par la méthode du calcul aux contraintes 

admissibles. alors que ces mêmes ponts doivent être Cvalués aujourd'hui par la méthode 

du calcul aux états limites. Cette difficulté aurait été aisément surmontée si Ia 

divergence s'était arrêtée Ia. En effet. les calculs de capacité portante effectués selon les 

deux méthodes concordent relativement bien. Cependant, comme les barres lisses ont 

cessé d'être utilisées au milieu des années 50. les méthodes utilisées pour effectuer les 

tests étaient donc orientées sur la contrainte maximale admissible. ce qui fait que dans 

plusieurs cas. les essais prenaient fin avant que la limite ultime des spécimens ne soit 

atteinte. Heureusement. dans la plupart des cas concernant la limite d'adhérence des 

barres d'armature lisses. la limite d'adhérence et la résistance ultime coïncident et la 

plupart des études présentent donc les deux résultats. 



Cette dernière section du chapitre 2 présente une étude des valeurs numériques 

obtenues dans plusieurs études antérieures. études qui datent également de la première 

moitié du siècle. 

3 J . l  Classement 

Le classement qui fut utilisé pour la compilation des résultats numériques était 

très simple. Tout d'abord. seuls les essais comportant des armatures parfaitement lisses 

furent conservés et ce, malgré le fait que certaines études démontraient que les premières 

armatures crénelées présentaient Çgalement des difficultés en ce qui a trait à l'adhérence. 

Par la suite, certaines contraintes furent imposées quant a la qualité des armatures 

et du béton utilisés lors des essais. L'acier devait être d'un type commun, présenter un 

plateau plastique défini et une ductilité raisonnable. Sa limite élastique 6) devait être 

représentative des matures  utilisées dans la confection des ponts. soit cntre 250 et 450 

MPa. Pour sa part. le béton devait également présenter certaines caractéristiques. II 

devait être constitué des composantes utilisées dans les années 1950. soit du ciment 

Portland, du sable. des agrégats conventionnels de 20 mm et de l'eau. Aucune étude 

ayant à des adjuvants ou à des bétons particuliers ne fut retenue. Le béton devait 

également présenter une densité normale. Enfin. la résistance ultime des bétons (f,) 

devait être située dans une plage raisonnable. soit entre 15 et 45 MPa. 

La compilation des résultats fut donc effectuée et les tableaux de l'Annexe A 

présentent les valeurs brutes obtenues des études ainsi que les valeurs normalisées 

dérivées de ces dernières. 



2.3 -2 Principes statistiques 

Les résultats utilisés pour les fins de la compilation des valeurs numériques 

étaient issus de plusieurs études différentes, chacune étudiant un paramètre distinct. 

Afin de pouvoir comparer les r6sultats entre eus. seriaines rsgles statistiques duicnt ftrc 

appliquées. Ces quelques règles de normalisation sont décrites dans cette section. Les 

études comportant des résultats ambigus. ne fournissant pas toutes les données 

nécessaires ou encore ne décrivant pas suffisamment les essais effectués n'ont pas été 

pris en compte dans la compilation numérique. 

Dans plusieurs cas. les études présentaient leurs résultats sous forme d'une 

contrainte de cisaillement a l'intertàce acier-béton. Ces résultats ont donc été convertis 

en contrainte dans la barre afin de normaliser les résultats de toutes les études. 

Des essais effectués sur des spécimens de toutes sortes ont ité ripertonCs et les 

résultats ont dû être normalisé afin de permettre une comparaison adéquate. Ainsi les 

valeurs de charges ou de contraintes d'adhérence atteintes ont toutes été converties en 

valeurs de contraintes dans I'acier V;) qui furent par la suite normalisérs par rapport a la 

limite Clastique de I'acier utilisé GJ. Ceci permettait d'associer la longueur de 

développement a la fraction de la limite élastique pouvant être atteinte dans l'armature. 

Certains de ces rapports excédaient l'unité démontrant soit que la limite élastique Fut 

excédée. soit que la détermination de cette dernière était erronée. Cette façon de 

normaliser les résultats des essais antérieurs a permis de répertorier des essais effectués 

avec une plage assez étendue de nuances d'acier. Cependant? les aciers spéciaux telles 

les tiges de précontrainte, n'ont pas été pris en compte car leurs caractéristiques étaient 

trop éloignées des aciers conventionnels. 



À l'image de la nuance des aciers. la qualité du béton était Çgalement un 

paramètre qui a aussi Sté uniformisé. Cette étape fut cependant plus délicate car la 

conversion était moins directe. En effet, la qualité des bétons utilisés devait être prise en 

compte dans la valeur de la longueur de développement et non sous sa forme de 

contrainte. La normalisation fut donc effectuée en utilisant l'équation de I'wticle 12.2.2 

de la norme A23.3 (CSA. 1994): 

e,, = 1.1 5 k , k 2 k , k ,  fY 

(da + K , I E ~ ~  

Avec: 

ede, = longueur de développement; 

k, = facteurs de modification; 

ci,, = couvert minimum de l'armature; 
K, = indice du renforcement transversal: 
idb = aire de la barre d'armature considérée. 

Note: L'iquation prkentie ici rst valide pour une b m  d'mstfurc crénelk. m pratique pour les armatures 

lisses. les ingenieurs utilisent Iri mCme equation mais doublent la longueur de dCveloppement obtenue. 

Selon cette Cquation. il suffit de multiplier la longueur de développement obtenue 

expérimentalement par le rapport des racines de la résistance du béton V;) et de la 

résistance du béton de référence choisie à 25 MPa. De cette façon, on détermine la 

longueur de développement équivalente pour une résistance de béton donnée: 

Toutes les données ont donc été répertoriées selon les deuv paramètres suivants; 

la contrainte relative développée dans l 'mature V;/f,) et la longueur noyée équivalente 

pour un béton de 25 MPa. 



Les résultats compilés ont été répertoriés d'une façon individuelle lorsque cela 

était possible. cependant lorsque les résultats f o ~ s  dans la littérature étaient déjà issus 

d'une moyenne, ceux-ci étaient considérés comme représentant un nombre équivalent 

d'essais à ceux qui furent utilisés pour obtenir ladite moyenne. ceci dans le but de 

permettre une régression mathématique plus exacte lorsque cela s'est avéré nécessaire. 

D'une façon générale, les poutres de pont étaient armées à l'aide de barres 

d'armature lisses d'un diamètre égal ou supérieur à 25 mm. Cependant les dimensions 

réduites des spécimens etudiés en laboratoire ne permettaient pas l'usage de barres d'un 

diamètre aussi considérable. La majorité des essais ont donc été réalisés en utilisant des 

armatures dépassant rarement 20 mm, comme la présente étude se proposait de solliciter 

des poutres ayant des dimensions réelles. les sections utilisées nécessitaient l'emploi 

d 'mature d'un format supérieur. Afin de permettre d'utiliser 6 la fois les résultats des 

études antérieures et les spécimens de taille réelle, il fût décidé de déterminer, suite à la 

compilation des essais. une longueur de développement pour les diamètres proposés 

dans la littérature et pour lesquels les valeurs numériques Çtaient disponibles. Par la 

suite. la première partie du programme expérimental ht destinée à déterminer si les 

résultats obtenus pouvaient être extrapolés pour des barres de diamètres supérieurs. 

barres qui furent utilisées pour les essais subséquents sur des poutres. 

Une revue de la littérature permit donc d'obtenir une quantité considérable de 

résultats à partir desquels Furent déterminées puis analysées les longueurs de 

développement. 



Tout d'abord. il convient de présenter ce que les ingénieurs de la pratique ont 

pour habitude d'utiliser lorsqu'il s'agit de déterminer les longueurs de développement 

des barres d'armature lisses. De nos jours, lors de l'évaluation de la capacité structurale 

d'un ancrage. il convient d'utiliser une règle dz bonne pratique selon laquelle une 

m a t u r e  lisse requiert deux fois la longueur de développement d'une barre crénelie pour 

un diamètre équivalent. Cette longueur de développement est donnée aux articles 12.2.2 

et 12.2.3 de la norme A23.3 (CSA, 1994) (équation [2-11). 

Lors de la conception des ponts des années 1950, le code le plus reconnu était le 

code américain. Les calculs étant effectués avec les contraintes admissibles et le code 

AC1 (1 95 1) recommandait une valeur de contrainte d'adhérence égale à 0.045 f, avec 

une valeur maximale de 1.02 MPa pour des barres d'armature lisses. La longueur de 

dtvrloppernent pour une armature etait obtenue de la façon suivante: 

Avec: 
ed,, = longueur de développement: 

f;. = limite élastique de l'acier; 
c& = diamètre de l'armature considérée; 
r, = contrainte d'adhérence admissible. 

Encore de nos jours. lbEuroCode 199496 utilise exactement la même équation 

que celle utilisée par la norme AC1 (équation [ N I )  pour définir les longueurs de 

développement. cependant la contrainte d'adhérence permise varie. en fonction de la 

qualité du béton, de 0.9 et 1.7 MPa. La faible variation de l'adhérence en fonction de la 

qualité du béton témoigne bien de l'intluence secondaire de ce paramètre. La figure 2.3 

présente gaphiquement les résultats des trois méthodes de calcul G-= 323 MPa et 

f,.= 25 MPa). 
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Figure 2.3: Comparaison des méthodes de calcul de la longueur de développement. 

On remarque que des trois méthodes. la nonne ACNOR CSA A23.3-M94 

présente des valeurs inférieures à celles des autres normes et ceci est dii au fait que la 

norme A23.3 n'est pas spécifique aux armatures lisses. C'est principalement pour cette 

nison que la plupart des ingénieurs. en pratique, doublent la longueur d'ancrage calculée 

avec cette norme lorsque des armatures lisses sont étudiées. 



Les diamètres de barres qui ont été utilisées lors de la compilation sont. comme il 

en a été question au début de cette section, d'un diamètre inférieur à 25+4 mm. I l  a été 

possible de recueillir suffisamment d'informations sur quatre types de barres d'armature 

de diamètres différents, les dimensions sont issues du système impérial et sont de 1/4, 

?!8. 5!8 et 3!4 de pouce, ce qui correspond H 5.75, 9.51. 15-88 et 19,M mm 

respectivement. Au moment de la compilation. ces valeurs nominales de diamètre ont 

été utilisées dans les calculs de norrndisation. sauf si les dimensions exactes étaient 

spécifiées. 

On notera que les barres de 12.7 mm de diamètre (112 pouce) ont été répertoriées 

mais n'ont pas été prises en compte pour les calculs, car la plupart des études traitant des 

armatures de ce calibre proposaient des essais sur des matures  de précontrainte. 

Les résultats recueillis ont été mis sous forme de graphique pour permettre une 

appréciation visuelle de la variation du phénomène d'adhérence et de son développement 

en fonction de la longueur noyée. La courbe tracée au milieu des points n'a été 

présentée qu'à titre indicatif afin de donner la tendance générale des résultats 

expérimentaux. cependant elle correspond à une régression non linéaire effectuée sur les 

nuages de points à l'aide du logiciel CurveExpert 1.3 et chacune de ces courbes possède 

un coefficient de corrélation (R) situé entre 0,840 et 0.989. 

2.3.3 Valeurs expérimentales antérieures 

Les valeurs obtenues des études antérieures étaient importantes car elles 

permettaient d'établir une valeur nominale pour la longueur de développement des 

armatures de 25.4 mm de diamètre. Pour ce faire. l'analyse statistique de ces données a 



titi faite d'une façon particulière. Toutes les valeurs relatives à un diamètre spécifique 

ont été regroupées. Par la suite une régression linéaire a été effectuée sur les points afin 

de déterminer quelle était la droite représentant la valeur moyenne de la longueur de 

développement pour chaque diamètre. Comme les ruptures associées aux pertes 

d'riiicrrigc sont gintiralement des mp~ires fragiles, un intervalle de  confiance égal à 95% 

a été choisi pour déterminer une valeur sécwitaire pour les longueurs de développement. 

Cet intervalle a été déterminé en faisant l'hypothèse d'une distribution normale des 

données. Les droites pointillées représentées sur chacun des graphiques représentent un 

intervalle où se trouvent 90% des points expérimentaux, la deuxième droite pointillée 

représentant l'intervalle de confiance de 95%. Les valeurs de longueur de 

développement nominales représentent l'intersection de la courbe moyenne (mi-chemin 

entre les droites pointillées) avec la droite de plastification V; lf;.=i.O) et les valeurs 

sécuritaires (95%) celles de la droite de l'intervalle de confiance à 95% et de la droite de 

plastification. 

Il est à noter que les points présentés sur les graphiques ne possédaient pas tous le 

même poids statistique puisque certains d'cntre eux représentaient la compilation de 

plusieurs essais. Cet Ctat Fut pris en compte lors des calculs de régression effectués sur 

les valeurs présentées aux figures 2.4. 2.5. 2.6 et 2.7, les résultats des moyennes et 

écarts-type pour les valeurs de longueur de développement reflètent donc le nombre total 

d'essais compilés. 

Les armatures de 6.35 mm étaient généraiement peu utilisées dans la construction 

à proprement parler. Leur utilisation se limitait surtout à la confection d'étriers 

particuliers. Leur petit diamètre ne pouvait être obtenu qu'en les fabriquant par roulage 

à froid à partir de pièces plus grosses comme en témoigne leur limite élastique moyenne 

très élevée constatée lors de la compilation. Cette limite élastique Ctait de 435 MPa et la 

technique de fabrication des tiges leur conférait une surface très lisse ce qui nuisait 



grandement à l'adhérence. blalgré tout. les résultats des études comportant des barres de 
C 

6.35 mm ont été retenus pour deux raisons. Premièrement, la surface spécifique des 

barres croit lorsque leur diamètre décroit (voir l'équation [24]), ce qui offie une 

meilleure adhérence pour une barre de petite dimension que pour une barre plus grosse, 

et ce. indépendamment de la surface. En second lieu, les barres d'un diamètre égal à 

6 , 3  mm furent abondamment utilisees dans les essais à échelle réduite et, par 

conséquent, leur comportement était très bien documenté. 

La compilation sur les barres de 6.35 mm comptait 42 essais distincts dont la 

longueur noyée équivalente (25 MPa) variait entre 41,O et 408,9 mm. A partir de la 

figure 2.4. il est possible de distinguer que pour le point correspondant à une longueur 

noyée de 123 mm il a été possible. à toutes fins pratiques, de développer la limite 

élastique de l'armature (/,). La totalité des essais répertoriés sur les barres de 6,35 mm 

provenaient d'une étude effectuée en 1937 par I0Université de l'Iowa (Gilkey et al., 

1955). une étude qui portait sur la différence d'adhérence développée entre des 

matures conventionnelles et des fils de précontrainte de même diamètre 

O I 
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longueur noyée dans le béton (mm) 

Figure 2.4: Adhérence en fonction de la longueur noyée 

pour des armatures de 635 mm de diamètre. 



Les résultats de la régression linéaire effectuée sur les valeurs présentées à la 

figure 2.4 ont permis de déterminer une longueur de développement moyenne (ëd , )  

égale à 134 mm et un écart-type ((3) de 18.3 mm. En considérant que I'échantillon 

suivait une loi normale, il a également été possible de déterminer la longueur de 

développement correspondant à un intervalle de confiance de 95% ( ,, ), soit 164 

mm. 

II est à noter que la contrainte de 435 MPa n'a ité surpassée que dans un seul cas 

sur les 42 essais effectués. Ceci était probablement dû à la qualité de la sudace que 

présentait ce type de barres, la surface étant tellement lisse qu'il était excessivement 

difficile de conserver une adhérence alors que la limite élastique était atteinte. 

Les armatures de 9.525 mm étaient pour leur part beaucoup plus utilisées dans la 

construction d'ouvrages d'art. La confection d'étriers était leur principale fonction mais 

il n'était pas rare de les rencontrer comme armature superficielle dans les membrures de 

grandes dimensions. Du cOté des recherches scientifiques. ce diamètre était c o m m e n t  

utilisé pour simuler l'armature longitudinale dans des spécimens à échelle réduite ou 

encore comme armature transvenale pour des spécimens plus importants. 

Les résultats utilisés ici proviennent principalement de l'étude publiée en 1955 

par Gilkey. Chamberlin et Beal. étude échelonnée sur plusieurs années dans laquelle 

plusieurs paramètres furent étudiés. notamment l'influence de la qualité du béton et la 

cohérence entre l'adhérence obtenue d'un essai d'arrachement versus celle obtenue 

d'une poutre. Les valeurs présentées à la figure 2.5 sont issues de 27 essais distincts. 

On remarque que la limite élastique de l'acier utilisé fut atteinte par un spécimen de 

l'échantillon possédant une longueur noyée de 288 mm alors que la valeur moyenne 



- 
( edw) issue du traitement statistique des données était de 184 mm pour un écart-type (O) 

de 40.2 mm. La valeur de longueur de développement présentant un intervalle de 

confiance de 95% ( t ,,,,, j,, ) était de 349 mm. 

O 1 O0 200 300 400 500 600 
longueur n o y k  dans le béton (mm) 

Figure 2.5: Adhérence en fonction de Ir longueur noyée 

pour des armatures de 9,525 mm de diamètre. 

On remarquera que pour les valeurs de longueurs noyées les plus grandes. la 

plupart des spécimens ont été en mesure de développer une capacité légèrement 

supérieure à la limite elastique des aciers considérés. 

Les armatures de 15,875 mm de diamètre étaient couramment utilisées, à la fois 

dans les structures de petite et de moyenne envergure comme acier de flexion, mais 

également dans les membrures plus importantes telles les poutres de pont. cette fois 

cc.mrne m a t u r e  résistant au cisaillement. Ce diamètre permettait une résistance 



importante tout en conservant une maniabilité raisonnable, ce qui en faisait une armature 

de choix pour les structures où le ferraillage devait être mis en place manuellement. Une 

multitude d'études Furent effectuée sur les armatures possédant ce diamètre. 

principalement sur les effets dus à l'état de corrosion que présentaient les barres avant la 

coulée. En effet, le fzit d'être isérnent rnanipdables par un ouvrier seul. exposait 

également ce type d'armatures à tous les aléas de l'entreposage au chantier. 

Quelques essais ayant pour but la determination de l'effet de la longueur noyée 

sur la résistance furent également réalisées avec des barres d'armature lisses de 15,875 

mm. La longueur d'ancrage dans les spécimens considérées dans le graphique de la 

figure 2.6 était conforme. en grande majorité, à la longueur de développement qui était 

admise à l'époque, comme en témoigne la grande densité de points présents pour une 

longueur noyée comprise entre 200 et 300 mm. On remarque également que pour des 

longueurs noyées supérieures. il semble que certains spécimens aient été en mesure de 

développer une contrainte au-delà de la limite Clastique de l'acier constituant l'armature. 

Ce phénomène. déjà constaté pour les armatures de 9.525 mm. peut être expliqué par la 

grande surface relative offerte par les armatures de petits diamètres. 

En effet. plus une barre d 'mature  est petite. plus elle présente une grande 

surface extérieure par rapport à sa section. On définit la surface relative (Sd). comme 

étant la surface extérieure par unité de section: 

Elle représente donc la capacité d'une section à développer sa pleine résistance par 

adhérence. On remarquera que pour des diamtitres importants. la surface relative tend 

vers zéro. 



On remarquera que ce principe ne peut Stre appliqué directement au?< armatures 

de 6.35 mm de diamètre. puisque pour ce type d'armature la qualité de la surface offerte 

est différente de celle rencontrée avec les autres matures. Ce phénomène est expliqué 

à la fin de cette section. 

En ce qui concerne les armatures de 15.875 mm de diamètre, plus d'une 

cinquantaine d'essais furent répertoriés. Malgré cette quantité considérable de résultats, 

seuls 8 essais atteignirent la limite élastique de I'atmature et aucun d'entre eux ne la 

surpassa de plus de 6%. La longueur minimale expérimentale pour laquelle on a atteint 

la limite élastique de l 'mature  fut 253 mm. 

longueur noyée dans le béton (mm) 

Figure 2.6: Adhérence en fonction de la longueur noyée 

pour des armatures de 15,875 mm de diamètre. 



On peut remarquer que pour ce diamètre, on retrouve un grande quantité de 

points correspondant à une longueur noyée avoisinant 280 mm. Cette concentration de 

données s'explique par le fait que la longueur d'ancrage supposée pour ce diamètre était 

de 280 mm. Cette valeur a donc été fréquemment reprise par les chercheurs qui 

nYtudiaicnt pas la longueur de développement comme p m è t r e  mais plutôt un 

paramètre de second ordre tel que. par exemple. l'effet de la corrosion de surface. En 

comparaison avec les 280 mm proposés à l'époque. l'analyse des données fournie une 

iongueur de développement moyenne (7,) de 381 mm avec une écart-type (o) de 65.6 

mm, il est évident que la valeur de longueur de développement utilisée à l'époque était 

insuffisante. Cette insufiisance est de plus confi~rmée par une valeur encore plus élevée 

de 489 mm pour un intervalle de contiance de 95% ( !,,,,,,, ). 

La demière catégorie d 'mature pour laquelle une compilation fut effectuée était 

la plus importante. non seulement parce qu'elle concernait le diamètre qui se rapprochait 

le plus de celui qui devait être utilisé dans le volet espérimental du présent projet, mais 

igalement parce que du nombre considérable de diamètres répertoriés. celui-ci etait celui 

pour lequel le plus grand nombre d'études portaient spécifiquement sur le sujet de la 

longueur de développement. Le fait est que. tel qu'il a été présenté à l'équation [ M l .  le 

problème d'adhérence croît avec l'augmentation du diamètre et les barres de 19.05 mm 

de diamètres semblent avoir été les plus petites barres pour lesquelles ce phénomène ait 

été remarqut. Cet état de chose a donc fait qu'une bgrande quantité d'essais a été 

effectuée sur ce type de barres et donc un plus grand nombre d'essais répertoriés dans le 

cadre de la présente compilation. 



On notera que les résultats sont remarquablement bien étalés en ce qui a trait à la 

longueur de développement et que la tendance. présentée à la figure 2.7, est bien nette. 

longucur n o y k  dans le béton (mm) 

Figure 2.7: Adhérence en fonction de la longueur noyée 

pour des armatures de 19,05 mm de diamètre. 

Les résultats présentés à la figure 2.7 proviennent de 76 essais distincts effecnies 

dans le cadre de quatre recherches indépendantes, soit une étude de Wemish (1937), 

deux études effectuées par Watstein (1941 et 1947) et une étude de Gilkey et al. (1955). 

La plus courte longueur noyée pour laquelle on a été en mesure de développer la limite 

élastique présentait une longueur noyée de 584 mm. La valeur moyenne calculée ( ? d m )  

est de 687 mm avec un écart-type de 82.6 mm alors que la valeur sécuritaire a 95% 

( P ,,, ,,,, ) est de 823 mm. 

L'adhérence est une caractéristique qui est très sensible à la qualité de la surface 

de contact entre le béton et l'armature. En effet, des études comparatives effectuées en 

1937 et 1941 ont démontré qu'une armature pouvait présenter une diminution de 



contrainte d'adhérence de plus de 60% si sa surface était polie. Dans cet ordre d'idée, il 

est possible d'extrapoler les résultats obtenus de ces études aux annatures de 

précontrainte. Le procédé de fabrication des aciers destinés à la précontrainte du béton 

est très spécifique, des billettes d'acier sont tour à tour passées à travers des filières de 

plus en plus étroites jusqu'à l'obtention d'un fil continu du diamkm recherché. Ccnc 

suite d'écrouissage confere à l'acier une augmentation de sa limite élastique et une 

surface extrêmement lisse. Dans le cas des spécimens répertoriés ici, ces deux facteurs 

ont contribué à réduire la qualité de l'adhérence des armatures. D'ailleurs il est possible 

d'observer sur les graphiques de la figure 2.8 qu'aucun spécimen n'a été en mesure 

d'atteindre une contrainte dans l'armature dépassant 41 % de sa contrainte ultime au). 



longueur noyée dans le Mton  (mm) 
Acier de précornminte 

a) Armatures de 6,35 mm de diamètre 

longueur noyée dans le Mton (mm) 
Acier de précontrainte 

b) Annatures de 12'7 mm de diamètre 

Figure 2.8: Adhérence en fonction de la longueur noyée 

pour des armatures de précontrainte de 6 3 5  et 12,7 mm de diamètre. 

11 est à noter que les résultats présentés à propos des aciers de précontrainte ne 

sont proposés qu'à titre indicatif et n'ont eu aucune autre répercussion sur la présente 

étude qu'une confirmation de l'influence de la qualité de la surface sur !'adhérence. 



2.3.4 Résumé 

Pour clore ce chapitre. une comparaison a été effectuée entre les valeurs de 

longueur de développement proposées par les normes utilisées aujourd'hui et au milieu 

dit siècle. Cette comparaison avait deux objectifs précis: vérifier la validité des calculs 

généralement utilisés et proposer une longueur de développement adéquate pour les 
C 

armatures de 25.4 mm de diamètre utilisées dans le volet expérimental de l'étude. Le 

tableau 2.1 présente les rksultats obtenus de cette comparaison. 

Tableau 2.1: Comparaison des longueurs de développement 

Les valeurs proposées par les normes sont de loin supérieures aux valeun 

obtenues des essais. principalement en ce qui concerne la nome AC1 (1951) dont les 

Diam.(rnrn) 

6 3  

9 5 3  

15.88 

19-05 

25.4 

valeurs oscillent entre 1.7 et 4.1 fois les valeurs obsewées expérimentalement 

( f,,,,,, ). Plus intéressants encore sont Irs résultats obtenus de la norme A23.3-M9J 

Notes: 'Les valeurs réelles de nisistmce 3 la compression du btiton n'étaient pas de 25 M P a  mais les valeurs de 
longueurs noyties ont ité corrigées pour cene résistance. 

**Videur utilistic en pratique (double de ta valeur pour mature crinelie). 
***Valeurs tir&es des rksultrrts expirimentaux de cette dude. 

- f, (MPa) 

43 5 

3 79 

310 

306 

325 

qui semblent fournir des longueurs de développement raisomab1es pour de faîbles 

diamètres mais qui semblent également se rapprocher de la valeur limite avec 

l'augmentation de la dimension des armatures comme en témoigne le résultat obtenu 

pour la barre de 19.05 mm. 

f : (MPa)* 

25 

25 

25 

25 

25 

- 
eh, (mm) 

134 

284 

381 

687 

1 191*** 

edw95%) (mm) 

1 64 

349 

489 

823 

1251*** 

ACI(195 1) 

677 

885 

1306 

1429 

2023 

A23.3-M94** 

300 

448 

746 

894 

1192 



II a été établi que la méthode proposée par la norme A23.3-M9J ne semblait pas 

être sécuritaire. et ce. même en utilisant des longueurs de développement égales au 

double des valeurs calculées pour des armatures crénelées. Ceci est principalement dû 

au type de rupture considéré. puisque la norme M3.3-h.194 ne traite que des armature 

crénelées. le mode de nipture considéré est le fendage du béton dans les zones d'ancrage 

alors qu'en réalité. pour des armatures lisses, c'est l'adhérence de l'armature qui est en 

cause lors d'une rupture. 

D'un autre point de vue, la nome AC1 (195 1) donne au contraire des valeurs trop 

sécuritaires. II fut donc convenu d'utiliser les valeurs compilées afin de déterminer une 

longueur de référence pour les armatures de 25'4 mm de diamètre. Comme il semblerait 

que pour les armatures. l'efficacité a transmettre les efforts par adhérence décroît avec 

l'augmentation de leur diamètre (équation [24]). il fut décidé d'extrapoler la valeur de 

longueur d'ancrage de la barre de 25.4 mm de dimètre a partir des résultats obtenus 

pour l 'mature  dont les dimensions étaient les plus similaires. soit celle de 19.05 mm de 

diamètre. Ce diamètre etait de surcroît le plus intéressant puisque c'était celui qui 

comportait le plus de valeurs expérimentales. 

Finalement. I'extnpolation a été effectuie en utilisant le rapport des aires des 

matures .  soit un rapport de 25.4419,05' ou 1.78. Cette façon d'extrapoler est plus 

fidèle à la réalité puisque la capacité d'une armature est proportionnelle à la section de 

cette dernière. Comme la valeur de longueur d'ancrage recherchée lors de la présente 

étude était la valeur nominale de développement, l'extrapolation a été effectuée à partir 

de la longueur de développement moyenne de l 'mature  de 19.05 mm. La longueur de 

développement moyenne des matures de 25.4 mm de diamètre a donc été établie et 

arrondie aux 100 mm près. à 1200 mm. 



CHAPITRE 3 

Ce chapitre est consacré au dimensionnement et à la réalisation des spécimens 

ayant été utilisés dans le volet expérimental du présent mémoire. II traite en premier lieu 

de l'instrumentation propre a chaque essai, ensuite il décrit un à un les essais effectués et 

finalement il traite des types de matériaux utilisés et de la détermination de leun 

caractéristiques. 

3.1 Buts du programme erpérirnentnl 

Le pro&pm.me expérimental de la présente étude avait deux buts principaux. Le 

premier était de confilmer les valeurs et les hypothèses obtenues de la lirténture d o n  

que le second Ctait de vérifier l'applicabilité des valeurs obtenues à un dimensionnement 

réel et d'observer le mode de rupture rencontré. 

Pour ce faire. la première partie de la phase expérimentale a consisté en une série 

de douze essais d'arrachement conventiomels nu des barres lisses de 25d mm de 

diamètre. Cette étape était nécessaire afin de déterminer si la longueur de 

développement. extrapolée à partir des valeurs numériques des études antérieures. était 

applicable à l'acier qui était disponible. De plus. une plage assez étendue de longueurs 

noyées permettait l'observation d'autres paramètres principalement liés au 

comportement à la rupture. 



La seconde partie de la phase expérimentale a été axée sur les effets. à l'échelle 

réelle. de la présence de barres lisses sur le comportement des poutres. Un 

dimensionnement très simple des poutres a permis de mettre l'emphase sur les 

paramètres recherchés. Le but premier des poutres renforcées à l'aide d'un lit 

d 'mature  simple était de déterminer *me longueur de développement acceptable et 

suffisante. Dans un deuxième temps. les essais sur ces spécimens qui possédaient un 

sur- ou un sous-dimensionnement en regard de la longueur de développement, était 

l'observation du mode de rupture. Ces observations ont été faites avec l'intention de 

pouvoir qualifier le niveau de sécurité lié à I'occurrence d'une telle rupture dans une 

poutre de pont réelle. 

Finalement. une dernière poutre a Cté testée afin de dgterminer si la poutre était 

en mesure de développer sa pleine capacitC sous des conditions de chargement sév6res et 

avec l'usage de la longueur de développement minimale. De surcroît, le spécimen 

possédait un détail de dimensionnement propre a plusieurs poutres de ponts, soit une 

interruption. en travée. d'une partie de son armature de flexion. On a établit la capacité 

de cette poutre pour atteindre deux objectifs Le premier était d'atteindre la plastification 

des aciers de flexion nécessaire pour observer un comportement ductile. Le second était 

de quantifier la résistance résiduelle de la poutre une fois cette limite élastique de l'acier 

atteinte. ceci afin de juger de la sécurité liée à un tel dimensionnement. 

3.2 Instrumentation 

Comme l'étude présentée ici était principalement orientée sur la qualité de 

l'adhérence entre les barres d'armature lisses et le béton ainsi que sur le comportement 

au-delà de la limite élastique de l'acier. les spécimens utilisés ont été instrumentés de 



façon à recueillir le plus d'informations pertinentes sur ces paramètres. Des jauges 

électriques et des capteurs de déplacement (LVDT) ont été utilisés pour mesurer les 

déformations et les déplacements. Les instruments ont été branchés à un système 

d'acquisition de données alors que des systèmes de mise en charge hydrauliques ont été 

utilisés. 

Une brève description des types de  jauges utilisées, des capteurs de déplacement 

et du système d'acquisition de données est présentée ici. 

3.2.1 Jauges electriques 

Le but premier de l'expérimentation et de déterminer s'il était possible 

d'atteindre la limite Clastique de l'acier d'armature dans une poutre en utilisant un 

ancrage par adhérence. Les déformations de l'acier sont donc un élément important de 

l'étude et les jauges Clectriques d' extensométrie étaient toutes indiquées pour mesurer 

avec précision ces dernières. Rappelons qu'une jauge électrique est un instrument de 

mesure constitué d'un mince filament métallique dont la résistance varie 

proportiomellement avec la déformation qui lui est imposée. Lorsque celle-ci est fixée à 

un élément structural. i l  est possible de déterminer l'allongement du matériau en 

analysant la variation de la résistance par rapport au facteur de jauge. L'expression 

reliant le facteur de jauge aux déformations imposées à la jauge est donnée dans 

l'équation suivante: 

Dans les essais effectués lors du programme expérimental. deux types de jauges 

ont été utilisées: celles qui étaient destinées B mesurer les déformations de I'acier et 

celles destinées à mesurer les déformations du béton. Ces jauges étaient toutes 

fabriquées par Micro-Measurements inc. 



Les jauges utilisées afin de déterminer les déformations du béton Ctaient de 

grande dimension car le béton est un matériau plutôt hétérogène et les déformations 
C 

prises sur une plus grande surface permettent d'améliorer la précision. En revanche, 

l'acier étant un matériau homogène, une jauge de petites dimensions suffit et permet, le 

cas échéant, de n'affecter l'ancrage des barres que sur une zone réduite. Les paramètres 

relatifs aux jauges sont présentés à l'Annexe B. 

Malgré que la précision de ces appareils de mesure soit intéressante, certains 

facteurs peuvent influencer les valeurs obtenues à partir de jauges: la précision de leur 

mise en place, la longueur des fils utilisés et, bien sur, la précision du système 

d'acquisition de données. Cependant la précision garantie par le fabricant était de *0,3% 

pour les jauges utilisées sur I'acier et IO.?% pour celles appliquées sur le béton. Cette 

précision était valable pour des niveau de déformation allant jusqu'à 5% et pour une 

plage de température variant de -75 a 200°C. ce qui était amplement suffisant pour Ieur 

utilisation sur les spCcimens de poutre. 

3.2.2 Capteurs de déplacement 

Les capteurs de déplacement. plus communément appelés LVDT (Linear 

Variable Dlfferential Trc~nsdtcer), sont des instruments de mesure capables de détecter 

de très petits déplacements en transformant des variations de champ magnétique interne 

en valeurs de déplacements. Comme les premiers signes de glissement des barres 

d'armature sont des mouvements de Ieur extrémité libre de l'ordre du centième de 

millimètre. ce type d'appareil de lecture est tout indiqué pour permettre une 

détermination précise de la charge sous laquelle a lieu la nipture d'adhérence. 



En raison de la grande gamme disponible de capteurs de déplacement et de la 

facilité à enregistrer leurs signaux. des capteurs de déplacement ont également été 

utilisés afin d'effectuer les lectures de la flèche au centre de la poutre. Leur course 

respective est fournie au tableau 3.1. 

Tableau 3.1: Caractéristiques des capteurs de déplacement 

LVDT 

Glissement à l'extrémité 

Glissement des armatures 

interrompues 

Précision 1 Course I Marque 

Hewlett-Packard 

Hewlett-Packard 

FIèche au centre 

Déplacement des appuis 

Le capteur de déplacement à ressort utilisé pour la lecture de la flèche à mi-portée 

des spécimens était de la marque Solartron tandis que tous les autres étaient fabriqués 

par Hewlett Packard. Toutefois. leurs caractéristiques étaient identiques sur tous les 

points et les valeurs fournies dans cette section s'appliquent à tous les capteurs sans 

distinction. 

Solartron 

Hewlett-Packard 

La précision foumie par les capteurs de déplacement était de &OS% de leur 

course maximale- 

3.2.3 Cellule de charge 

Une cellule de charge est un instrument de mesure de précision qui consiste en 

une pièce métallique généralement de forme cylindrique sur laquelle sont apposées des 



jauges d'extensométrie. La cellule de charge utilisée pour les essais d'arrachement était 

creuse ce qui permettait de laisser passer la tige d'armature et ainsi d'avoir un montage 

simple mais précis. Sa capacité de 200 kN était suffisante pour permettre d'atteindre et 

même de dépasser la limite élastique de l 'mature mise à l'essai. 

Le principe de fonctionnement de la cellule de charge est celui bien connu d'un 

pont de Wheatstone. En effet, grâce à sa très grande sensibilité, un pont de Wheatstone 

est tout indiqué pour mesurer de très faibles variations de résistance comme celles 

induites dans les jauges Ion de la déformation du noyau métallique d'une cellule de 

charge. Un arrangement spécifique d'une suite de quatre jauges permet donc de mesurer 

les déformations de la cellule et, par la suite, de les convertir en valeurs de charge. La 

disposition des jauges sur un pont de Wheatstone est présentée à l'Annexe CC, où sont 

également présentés les calculs permettant de déduire la charge et la précision d'un tel 

appareil. 

3 2.4 Système d'acquisition de domées 

Deux types de systèmes d'acquisition de données ont ité utilisés. Un système 

d'acquisition à commande manuelle et un système d'acquisition à haute vitesse. 

Le système d'acquisition de données utilisé lors des essais d'arrachement était un 

système à haute vitesse. Il était constitué de cartes d'acquisition de données Keithley 

Metrabyte reliées à un microprocesseur conventionnel. Avec la configuration qui était 

utilisée. ce système était en mesure d'effectuer près de 200 lectures par seconde. Dans le 

cas des essais d'arrachement, cette fréquence de lecture a été réduite à 5 lectures par 

seconde. ce qui permettait d'obtenir une précision sufisante sans avoir à manipuler des 

fichiers informatiques trop importants. 



Le système à haute vitesse possédait une capacité totale de 10 canaux de jauges et 

de 22 canaux de capteurs de déplacement. Le désavantage de ce système était le partage 

pour tous les canau  d'une masse commune. Cette caractéristique était très peu adaptée 

à l'usage simultané de deux systèmes de lecture ne fonctionnant pas avec des tensions 

elecrriques similiires, les vziriations de tension d'un appareil influençant les lectures 

effectuées par le second. Par exemple. l'utilisation d'un capteur de déplacement et d'une 

jauge provoquait des erreurs considérables sur les lectures de ia jauge. A cause de cette 

interférence, le système d'acquisition n'a pu être utilisé pour les essais de flexion sur la 

poutre avec un lit d'armature interrompu. 

Pour permettre l'utilisation de plusieur; instruments de mesure sur un même 

système d'acquisition, un système différent fut utilisé. Un système à prise de lecture 

activée manuellement Hewlett-Packard HP-3852-A. Ce système possédait un mode de 

lecture diffkrentiel de ses 20 canaux, c'en à dire que chaque canal avait une mise a la 

masse qui lui était propre. annihilant l'influence que pouvait avoir un instrument de 

lecture sur un autre. Ce système permettait. avec la configuration utilisée. d'obtenir une 

lecture et une mise en mémoire de tous Ies canaux toutes les trois secondes. En 

comparaison avec la rapidité de lecture du système à haute vitesse. il peut sembler que le 

tauu d'acquisition soit insufisant mais la quantité de mesures effectuées était 

raisonnable et permettait de conserver un niveau de précision élevé. 

3.3 Essais d'arrachement 

Les essais d'arrachement effectués dans la partie expérimentale de l'étude 

devaient présenter certaines caractéristiques. Entre autres. la rupture par éclatement du 

bloc de béton devait être évitée. un couvert suffisant devait donc exister autour de Ia 

barre. Pour simuler la position des barres d'armature dans une poutre. les spécimens 



d'arrachement ont également été coulés en position horizontale. Par cette méthode. les 

effets du surnageant sur l'adhérence sont similaires dans les deux types d'essais. 

3.3.1 Hypothises de conception 

La fabrication et les tests effectués sur les essais d'arrachement devaient 

rencontrer certains critères. Les spécimens devaient être simples et pratiques à 

manipuler. Les essais devaient être reproductibles mais devaient avoir des résultats 

cohérents avec un faible degré de répétition. Ils devaient comporter les mêmes 

matériaux que ceux constituants les poutres et leur mise en charge ne devaient recourir 

qu'a un montage simple. 

Comme les résultats observés lors d'études antérieures semblaient démontrer que 

le phénomène de rupture d'ancrage comportait un mécanisme de glissement progressif 

dans le temps. une lecture continue des charges et des déplacements était nécessaire. 

Une des hypothèses mise à profit dans le déroulement des essais était que la 

rupture, quelque soit la longueur de d'ancrage utilisde, se ferait par glissement et non par 

rupture en traction dans les barres. Ceci limitait la charge maximale qui pouvait être 

requise dans l'essai et permettait l'utilisation d'un système de chargement assez 

rudimentaire et simple d%ilisation. 

Ainsi le type d'essai qui a été retenu était le plus simple qui soit: un essai 

d'arrachement concentrique. avec un spécimen ne comportant qu'une seule barre par 

prisme de béton. Le système de mise en charge était un vérin hydraulique creux. rnll par 

une pompe actiomée manuellement d'une capacité de 60 000 kPa 



Malgré qu'il soit admis que les premiers millimètres de béton qui se trouvent à 

l'extrémité chargée de la barre, ne contribuent pas ou très peu à l'ancrer dans le bloc de 

béton, la longueur de développement spécifique de chaque spécimen d'mchement a été 

prise comme étant la longueur totale du bloc de béton dans lequel la barre était noyée. 

Comme la barre était droite et dépourvue d'ancrage mécanique, sa résistance à 

l'arrachement était considérée comme provenant uniquement de l'adhérence. Ainsi la 

contrainte d'adhérence moyenne pouvait être calculée comme étant la charge fournie par 

le vérin divisée par la surface de contact entre l'acier et le béton. 

Finalement. à partir des valeurs ressorties de l'étude bibliographique, une 

longueur d'ancrage minimale. pour une barre lisse de 25,4 mm de diamètre, a été établie 

ii 1200 mm (voir section 2.3.3). Cette valeur tenait compte à la fois de la résistance en 

compression du béton CT,) et de la limite élastique de l'armature Vr,). Afin de déterminer 

s'il était possible d'atteindre et même de dépasser la limite élastique de lkrmature' 

plusieurs longueurs ont kté mises à l'essai. Les longueurs utilisées étaient la longueur 

théorique (1200 mm) ainsi qu'une longueur inférieure du tiers (800 mm). supérieure du 

tiers (1600 mm) et supérieure de deux tiers (2000 mm). 

3 .32  Paramètres étudiés 

L'étude de tous les spécimens d'arrachement était axée sur deux principau.. 

objectifs: les valeurs numériques et les observations non-quantifiables. Les paramètres 

qu'il Ctait possible d'étudier à partir des essais d'arrachement tels qu'ils étaient 

instrumentés étaient: 



Paramètres quantifiables: 

-la longueur noyee; 

-l'évolution de la charge en fonction du déplacement; 

-le glissement à l'extrémité libre; 

-1c glisscrncnt à I'escimité îhargee; 

-la charge provoquant le premier glissement: 

-la charge résiduelle après l'occurrence du premier glissement; 

-la qualité du frottement résiduel en fonction du déplacement. 

Panmètres non-quantifiables: 

-le type de rupture: subite ou progressive; 

-1ëtat de fissuration du bIoc de béton; 

-\'état de déformation de la barre d'armature; 

-la présence de signes précurseurs à la rupture (ex. bruits); 

-la constance dans les résultats. 

Les paramètres étudiés ont été soigneusement déterminés afin de tirer profit au 

maximum des valeurs qu'il était possible de recueillir à pmir d'essais aussi simples. Un 

des objectifs était égaiement de corréler certaines observations faites lors d'études 

antérieures ce qui justifiait davantage l'utilisation de l e m  valeurs numériques. Une 

instrumentation rudimentaire mais judicieuse a donc été installée afin de maximiser la 

prise de données utiles et de réduire l'erreur inhérente à la prise de certaines mesures. 



3.3.3 Description des spécimens 

Les spécimens d'arrachement étaient constitués de deux parties. Un prisme de 

béton de longueur variable dans lequel était noyée une barre d'armature. La figure 3.1 

montre les canctéristiques typiques d'vm spécimen d'mchement. Tous les spécimens 

possédaient une vue en coupe identique soit une section de béton carrée de 250 mm de côté 

avec en son centre une barre d'armature lisse et circulaire de 25,4 mm de diamètre. Les 

prismes de chaque longueur spécifique, au nombre de trois, étaient codés simultanément et 

avec le même béton. dans un cofiage dans lequel les barres d'armature avaient 

préalablement été disposées. Le béton n'était armé d'aucune façon pour prévenir 

l'éclatement ou le fendage. Seul des crochets permettant de manipuler des spécimens 

étaient introduits dans le béton fnis. Ces crochets étaient disposés afin de ne pas interférer 

avec l'armature principale. Leur disposition au tiers et au deux-tiers de la longueur des 

spécimens réduisait également la possibilité de fissurer en flexion les spécimens lors de 

leur manipulation. 

Figure 3.1: Spécimen typique d'essai d'arrachement. 

- butée 

Afin de permettre une instrumentation adéquate et aisée. l'extrémité libre de 

l 'mature excédait de 15 mm le prisme de béton. Cette longueur excédentaire permettait 

également d'avoir. au début de I'essai, (pour les 15 premiers millimètres de glissement à 

l'extrémité libre). une longueur noyée constante égale à la longueur du prisme. 



L'extrémité chargée. quant à elle. devait excéder le spécimen d'environ 550 mm, une 

longueur suffisante pour permettre de fixer le vérin de mise en charge et l'instrumentation. 

Une liste des essais d'arrachement présentant leurs caractéristiques est fournie au 

tableau 3 -3- 

Les informations qui devaient être recueillies à partir des essais d'arrachement 

Tableau 3.2: Données spécifiques aux spécimens d'arrachement 

étaient les déplacements des deux extrémités de la barre et la charge qui était transmise à 

cette dernière. La force ne pouvant être obtenue directement de l'appareil de mise en 

(mm) ' 
I 

800 

1200 

1600 

2000 

charge. une cellule de charge Fut intercdée entre le vérin et  l'extrémité chargée de la barre 

fy W ' a )  

312 

3 12 

312 

313 

Spécimens 
1 

A80û-l,2 Sr 3 

A1200-1,2 & 3 

A1600-1,2 & 3 

A2000-1,2 & 3 

d'mature. Par cette méthode il était possible de lire. à I'aide du système d'acquisition de 

données à haute vitesse. la force transmise par le vérin a la barre. De plus. l'utilisation 

Nombre 

3 

3 

3 

3 

d'un tel système permettait de réduire la durée de l'essai tout en évitant les erreurs de 

f ;  (MPa) 

3 1 

28 

24 

29 

lecture manuelle. Les positions relatives des éléments de mise en charge et de lecture à 

l'extrémité chargée d'un essai d'mchement sont présentées à la figure 3.2. 



En ce qui a trait aux déplacements, ceux-ci devaient être lus d'une façon précise et 

continue. l'utilisation de capteurs de déplacement était toute indiquée. La lecture du 

déplacement de l'extrémité chargée de la barre d'armature présentait un ennui majeur. En 

effet. il était impossible de prendre des lectures près de la ligne d'action du vérin et ceci dû 

à l'cncombrcrncnt des systèmcs d'appui qui daicnt positionnCs prCs du prisme de béton. 

Pour conserver une bonne précision sur les lectures de déplacement. deux capteurs ont été 

mis en parallèle et à égale distance de part et d'autre de la barre. Cette disposition a permis 

de minimiser l'erreur liée à un manque de rectitude et de parallélisme entre l'axe de la 

barre et l'me selon lequel avait lieu la traction. La disposition des capteurs de déplacement 

est clairement indiquée sur la figure 3 2. 

d'appui de charge 

Figure 3.2: Disposition des éléments à l'extrémité chargée 

d'un spécimen d'arrachement. 



La mesure du déplacement de l'extrémité libre était primordiale puisqu'elle 

marquait la rupture complete de l'adhérence. Pour cette lecture. une attention toute 

particulière a été apportée sur la fixité de I'assemblage qui maintenait le capteur de 

déplacement au prisme de béton. Des pièces de bois ttaient fixées de part et d'autre du 

prisme sur lesquels un support métallique très rigide était visse de manière a ne permettre 

aucun déplacement. Par la suite I'ensemble était soigneusement inspecté et les 

assemblages serrés au maximum. De cette façon. la lecture de la première valeur de 

glissement ne pouvait provenir, que du glissement réel de l'mature. Une photographie de 

I'insûumentation est présentée à la figure 3.3. 

Figure 3.3: Disposition de l'instrumentation à I'extrémité übre 

d'un spécimen d'arrachement. 



3.3.3 2 Montage et réalisation des essais 

Le montage et la réalisation des essais d'arrachement étaient relativement simples: 

l'extrémité barre était destinée recevoir vérin était filetée 

~iccommoder un écrou standard M25. L'extrirnité chargée des bmes des petits spécimens, 

soient les A800- 1. 2 & 3 et les A1200-1. 2 & 3. étaient filetés sur une longueur suffi~sante 

pour permettre d'y fixer deux écrous (figure 3.2), les spécimens grands étaient filetés 

sur une longueur permettant d'en accepter trois. Cette mesure de sécurité n'avait pour but 

que de réduire le risque d'une rupture en fond de filet, rupture qui aurait été imprévisible 

puisque cette partie de la barre était entièrement cachée par le système de mise en charge. 

Les instruments et les appareils d'appui étaient alors glissés sur la barre tel que 

montrés à la figure 3.2. Tout d'abord. deux plaques d'appui en acier d'une Cpaisseur 

approximative de 35 mm chacune étaient déposées contre le prisme de béton. Sur ces 

plaques, le vérin. d'une capacité de 200 kN. était installé en prenant soin que le centrage 

soit ideal et que celui-ci ne soit pas en contact avec la barre. Puis. la cellule de charge était 

introduite et une troisième plaque venait terminer l'ensemble. Le but de cette dernière 

plaque était de répartir le plus uniformément possible la force sur la cellule. Finalement 

l'ensemble Ctait fid en s e m t  les boulons jusqu'à ce que contact se fasse sans introduire 

de charge dans la barre. L'absence de charge initiale était vérifiée par l'intermédiaire de la 

cellule de charge et d'une boite de lecture manuelle. Tous les instruments Çtaient don 

branchés au système d'acquisition de données. 

Une fois le montage terminé et les éléments alignés. un zéro de toutes les lectures 

était effectue sur le système d'acquisition et celui-ci était mis en marche. Un assistant se 

mettait alon à activer la pompe hydraulique liée au vérin. Le pompage se Faisait de la 

façon la plus réedière possible a un rythme d'environ un mouvement complet du levier 

toutes les 5 secondes. ceci afin d-éviter tout effet de cognement. 



Le pompage se perpétrait jusqu'à se que soit obtenu un glissement total de 50 mm à 

l'extrémité libre. 

Les observations liées à cette partie de l'expérimentation sont présentées aux 

sections 4.1. 1 et 41.2. 

3.4 Essais de flexion sur des poutres avec lit d'armature simple 

Les spécimens de poutres sont plus complexes que cew des essais d'arrachement. 

Leur confection. leur instrumentation et leur sollicitation ont demandé plus de temps et de 

technique. En revanche. leur similitude avec les éléments réels rencontrés dans les ponts et 

autres stmctures est plus évidente. 

Afin de simuler les poutres de pont construites au milieu du siècle, les armatures 

longitudinale et transversale étaient du meme type que celles utilisées alors. La disposition 

des armatures de flexion était représentative de celle rencontrée dans les dimensiornements 

de ponts du milieu du siècle. seule l'armature transversale divergeait légèrement des 

principes généralement utilisés dans les années 1950. En effet. quantité de ponts de 

l'époque comportait des étriers en forme de « U D. cette forme d'étrier permet qu'une 

rupture par éclatement du béton se produise. la bielle de béton comprimée perforant entre 

les aciers de compression et provoquant une rupture avec un caractère semblable à celui 

d'une rupture en cisaillement (Collins & Mitchell. 1987). La conception de toutes les 

poutres du pro+mamme expérimental présentait donc des étriers complètement refermés sur 

eux-mêmes ce qui réduisait la probabilité que ce type de rupture ne se produise. 



Les étriers étaient espacés selon la capacité ultime estimée pour chaque spécimen et 

conformément à la norme CSA-A23.3. Sur ce point. les poutres different aussi des 

dimensionnements généralement rencontrés dans les poutres de ponts des années 1950. 

L'explication de ce phénomène est présentée à la section 3.41. 

Le béton utilisé était très représentatif de celui qui était utilisé à L'époque. Le 

mélange était simple et les proportions semblables à celles d'autrefois. La dimension des 

agrégats (20rnm) tout comme la résistance en compression (25MPa) étaient de l'ordre de 

ceux contenus dans les poutres de ponts. Cependant. le ciment utilisé était un ciment 

contemporain qui differe du ciment utilisé à l'époque. principalement par sa fmesse 

(Wemisch. 1937). Cette remarque s'applique également aux spécimens d'arrachements 

présentes plus tôt. 

De plus. pour permettre une plus grande homogénéité des spécimens et réduire les 

effets d'échelle. tous les spécimens de poutre avec lit d'armature simple présentaient la 

même section. Deux barres d'armature. du même type que celui utilisé pour les essais 

d'arrachement. d'un diamètre de 25.4 mm et ayant une aire totale de 1013 mm2 étaient 

situées à 48 mm (au centroïde) de la face inférieure de la section de béton. La section de 

béton était profonde de 400 mm et large de 200 mm pour une aire de 80 000 mm'. La 

figure 3.4 présente la section typique des spécimens de poutre. 



Figure 3.4: Section typique d'un spécimen de poutre. 

Les spécimens possédaient des noms qui permettaient de les identifier. Tous les 

spécimens de poutre possédaient comme préfixe la lettre P suivie d'un chiffre à quatre 

numéros qui représentait la portée de la poutre exprimée en millimètres. Le spécimen 

P2000 représentait donc l'essai de tlexion sur la poutre qui possédait une portée de 2000 

m. 

3.4.1 Hypothèses de conception 

Cette partie du programme expérimental porte sur des poutres devant être 

représentatives des poutres de pont réelles. Ainsi. les dimensions ont été déterminées de 

manière à permettre la plus &-de similitude possible avec la réalité. Les spécimens de 

poutres s'approchaient donc d'une échelle pleine grandeur. Cependant comme l'objectif 

de lg&ude était la longueur de développement. la longueur de certaines poutres peut 



sembler réduite ou. au contraire. un peu longue en regard de la section. La section peut 

ainsi sembler excessive pour les poutres de faible portée et insufisante pour les poutres de 

portée plus importante. Ceci s'explique par le fait que toutes les poutres possédaient 

exactement la même section afin de permettre des comparaisons directes. Enfin. la section 

utilisée rcnsonüc. pour toutcs les poades. les cntCrcs liinitcs dc ri.sistancc ct de ductilité. 

La première hypothèse à être admise lors du dimensionnement des spécimens de 

poutre est que la longueur de développement minimale obtenue de la littérature, et vérifiée 

Ion des essais d'arrachement, était valide et applicable aux poutres. 

Une hypothèse qui peut également passer inaperçue mais qui est relativement 

importante. est la dimension des armatures choisies pour les dimensionnements. En effet, 

les essais revus dans la recherche bibliographique ne portaient, pour la plupart. que sur des 

barres d'un diamètre égal ou Uiférieur à 19.05 mm. L'hypothèse majeure est que le 

comportement des barres lisses utilisées dans les essais du présent programme (25.4 mm) 

puisse être extrapolé à partir des résultats obtenus avec des diamètres inférieurs obtenus de 

ces études antérieures. 

De cette hypothèse en découlent deux autres: les poutres ne possédant pas la 

longueur de développement requise présenteraient une rupture subite et une résistance 

résiduelle quasi-nulle. En contrepartie. les poutres possédant une longueur d'ancrage égale 

ou supérieure 5 la valeur minimale devraient présenter une rupture plus ductile malgré que 

la littérature f ~ t  état de ruptures d'un type particulier (Broms. 1964). Le type de rupture 

dont il était question présentait le caractère subit et imprévisible d'une nipture en 

cisaillement. en plus d'un résistance résiduelle plutôt réduite (Brown et Clark. 193 1). Par 

conséquent. toutes les précautions ont donc été prises afin de réduire les risques d'une 

rupture inopportune. 



La sollicitation choisie afin de rompre les spécimens de poutre. devait présenter un 

caractère critique. Elle devait ainsi solliciter l'armature à sa pleine capacité même le long 

de sa longueur de développement, contraignant ainsi l'armature à développer sa pleine 

capacité sur une longueur réduite. De plus, un grand nombre d-études faisaient état du 

caractère particulier que présentaient les ruptures de poutres armkes avec des armatures 

lisses. Certaines d'entre elles proposaient même que la rupture était. dans tom les cas, 

subite et qu'elle ne présentait pas de capacité résiduelle (Brown et Clark, 193 1). 

Cependant, la sollicitation devait être maintenue constante après la perte d'adhérence des 

barres afin de vérifier l'existence d'une résistance résiduelle. Comme le Laboratoire de 

Structure ne possédait pas de vérin à déplacement contrôlé, ceci n'était possible qu'en 

intercalant un ressort tel que présenté à la section 2.1. Afin d'approfondir le sujet et de 

vérifier la sécurité après la rupture d'adhérence d'une poutre avec des armatures lisses. 

certaines poutres ont été testées à l'aide de ressorts. 

Malgré une comaissance approximative de la longueur minimale de 

ddveloppement des armatures. plusieurs longueurs de poutres ont été mises à l'essai. Le 

but était tout d'abord de vérifier l'hypothèse selon laquelle la longueur de développement 

minimale prédite par les essais d'arrachement était belle et bien applicable aux poutres. En 

second lieu. les diverses longueurs de poutres. donc d'armatures. devaient permettre 

l'observation du comportement d'une poutre soit sous- ou surdimensionnée en regard de la 

longueur d'ancrage de ses matures. Les portées choisies étaient donc de 1000, 1500, 

2000, et 3000 mm. On remarquera que le spécimen de 2500 mm est manquant. Une 

remarque au sujet de ce spécimen est présentée à la section 4.3. On remarquera également 

que pour faire suite à certaines observations relatées dans la littérature selon lesquelles 

l'adhérence présentée par les matures de spécimens de poutre étaient généralement plus 

élevée que dans les spécimens d'arrachement des spécimens comportant une longueur de 

développement plus faible que la valeur limite estimée ont été fabriques. finsi, les 

spécimens PlOOO, PIS00 et P2000 présentaient tous des longueurs de développement 

infërieures à la valeur théorique de 1200 mm, soit 650.900 et 1 150 mm respectivement. 



Pour ce qui est de l'armature de  cisaillement^ les spécimens de cette étude étaient 

surdimensionnés par rapport au- poutres réelles. En effet. dans certains ponts conçus vers 

les années 1950, on a observé des fissures de cisaillement importantes situées entre deux 

étriers trop éloignés (Gamble, 1984). Les codes de construction de l'époque étaient en 

effet trop permissifs et toléraient un espacement trop grand de l'armature transversale. 

Comme le but du programme expérimental était l'étude de l'ancrage des barres d'armature 

lisses, une rupture des spécimens en cisaillement était inacceptable. Une condition 

nécessaire à l'atteinte des objectifs recherchés imposait dors que la résistance en 

cisaillement de tous les spécimens de poutre soit plus grande que leur résistance possible 

en flexion. Ceci permettait donc de pousser les spécimens jqu'à leur limite e.xtrème sans 

risquer une rupture soudaine en cisaillement. 

Finalement. à l'image des essais d'arrachement, toutes les précautions ont été prises 

afin que les spécimens de poutres ne soient pas fissurés au moment de leur première 

sollicitation. Encore une fois une attention particulière a été apportée au positionnement 

des ancrages qui permettaient manipuler la poutre. La mise en place et Yinstrumentation 

des spécimens a été soigneusement surveillée pour permettre de solliciter des poutres 

possédant toutes un état initial vierge de toute trace de fissuration ou de tout autre 

dommage. 

3 -4.2 Paramètres etudiés 

Cette partie du programme fait suite aux résultats obtenus de la section précédente 

et consiste en la fabrication et la sollicitation de quatre spécimens de poutre possédant un 

lit d'mature simple. 

À l'image de l'étude effectuée sur les essais d'arrachement, la sollicitation des 

spécimens de poutre avait pour but de recueillir les informations à la fois quantifiables et 

qualitatives. Les panmètres étudiés étaient: 



Les paramètres quantifiables: 

-la longueur de développement effective: 

-la comparaison entre l'ancrage offert par une barre droite 

et celui offert par un crochet; 

-Ic nivcau dc contrainte dans I'mafuli; 

-la capacité à la plastification et la capacité ultime des armatures longitudinales: 

-le glissement des annatures longitudinales; 

-la capacité résiduelle de la poutre après le glissement des banes. 

Les paramètres non-quanti fiables : 

-le mode de rupture: 

-le schéma de fissuration lié à une rupture d'adhérence; 

-les signes précurseurs d'une rupture d'adhérence: 

-la corrélation entre la ductilité et la longueur de développement foumie. 

La disposition des instruments de mesure apposés aux différents endroits 

stratégiques le long de chaque spécimen a été réalisée de façon à permettre une prise des 

données pertinentes sans encombrer la poutre. 

3 -4.3 Description des spécimens 

Toutes les poutres fabriquées pour la présente étude, à l'exception de la poutre 

avec lit d'armature interrompu, possédaient la même géométrie globale. La figure 3.5 

présente I'allure génCnle ainsi que I'instnimentation des spécimens de poutre. 
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Figure 3.5: Instrumentation typique d'un spécimen d'essai de flexion 

sur poutre avec lit d'armature simple. 

Les étriers utilisés pour la confection des spécimens partageaient également les 

mêmes dimensions. ils etaient constitués d'une tige lisse de 9.525 mm (3/8 de pouce) de 

diamètre équivalent aux barres dàrmature #3 utilisées au milieu du siècle. L'espacement 

des étriers était constant sur toute la portée d'une poutre et fonction de sa capacité. Les 

valeurs spécifiques à chaque poutre sont présentées au tableau 3.3. 

Tableau 3 3  Données spécifiques à I'annahire transversale des spécimens de poutre 

Poutre 

Pl000 

Pl500 

P2000 

, P3000 

Note: 'Valeurs ~ouvemées par I'espaccrnent maximal permis (da)  
Les vdeurs de résistance pondérée 1 I'cffon tranchant ont itè crilculéits en considérant que l'aire des Ctririrs 
(riire d a  deux bmches) irait de 1425 mm et que leur limite ilastique r n d e  était de 370 MPa Les r&istrinccs 
sont calculées avec la plastitication des rumanirrs. 

V ( W  
Effort trrinchmt 

193 

129 

97 

65 

Pr W) 
Charge anficipdt 

386 

25 7 

193 

129 

Vr f w 
résistance 

278 

177 

177 

177 

LW) 
béton 

7 1 

7 1 

71 

71 

V d W  
étriers 

122 

58 

26 

6 

s(mm) 
espacement 

90 

175' 

175* 

175' 



Tableau 3.4 Longueurs d'ancrage disponibles dans les spécimens de poutre 

Spécimen 

Pl000 

P 1500 

P2000 

P3000 

*Les b m  longues du spdcimen P4900 prCsentaitnt une longueur d'ancngc disponible 

longueur d'ancrage (da>> 
(mm) 1 

650 

900 

Il50 
1650 

P4900 (barres courtes) 
(barres longues) * 

- - 
de 2 5 0  mm mais Ic tv& de solliciiruio~ du rpdcirnçn ne pektenait qu'une longueur 
d'rinmge cffcctive de 1250 mm. 

1 250 

2500 (1250) 

3 A.3.1 Commentaires sur le type d'appui utilisé 

Le type d'appui utilisé pour les essais P1000(1), P1500, P2000 et P3000 

permettait une rotation libre des extrémités de la poutre mais ne permettait qu'un 

déplacement longitudinal partiel. Cependant. tel qu'il sera démontré lors de l'analyse 

des résultats. les effets de cette restreinte horizontale partielle ont été quantifiés et 

déduits des résultats expérimentaux Seul le spécimen P1000, de par sa très courte 

portée. a été sévèrement affecté par cette restreinte au point qu'il a fdlu recommencé sa 

mise en charge. Ces deux essais ont donc été nommés Pl 000(1) pour l'essai avec appuis 

rotulés et P 1000(2) pour l'essai réalisé avec un appui 3 rouleau. 

Cet appui à rouleau a également été utilisé pour le dernier essai de la présente 

étude soit le spécimen P4900. Malgré que sa portée importante ne laissait présager 

d'aucun effet d'arc. ce type d'appui a tout de même été utilisé afin d'observer la réponse 

des matures  en traction pure et donc une résistance presque uniquement issue de 

l'adhérence des barres d'armature. Une discussion plus approfondie a ce sujet est 

présentée au chapitre 4. 



Les armatures longitudinales étaient constituées de barres de section circulaire 

de 35,4 mm de diamètre. similaires d h n  point de vue dimensions et résistance a u  

barres #8 utilisées durant les annees 1950 La limite élastique utilisée pour le 

dimensionnement était de 325 MPa. Le lit simple était constitué de deux barres 

d'mature. Les barres étaient dkne forme particulière: m e  extrémité était repliée avec 

un angle de 90 degrés tandis que l'autre était conservée droite. Cette forme permettait 

d'observer la qualité de l'adhérence en ne concentrant l'instrumentation que sur une 

seule extrémité de la poutre. De plus, cette disposition des aciers permettait de comparer 

le comportement d'une barre droite et d'un ancrage mécanique dans une même poutre et 

ce. sous un même chargement. Les armatures longitudinales excédaient l'appui d'une 

longueur de 200 mm. La conception des ancrages mécaniques répondait aux exigences 

de la nome canadienne des bâtiments en béton armé CMSA-A23 .3 -M94 .  Une cage 

d'armature typique est présentée à la figure 3.6. 

Figure 3.6: Cage d'armature typique d'un spécimen de poutre. 



Les portées des poutres variaient de 1000 à 3000 mm. Les poutres étaient en 

portée simple et le chargement se faisait en leur centre. Les spécimens Pl500. P2000 et 

P3000 ont été sollicitées par l'entremise d'un ressort. la capacité trop grande du 

spécimen P 1 O00 rendait la manœuvre inutile et de surcroît dangereuse. 

Les appuis utilisés étaient des appuis à rotules conventionnels permettant la 

rotation aux deux extrémités de la poutre sauf pour le spécimen Pl 000 qui a été testé une 

seconde fois avec un appui à rouleaux qui n'offrait pas de retenue horizontale 

(figure 3.5). 

3 A.3 2 Instrumentation 

Pour chacun des spécimens. une cavité était pratiquée dans le béton au centre de 

la poutre. dénudant les jauges et permettant une observation visuelle des barres pendant 

les essais. Cene cavité avait également pour effet de délimiter avec plus de précision la 

longueur de développement disponible pour l'armature. La figure 3.7 montre la 

photographie d'une de ces indentations et donne également un aperçu du type de surface 

(calamine) que présentaient les armatures utilisées. 

De plus. chaque spécimen de poutre était instnunenté d'une façon identique et 

symétrique. Chaque barre d'mature portait en son centre une jauge d'extensométrie. 

La partie centde de l'armature a été choisie car elle présentait la zone où les contraintes 

étaient mitximales. De surcroît. cette zone était idéale pour apposer une jauge puisque sa 

couverture de protection nkfTectait en rien la surface de contact entre l'armature et le 

béton. 



Figure 3.7: Indentation centrale montrant le lit d'armature 

d'un spécimen de poutre. 

Des capteurs de déplacement (LVDT) étaient également disposés à l'extrémité 

droite de chaque barre. Afin de ne pas créer un ancrage mécanique sur celles-ci, des 

manchons d'un diamètre inférieur à celui des barres étaient soudés à leur e.xtrémité (voir 

figure 3.8). 



Fi y re 3.8: Manchons d'extrémité sur les armatures longitudinales. 

Avant la mise en place du béton dans les coffrages, les manchons étaient 

enveloppés dans une gaine de polystyrène. l'absence d'adhérence entre le béton et les 

manchons Ctait ainsi garantie. Par la suite. un filetage interne des manchons était 

effectué. le pas de vis ainsi créé permettait de fixer solidement les capteun de 

déplacement aux armanues. ce qui permettrait d'observer. le cas échéant, un va-et-vient 

des armatures. 

Les capteurs de déplacement étaient installés avec le même système de fixation 

que ceiui utilisé pour les essais d'arrachement décrit à la section 3.3.3.1. Toutefois, le 

système dans le cas des poutres accommodait deux capteurs de déplacement qui 

mesuraient simultanément le glissement des deuv barres d'armature. Les mêmes 

précautions quant à la rigidité globale de l'ensemble étaient apportées afin de garantir 

que la mesure du plus infime déplacement soit issue du mouvement des barres et non 

d'un mouvement inopportun des capteurs. 



Le reste de l'instrumentation consistait en une instrumentation conventio~elle 

requise dans tous les essais de poutre, soit une jauge d'extensométrie à la fibre extrême 

comprimée du béton et un capteur de déplacement mesurant la flèche au centre. 

Ln jauge m e s m t  les défonmtions du béton dewit étre s h é e  il l'endroit où le 

béton était le plus sollicité. soit au centre de la poutre et sur sa surface supérieure. 

Comme la zone d'appui du vérin se situait exactement à cet emplacement, il était donc 

impossible d'y positionner la jauge et il a donc été décidé d'apposer cette dernière sur la 

surface verticale de la poutre. le plus près possible de la face supérieure et directement 

sous l'appui. 

Une lecture de la charge etait Cgalement enregistrée par le système d'acquisition 

de données directement à partir de la pompe hydraulique. 

3.4.3.3 Montage et réalisation des essais 

Les essais de flexion sur les poutres demandaient une minutie plus grande que 

celle requise dans les essais d'arrachement. Un vérin hydraulique Amsler d'une capacité 

de 500 kN était tout d'abord installé sur un cadre de réaction. Une paire d'appuis était 

alors placés de part et d'autre du vérin à une demi-portée de distance de ce dernier. Les 

rotules étaient alors mises en place et la poutre déposée sur le montage. Les déments 

étaient alors ajustés a I'aide d'un fil plombé et d'un ruban a mesurer afin que la portée et 

la position du vérin soient respectées avec une précision de 12 mm. 



Pour les spécimens PljOO, P2000 et P3000. un dispositif d'application de la 

charge était installé sur la poutre. sous le vérin. Cet appareil était constitué d'une plaque 

carrée d'acier de 250 mm de côté et de 25 mm d'épaisseur sur laquelle prenaient place 

d e ~ v  ressorts inclus l'un dans l'autre. Ces deus ressorts étaient du type de ceux utilisés 

dans le trruispcn fenoriaire. leur constmte de rigidité conjuguée étut  de !,4? kV!mm. 

Leurs sièges étaient plats et perpendiculaires à leur hauteur ce qui permettait de ne pas 

avoir recours à un système complexe pour les installer. L'appareil d'appui était 

complété par une seconde plaque de dimensions similaires à la première et sur laquelle 

venait s'appuyer le vérin. Pour sa part, le spécimen PlOOO, possédait un dispositif 

d'application de la charge conventionnel constitué d'une plaque d'acier de 25 mm 

d'épaisseur et de 100 mm de côté. La figure 3.9 présente la disposition des éléments de 

ce dispositif. 

Figure 3.9: Appareil de mise en charge à ressort. 



Ensuite. les instruments de mesure étaient installés. Le capteur de déplacement 

mesurant la flèche à mi-portée était installé sur un trépied et son extrémité mobile 

appuyée à un endroit approprié sur la poutre. Les capteurs de déplacement destinés à 

mesurer le glissement des matures Ctaient vissés dans les manchons à l'extrémité de 

chacune des barres. Leur support était également inspecté pour qu'aucun mouvement 

relatif avec la poutre ne soit possible. 

Tous les instruments étaient alors reliés au système d'acquisition de données à 

haute vitesse. Un essai était alors effectué sur chaque instrument séparément afin de 

s'assurer qu'ils étaient tous fonctionnels. Une attention était alors apportée afin que les 

lectures de la jauge et du capteur de déplacement d'une même barre aient le même 

indice. 

Le système de chargement à ressorts était ensuite aligné dans les trois directions j. 

l'aide d'un niveau et de cales d'acier. Le ressort était également attaché aus appuis pour 

éviter qu'il n'khappe a l'emprise du vénn.dans le cas d'une rupture trop brusque de la 

poutre. 

Un zéro des lectures était alors effectué sur le système d'acquisition de données 

et la pompe mise en marche pour solliciter la poutre. Dès lors. le chargement n'était pas 

interrompu afin de ne pas surcharger le système d'acquisition de données qui prenait des 

lectures d e ~ u  fois par seconde. 

Le chargement se perpétrait jusqu'à la rupture complète du spécimen. Les 

observations liées a ces essais sont présentées aux sections 4.2.1 et 4.2.2. 



3.5 Essais de fierion sur une poutre avec lit d'armature interrompu 

Les poutres de ponts possèdent généralement de --des portées qui nécessitent 

souvent que les armatures soient interrompues en travée. Les spécimens de poutre dont 

il ri été question jusqu'3 prCsent dans cette étude ne comportaient pas un tel détail 

d'armature. Le but de soumettre une poutre avec un lit d'armature interrompu à un essai 

de flexion était de confirmer Ies résultats obtenus de tous les autres essais effectués lors 

de cette étude. Ce dernier essai se voulait donc un résumé et une confirmation de l'étude 

dans son ensemble. Son dimensionnement devait être représentatif à la fois des autres 

essais et des poutres réelles généralement rencontrées sur des ponts. 

Afin d'être cohérent avec le reste des spécimens de la présente étude, 

l'abréviation domie à cette poutre fonctionne selon le mtmc principe. soit la lettre P 

pour spécifier que le spécimen est un essai de poutre et 4900 pour qualifier sa portée 

exprimée en millimètres. 

3.5.1 Hypothèses de conception 

La première hypothèse à la base de la conception du spécimen portait sur le fait 

qu'il était possible d'atteindre la limite élastique de l'armature avec un ancrage par 

adhérence. De ce fait. tous les calculs de capacité et de resistance tenaient compte de la 

possibilité d'atteindre la limite élastique de l'acier de flexion. 

La longueur de développement disponible devait présenter encore une fois un 

caractère critique et la longueur de la poutre était donc régie par cette contrainte. La 



longueur de développement ayant été cernée à environ 1300 mm, l'armature ne pouvait 

présenter que cette longueur minimale pour développer sa pleine capacité. 

Comme les autres spécimens de poutre de l'étude, la section utilisée devait être 

représentatiq:e des dimensiornements g in idement  rencontris en pratique pour des 

poutre de pont des années 1950. Cependant afin d'accommoder les deux lits dk.rmature 

(espacés de 25 mm) la profondeur de la section a été augmentée à 550 mm. La largeur a 

été conservée à 200 mm p o u  une aire de béton égaie a 110 000 mm'. Les barres 

d'armatures. du même type que celles utilisées jusqu'à présent étaient au nombre de 

quatre pour la zone cenuale et au nombre de deux près des appuis. La figure 3.10 

présente les deux sections. 

S e c t i o n  a u x  a p p u i s  S e c t i o n  m é d i a n e  

Figure 3.10: Sections du spécimen de poutre avec armature interrompue. 



Les barres d'armature possédaient toutes une extrémité droite. ancrée par 

adhérence et une extrérnitk avec un ancrage mécanique. Les annatures continues d'un 

appui à l'autre étaient ancrées avec un pliage à angle droit. Les armatures interrompues 

en travée possédaient un crochet. Celui-ci était moins haut qu'un pliage a 90 degrés et 

préwn3it donc que !a bme n'enccrnbre le haut de la poutre. De plus. ce type de 

dimensionnement est très fréquemment rencontré dans les ponts considérés dans cette 

étude. Toutes les dimensions des ancrages mécaniques répondent aux recommandations 

de la norme CSA-M3.3-M94. 

Les deux sections de la poutre répondaient aux critères de ductilité et de 

résistance minimales également prescrites par la norme A23.3-M94. De cette façon. 

l'hypothèse de la rupture ductile en flexion pouvait être assumée. 

L'objectif de l'essai Ctait de solliciter la poutre jusqu'à sa ruine complète. De ce 

fait une attention toute particulikre devait être apportée au dimensionnement des aciers 

de cisaillement. Ceux-ci devaient être en mesure de supporter la charge équivalente à la 

capacité ultime de la poutre en flexion. Encore une fois. du point de vue des étriers. la 

poutre P4900 ne représentait pas les poutres types du milieu du siècle. Les étriers, tel 

que mentionné à la section 3.4.1. Ctaient fermés sur eux-mêmes et moins espacés que 

dans un dimensionnement typique des années 1950. Cependant a h  de pouvoir observer 

le mécanisme de rupture rapporté par certaines études (Baron. 1966)' dans lequel on 

observe une perte d'adhérence. l'espacement des étriers n'a pas été diminué dans les 

zones où les matures sont interrompues tel qu'il l'est prescrit dans la présente norme 

CAN3-A23.3-M94 (CSA, 1994). 

Le béton utilisé était le même béton conventionnel utilisé lors de Ia confection 

des autres spécimens du p r o g r m e  expérimental. 



Le type de sollicitation devait présenter un caractère critique et mettre à l'épreuve 

les zones d'adhérence à leur mauimum. Comme à la section précédente, le chargement 

par l'entremise de ressorts de certains spécimens avait permis de statuer sur la faible 

capacité résiduelle de l'ancrage par adhérence, il n'a pas été jugé nécessaire de réitérer ce 

type de chargement er. regard de la complexité et du danger qu'il induisait. De plus, la 

rupture soudaine que provoque la sollicitation à l'aide de ressort ne permettait pas de 

visualiser le mécanisme complexe de rupture que présente une poutre avec lit d'armature 

interrompu. II était également souhaité de faire le schéma de fissuration de la poutre ce 

que le caractère hasardeux d'un chargement à ressort ne permettait pas. La sollicitation 

de la poutre s'est donc effectuée à l'aide d'un verin sans ressort. 

3.5.2 P m è t r e s  étudiés 

Cette section du programme expérimental se voulait à la fois un essai permettant 

de confirmer les résultats obtenus des autres essais et un essai permettant de qualifier le 

type de rupture généralement rencontrée dans les poutres possédant un lit d'mature 

lisses interrompu en travée. Cette dernière partie de la phase expérimentale était 

constituée de la confection et de la mise à l'essai d9une poutre avec deux lits d'armature 

superposés. Le premier lit etait continu d'un appui à l'autre tandis que l'autre lit était 

interrompu en travée. 

Les informations recherchées lors de la sollicitation en flexion étaient encore 

liées à la capacité et au glissement des barres d'armatures. Les informations recueillies 

Ctaient une dernière fois séparées en deux catégories. les panmètres quantifiables et non- 

quantifiables : 



Les paramètres quantifiables: 

-la longueur de développement effective: 

-la comparaison entre lhncrage offert par une barre droite et l'effet d'un crochet; 

-le niveau de contrainte dans I'armature; 

-la capacité à la plmification et la capacité ultime dzs armatues; 

-le glissement des matures longitudinales continues et interrompues; 

-la capacité résiduelle après le glissement des barres. 

Les paramètres nonquantifiables: 

-le mode de rupture observé; 

-le caractère soudain ou prévisible de la rupture; 

-le schéma de fissuration lié à une rupture d'adhérence; 

-les signes précurseurs d'une rupture d'adhérence; 

-1'etiet relatif du glissement des barres continues et des barres interrompues. 

La disposition des instruments a été faite de façon à permettre de comparer les 

valeurs de glissement de contrainte et de capacité s imul~érncnt  tout en permettant de 

mesurer l'interaction entre les paramètres. 

3.5.3 Description du spécimen 

La poutre avec lit d'armature interrompu était constituée avec les mêmes 

matériaux que les autres poutres du programme. L'armature longitudinale et 

transversale possédaient les mêmes dimensions et caractéristiques que celles utilisées 

antérieurement, 



Les étriers. de type fermé. étaient espacés d'une façon continue le long de la 

poutre. Leur espacement de 100 mm. qui Ctait dicte par la valeur minimale requise par la 

nome. d/2. conférait à la poutre une résistance au cisaillement de 200 M. ce qui était à 

peu de chose près le double de l'effort tranchant correspondant à la capacité ultime 

anticipée de ia poutre. 

Les extrémités des matures  longitudinales qui étaient recourbées, possédaient 

toutes un rayon de courbure au moins égal à celui prescrit par la norme canadienne des 

bâtiments en béton armé CAN3-A23.3-M94 (CSA. 1994). 

La portée de la poutre était de 4900 mm. Cette portée était régie par les 

longueurs de développement additionnées des deux lits d'armature. La poutre sur ses 

appuis est présentée au? figures 3.1 1 et 3.12. 

Figure 3.1 1: Spécimen de poutre avec lit d'armature interrompu (P1900). 
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Figure 3.12: Instrumentation du spécimen d'essai de flexion 

sur poutre avec lit d'armature interrompu. 

En ce qui a trait aux appuis. ceux-ci devaient présenter la configuration la plus 

critique. Ils ne devaient pas permettre de dkvelopper un effort longitudinal dans la 

poutre pour éviter qu'il ne se developpe une restreinte des appuis. Les appuis 

comportaient donc à une extrémité un appui permettant la rotation et à I'autre extrémité 

un appui permettant à la fois la rotation et le mouvement longitudinal. Ce deuxième 

appui. qui Çtait réalisé en superposant un appui conventionnel à rotule et un système de 

rouleaux. est présenté à la figure 3.1 3. 



Figure 3.13: Appui à rouleaux. 

Afin de pouvoir déterminer le glissement des armatures interrompues en travée, 

des cavités de 50 mm de longueur et de 45 mm de hauteur ont été pratiquées en 

introduisant des morceaux de polystyrène aux extrémités de ces dernières. A l'extrémité 

droite des barres d'armature interrompues. un manchon. semblable B celui rencontré nu 

les barres continues. Ctait soudé pour permettre une lecture à l'aide de capteur de 

déplacement. 

3.5.3.1 Instrumentation 

La poutre avec lit d'armature interrompu était instrumentée à l'image des autres 

poutres du programme en plus de comporter une instrumentation supplémentaire 

spécifique aux armatures interrompues en travée. L'instrumentation était constituée de: 



capteurs de déplacement à l'extrémité droite des armatures continues ainsi que pour la 

mesure de flèche au centre, doune lecture directe de la charge et de jauges 

d'extensométrie au centre des barres d 'mature  et à la fibre extrême comprimée du 

béton. A cette instrumentation s'ajoutait un second ensemble d'appareils de mesure 

constitués de deux jaugcs au ccntrc dcs m a t u r c s  intcriampucs et dc deux capteurs dc 

déplacement à leur extrémité ancrée par adhérence. 

Comme sur les autres spécimens de poutres, le spécimen P4900 comportait des 

manchons aux extrémités droites des barres d'armature. Les barres d 'mature  

interrompues en travée. de par leur position. nécessitaient des manchons recourbés vers 

l'extérieur de la poutre. Sur ces manchons, de part et d'autre du spécimen, étaient fixés 

des capteurs de déplacement par l'intermédiaire de plaques d'acier très rigides. Le 

capteur était ensuite fixé directement au-dessus de l'extrémité de la barre afin de 

minimiser le risque que ne se produise une fissure entre l'extrémité de la barre et 

l'ancrage du LVDT. La figure 3.14 présente Ir montage décrit ici. 

Figure 3.14: Capteur de déplacement mesurant le glissement 

des armatures interrompues en travée. 



Dans tous les montages faisant usage de capteurs de déplacement, le même 

soucis de rigidité était apporté aux systèmes de fixation de réduire au minimum la 

possibilité d'une lecture erronée. 

Une présentation détaillée de I'instrumentation du spécimen P4900 est faite a ia 

figure 3.1 1 qui présente Çgalement la disposition des armames et celle des appuis. 

3.5.3.2 Montage et réalisation de l'essai 

Pour le spécimen P4900, on a utilisé le même équipement de mise en charge que 

pour les autres spécimens de poutre du programme. Sous le vérin Arnsler de 500 kN 

étaient installés les appuis à rouleaux décrits plus tôt puis la poutre était installée sur le 

montage en prenant soins de ne pas fissurer cette dernière. cette tâche iùt plutôt délicate 

en regard de la portée importante du spécimen. 

Le dispositif de chargement situé entre le vérin et la poutre était constitué d'une 

plaque d'acier de 25 mm d'épaisseur et de 200 mm de largeur. l'appui à ressorts n'ayant 

pas étç retenu pour cet essai. 

Après un dernier survol de tous les branchements hydrauliques et électriques, un 

zero de tous les instruments était effectué et le système d'acquisition était mis en route. 

Le système hydraulique était alors mis en marche et l'essai débutait. Au début de 

l'essai. une prise de lecture était effectuée à chaque incrément de charge de 20 W. À 

partir d'une charge de 160 kN. les incréments étaient réduits à 4 kN. Lorsque la rupture 

s'est faite éminente. c'est à dire approximativement à 200 kN, des mesures ont été prises 

aussi fréquemment que le système le permettait. soit toutes les 3 secondes environ. 



Le chargement était maintenu jusqu'à la ruine complète du spécimen, les 

résultats de cet essai sont présentés à la section 4.3. 

3.6 Caractérisation des matériaux 

Les douze spécimens d'arrachement et les cinq poutres ont été entièrement 

confectionnés au Laboratoire de Structures de l'École Polytechnique de Montréal durant 

l'été et l'automne 1993. Toutes les étapes de la fabrication des spécimens y ont été 

réalisées: la fabrication des coffrages, le pliage des étriers et de l'armature longitudinale, 

la pause des jauges et de I'instmentation mécanique, la coulée du béton et la 

caractérisation des matériaux 

Lors de Iû réception de Ihcier. un Çchantillonnage préliminaire a été effectué afin 

de déterminer si le matériau en question répondait au.. exigences de la fonction qui lui 

serait plus tard assignée lors des essais. Par la suite. un plus grand nombre d'essais a été 

effectué pour valider les résultats obtenus. Dans le cas du béton. deuv types de tests ont 

été effectués sur les cylindres: l'essai classique de compression et l'essai de fendage ou 

essai brésilien. Un des principaux critères de sélection des matériaux utilises pour la 

confection des spécimens est la similitude avec les matériaux utilisés entre 1940 et 1960 

dans la construction des poutres de ponts. Les valeurs de résistance présentées dans les 

sections qui suivent peuvent sembler élevées pour l'époque mais les ponts étant des 

ouvrages importants. ils étaient généralement constitués de matériaux de bonne qualité. 

Pour l'acier. cependant, il a été difficile. voire impossible. de retrouver des barres de 

nuance comparable à celles des années 1940 ou 1950. 



3.6.1 Acier 

Comme les aciers utilisés dans la confection des spécimens ne possédaient pas 

tous la même fonction. les caractéristiques exigées de chacun d'eux différaient 

également. De cene fzqon, un xier ayant une resistance nominale de 700 MPa était 

requis comme acier de flexion dans les poutres ou comme barre dans les essais 

d'arrachement. De plus, l'allongement a la rupture de cet acier devait excéder 15%. En 

contrepartie. on devrait connaitre avec précision la limite élastique de l'acier de 

cisaillement puisque la nipture en cisaillement des spécimens de poutre devait être évité. 

Les caractéristiques mesurées à partir des échantillons pris des tiges d 'mature 

se sont avérées très constantes. Des écarts maximaux de 6% ont été obsemés sur les 

mesures de la limite élastique. 4% sur la résistance à la traction et 2% sur les valeurs des 

diamètres. La seule caractéristique mesurée qui comportait une variancf plus élevée 

etait la valeur de l'allongement à la rupture avec un écart mz..imal de 15%. Ces 

statistiques semblent démontrer que l'acier utilisé était de qualité supérieure et très 

approprié pour l'usage qui en a Cté fait. 

3 -6.1.1 Armature longitudinale 

L'armature de flexion longitudinale des poutres et les barres noyées des essais 

d'mchement sont constituées de barres lisses de nuance A36 et d'un diamètre nominal 

de 25.4 mm. Les valeurs exactes relatives à chaque essai sont fournies avec la 

description de chaque essai. mais d'une façon globale. la limite élastique de cet acier 6.) 
était de 325 MPa et sa limite ultime (f,) de 499 MPa pour un allongement moyen a la 

rupture de 27.6%. L'allongement a la rupture était une caractéristique importante 

puisque c'est de ce paramètre que dépend la ductilité globale lors de la rupture d'une 



poutre. Toutes les valeurs présentées ici ont été déterminées selon les recommandations 

de la norme ACNOR CSA-G3O. 12-M 1977 (CSA, 1977). 

Le diamètre réel des barres a été mesuré avec précision et les valeurs obtenues 

oscillaient entre 25'20 mm et 25,?2 mm. Compte tenu de la présence d'me couche de 

calamine à la surface des barres. qui tend à en augmenter le diamètre. les barres semblent 

posséder un diamètre très près de la valeur nominale. Cette constatation permet, pour les 

fins de calcul, d'utiliser les dimensions nominales sans introduire une erreur appréciable. 

La section utilisée dans tous les calculs est donc de 506.7 mm'. 

Plusieurs essais de traction ont été réalisés d'obtenir les valeurs de limite 

élastique gv) et de résistances à la traction VI). Dans d e w  de ces essais (usinés) on a 

utilisé une instrumentation spéciale afin d'obtenir avec précision, le module d'élasticité 

(E,). le coefficient de Poisson ( v )  et la longueur du plateau plastique. Les barres utilisées 

étaient instrumentées avec deux jauges longitudinales et deux jauges transversales par 

rapport 6 lhce de traction. Dans le but de s'assurer que les jauges transversales seraient 

suffisamment résistantes pour surpasser la limite élastique et démontrer le début de 

l'écrouissage. un type spécial de jauge soudées a Cté employé. Les propriétés physiques 

de l'acier sont présentées au tableau 3.4. 

Tableau 3.4: Caractéristiques supplémentaires sur l'acier 

I Acier I 



La figure 3.15 présente la relation contrainte-déformation observée à partir d'un 

essai de traction instrumenté. Ce graphique démontre la partie élastique de la courbe, 

ainsi que le plateau plastique et une partie de la zone d'écrouissage. On observe sur ce 

graphique une rupture franche entre la zone élastique et la zone plastique à une valeur de 

déformation de 1650 pz. Cette déformation dans l 'mature correspond à une contrainte 

de 323 MPa, ce qui confirme la valeur obtenue des autres essais de traction, soit 325 

MPa. Du côté de la ductilité, cet acier semble posséder des propriétés plastiques 

intéressantes, le plateau ductile persiste pour une valeur de 11 800 FE, soit une 

déformation de plus de 1%. La fin du chargement n'a pu être enregistrée puisque les 

jauges se sont détachées dû aux grandes déformations rencontrées. 

O 5 1 O i 5 20 
M iiiiers 

Dé fonn ations (p) 

Figure 3.15: Relation contrainte-déformation 

de l'acier d'armature de flexion. 

Un autre phénomène observé lors des essais de traction instrumentés était le 

rétrécissement de Ia section des armatures en fonction de la contrainte. Les données 

relatives à cette observation étaient obtenues directement à l'aide d'une mesure physique 

avec un pied à coulisse (précision: &0,02 mm). Comme le démontre la figure 3.16, 

jusqu'à la limite élastique, le diamètre demeurait sensiblement constant, cependant, dès 



que cette limite est atteinte. le diamètre réduit d'une façon importante. Dans le cas 

présenté ici. le diamètre a subit une diminution de 5,8% dors que la contrainte est passée 

de 327 a 465 MPa. 
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Figure 3.16: Effet de Ir contrainte sur le diamètre des armatures. 

En ce qui a trait à l'armature longitudinale de compression. celle-ci ne possède 

qu'une fonction secondaire. soit le maintient des étriers lors de la coulée. L'acier utilisé 

pour remplir cette fonction n'ayant aucun rôle structural. de simples barres d'armatures 

conventionnelles crénelées ont été utilisées, soient des barres IOM, leurs caracréristiques 

ont tout de même été déterminées. La limite élastique V;) de ces barres est de 391 MPa 

et la contrainte ultime VI) est de 639 MPa. L'allongement final est de 16,5% en 

moyenne. La détermination de ces valeurs s'est faite à partir de deux éprouvettes 

puisque ce type d'armature est grandement employé dans les essais effectués au 

laboratoire et qu'une banque de données issue d'essais antérieurs effectués sur le même 

lot d'armature confirmait les valeurs obtenues. La section utilisée ( A  ;) pour les calculs 

a été la section nominale proposée par le manufacturier. soit 200 mm'. 



3 -6.1.2 Armature transversale 

Toujours dans un soucis de conserver la similitude avec les matériau utilisés à 

l'époque dans la conception des ponts, l'armature transversale utilisée était constituée de 

iigcs d'acier lisses de 9.525 mm de diamétre pour une aire de 71,3 mm'. Ces bmes 

possèdent une limite élastique Cf,) de 370 MPa et une contrainte ultime &) de 455 

MPa. L'allongement a la rupture, quoique non nécessaire aux calculs, a tout de même 

été mesuré. Sa valeur était en moyenne de 24.2%. Le diamètre réel a été mesuré à 

plusieurs endroits sur les barres et s'est avéré très constant, variant entre 9,515 et 9,550 

mm. Une fois encore et afin de minimiser les calculs, les dimensions nominales ont été 

utilisées. 

Les valeurs spécifiques aux aciers de chacun des spécimens du programme 

expérimental sont présentées à l'annexe D. 

3 - 6 2  Béton 

Les spécimens de poutres et les spécimens d'arrachement ont été confectionnés à 

partir d'un seul mélange de béton mais en plusieurs coulées. La dimension des gros 

agrégats utilisés dans ce mélange était de 20 mm et le sable possédait une granulométrie 

propre aux sables de type Joliette. Le ciment était de type 30 à haute résistance initiale 

ce qui permettait de décofier rapidement et de tester un grand nombre de spécimens 

dans un délai raisonnable. Ce type de ciment rencontrait également les exigences de la 

norme ASTM C-150 (1992) et CPCA (1984). Le rapport eau-ciment ( e k )  était identique 

pour tous les spécimens et égal à 0,69. Encore une fois, ce rapport était très représentatif 

des mélanges utilisés dans les années 1950 et de plus il permettait une mise en place 

aisée lors de la coulée au laboratoire. Les proportions de chaque élément composant le 

mélange utilisé sont données dans le tableau 3.6. 



Tableau 3.6 Proportions des ingrédients du mélange de béton 

1 Ingrédients 1 Proportions I 

eau 160 

L 

sable 

1 ciment 1 245 I 

915 

Le béton etait malaxé par volume d'un dixième de mètre cube à la fois dans un 

malaxeur mécanique horizontal à couteaux Comme le ciment utilisé était de type 30 et 

que le malaxage avait lieu sous des températures estivales. des précautions ont été prises 

pou. éviter qu'une fausse prise n'ait lieu pendant la mise en place. L'eau servant au 

gâchage était la plus froide possible et une fausse prise était provoquée pendant que le 

mélange était encore dans le malaueur. Pour ce faire. une fois que le mélange était bien 

homogène dans le malaxeur. celui-ci était arrêté pendant une minute. pour laisser le 

temps à une fausse prise éventuelle d'avoir lieu. Finalement. le malaxeur était remis en 

marche pendant une minute puis vidé de son contenu. 

Des mesures du pourcentage d'air. de la masse volumique. de la température et 

de l'affaissement ont été pises conformément aux recommandations de la norme ASTM 

C 192-90a. Pour les plus petits spécimens, ces mesures étaient effectuées à la première 

et à la dernière gâchée. tandis qu'une prise de mesures intermédiaire était ajoutée pour 

les plus gros spécimens. Un échantillomage du béton par confection de cylindres 

suivait le même protocole. Les résistances en compression et en traction des cylindres 

de béton ont été déterminées conformément aux normes A S n f  C 39-86. CSA M3.1 et 

ASTM C 496-90. respectivement. 



La mise en place du béton était effectuée dans les 10 minutes suivant sa sortie du 

malaxeur. Le béton était dépose dans les coffnges et vibré simultanément en prenant 

soin de joindre les couches entre elles. ce qui favorisait l'homogénéité. ;\ la toute fin de 

la coulée la surface supérieure de chaque spécimen était lissée à l'aide d'une truelle et 

l'eau surnapante, quoique rarement pr2scnte. Ctait retirze. Les sp2cinièns. dam leurs 

coffrages. étaient alors couverts d'un film de polyéthyléne et laissés à mûrir à 

température ambiante (30 à 25OC). Les cofbges étaient retirés après 48 heures et les 

spécimens, ainsi que leurs cylindres. étaient conservés sous une toile de jute humide 

pour une autre période de 48 heures. Pour chaque spécimen. la jute était retirée au moins 

une journée avant la mise en charge afin de permettre au béton de sécher en surface. Cet 

assèchement était nécessaire pour permettre la pose de la jauge d'extensométrie sur la 

fibre comprimée des spécimens de poutre. Pour favoriser la similitude des essais. ce 

traitement était également imposé aux essais d'arrachement. 



CHAPITRE 4 

Ce chapitre présente le déroulement des essais effectués sur tous les spécimens 

que comportait le programme expérimental. Les essais sont présentés par catégorie et 

dans l'ordre dans lequel ils ont été réalisés. Le paramètre commun à tous les essais est 

bien siir Itadhérence et toutes les observations faites lors des essais y sont plus ou moins 

liées ou présentées de ce point de vue. 

4.1 Essais d'arrachement 

Lors de leur mise en charge, les spécimens d.arrachement n'ont démontré que 

peu de traces extérieures de leur comportement: On n'a. en effet. dénoté aucune 

fissuration externe, aucune émission de bruit lors de la rupture d'ancrage ni aucune autre 

rupture que celle par bris. plus ou moins subit, de l'adhérence. Malgré une longueur 

noyée allant jusquœà deux mètres. aucun spécimen n'a subit une rupture de la barre 

dtarmature. Cependant, la limite élastique de l'acier a tout de même été atteinte chez les 

spécimens les plus longs. II a été possible de constater de grandes déformations de ces 

armatures car l'allongement correspondant des barre était suffisant pour écailler la 

couche de calamine présente à leur surface. 



4.1. I Comportement sous chargement 

Comme les trois spécimens se sont comportés d'une façon similaire pour une 

longueur noyée donnée, les résultats donc présentés pour chaque longueur d'ancrage, 

ind2pzndamment du spécimen spécifique duquel ils ont Cté obtenus issus de Iri moyenne 

des trois résultats sauf mention contraire. 

Les paramètres mesurés lors des essais étaient ies déplacements des deux 

extrémités des barres, ainsi que la charge transmise dans l'armature. Ces mesures 

permettaient de déterminer si la longueur de développement fournie était suffisante ou 

non pour atteindre la limite élastique de l'armature mais ne fournissaient aucune 

information sur le niveau de plastification que pouvait subir cette armature. 

Une table des résultats expérimentaux obtenus pour tous les spécimens 

d'arrachement est fournie à I'annexe E. 

4.1.1 - 1  Spécimens A800-1.3 & 3 

Les spécimens ayant une longueur noyée de 800 mm étaient ceux présentant la plus 

courte longueur de développement. De ce Fait. ils étaient les moins suceptibles à ce que 

leur armature atteingne la plastification. Le comportement de tous les spécimens était 

similaire: 



la pompe manuelle. à partir de I'instant où elle était actionnée, ofiait une augmentation de 

résistance et cette augmentation se faisait sentir jusqu'à ce que la résistance chute 

subitement. A partir de ce moment. une fnction seulement de l'effort requis au préalable 

Ciait ii2sessaire pour eh?kper la bme  d'mature du prisme de Kiton. 
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Figure 4.1: Contraintes en fonction du déplacement de I'estrémité libre. 

Le graphique de la contrainte en fonction du déplacement de l'extrémité libre est 

présenté à la figure 4.1 pour les trois essais. Le comportement de chaque spécimen était 

bien d é f i '  la cofitminte dans la barre augmentait jusqu'à ce que le premier glissement soit 

perçu 3 I'extrémité libre de la barre. À ce moment, la charge continuait d'augmenter 

mdgre un déplacement de l'armature. pour un gain moyen de 9% par la suite la résistance 

chutait. La plastification de I'acier n'a pu être observée dans aucun des essais. 



Suite à l'obtention de La valeur maximale, la charge que pouvait supporter la barre 

diminuait d'environ 60% pour un déplacement de 15 mm. Cette diminution. d'abord très 

rapide. se stabilisait? pour une perte graduelle additionnelle de 20% (toujours par rapport au 

mmimum) mais cette fois sur 35 mm, 

La contrainte maximale atteinte dans l 'mature d'un spécimen de 800 mm a été de 

146 MPa. La moyenne pour les trois spécimens est de 129 MPa, soit environ JO% de la 

limite élastique. 

4.1.1.2 Spécimens A 1200- 1.2 & 3 

Les spécimens d'arrachement possédant une longueur noyée de 1200 mm étaient 

ceux qui possédaient la longueur minimale requise estimée pour permettre la 

plastification de leur ma tu r e .  De ce fait. il était possible que les armatures contenues 

dans ces spécimens présentent des déformations importantes. Cependant les 

observations ont démontré une augmentation considérable de la capacité. De plus, 

l'examen des barres après les trois essais a révélé des signes de plastification de 

l'armature. En effet. la calamine des barres d'armature se détachait de la surface de ces 

dernières, preuve que les barres s'étaient plastifiées. du moins légèrement. Aussi. selon 

les résultats obtenus des essais de traction (Annexe D), la déformation moyenne atteinte 

était environ égale à 3s, Les résultats obtenus des trois essais de cette catégorie étaient 

remarquablement bien groupés. suggérant une très bonne qualité des résultats. 
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Figure 4.2: Contraintes en fonction du déplacement de l'extrémité libre. 

À l'image des essais de 800 mm. la figure 4.2 présente un profil de sollicitation 

en forme de cloche. à la différence près que cette fois-ci la valeur rnavimalr était au-delà 

de la limite Clastique de l'acier. La courbe était plus pincée que la précédente, présentant 

par le fait même une contrainte supérieure a la limite élastique pour un déplacement 

moyen de 2.2 mm. Par la suite. la même chute de capacité. cette fois-ci de 50%, se 

faisait sentir pour un déplacement de 15 mm. puis une diminution linéaire de la capacité 

pour le reste du glissement. soit 15% environ sur 25 mm. 

En moyenne. la contrainte dans la barre provoquant le premier glissement était de 

3 16 MPa. juste en deça de la limite élastique de l'acier utilisé qui était de 325 MPa. La 

valeur ultime moyenne était de 345 MPa. Par contre. d'un point de vue du caractère 

brusque de leur rupture. les spécimens de 1200 mm ne différaient pas énormément des 

spécimens de 800 mm. Les résultats propres à chaque spécimen sont présentés a 

I'annexe E- 



4.1.1.3 Spécimens A 1600-1.2 & 3 

Pour ces spécimens. la longueur noyée était de 1600 mm, soit d'un tiers au- 

dessus de la longueur minimale estimée. Selon toute attente. ceci cependant avec un très 

faibie gain de capacité par rapport au. essais présentmt 13 longueur minimale de 1200 

mm. En effet. le spécimen A1 600-2 a tout juste atteint la limite élastique et ce, malgré la 

longueur noyée excédentaire. 
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Figure 13: Contraintes en fonction du déplacement de l'extrémité libre. 



Les résultats des trois essais sont présentés à la figure 4.3. On devrait noter la 

valeur plutôt minime de capacité pour le spécimen A1600-2. Ce résultat laisserait 

présager d'une résistance probablement réduite du béton ou d h n  défaut de fabrication, 

pour ce spécimen en particulier. 

La contrainte ultime moyenne atteinte étant de 10% supérieure à la limite 

élastique de l'acier. La plastification de l'armature a donc été atteinte sans contredit 

dans les barres. La valeur de contrainte permettant la plastification était soutenue pour 

un déplacement moyen de 2.6 mm. Encore une fois. la capacité chutait et se stabilisait 

aux alentours de 60% de la capacité maximale à un déplacement de 15 mm. 

Les valeurs prépondérantes des essais de 1600 mm sont une contrainte moyenne 

de premier glissement de 354 MPa et une contrainte ultime de 362 klPa. La contrainte 

de plastification a donc eté atteinte avec des déformations maximales de l'ordre de 1 ,SE, 

selon les valeurs présentées à l'annexe D. Les valeurs de contraintes observées étaient 

toutefois loin de la contrainte ultime de l'acier Vu= 461 MPa). ce qui explique l'origine 

de toutes les ruptures par perte d'ancrage et non par écoulement de l'acier. 

41.1.4 Spécimens AZ000-1.3 & 3 

Les spécimens d'arrachement de 2000 mm avaient pour but de démontrer la 

validité dktribuer une marge de sécurité plus p d e  à un élément structura1 qui 

posséderait une longueur de développement considérablement plus pande que la valeur 

minimale estimée. une fois et deux tiers la valeur minimale dans le cas présent. 
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Figure 4.4: Contraintes en fonction du déplacement de l'extrémité libre. 

Ces spécimens étaient les plus susceptibles de présenter une rupture par 

écoulement de l'acier et devait permettre de voir s'il était possible de rompre une 

m a t u r e  lisse en ne comptant que sur son adhérence. 

Les résultats obtenus sont étonnants quoique soupçonnés. Malgré une longueur 

de développement surpassant la valeur minimale estimée de près des dew tiers, tous les 

spkcimens de la série A2000 mm se sont rompus de la même Façon que dans les trois 

séries précédentes. Présentant des signes de plastification plus qu'évidents, tant par les 

résultats numériques que par le décollement de toute la calamine qui recouvrait 

l'extrémité sollicitée de la barre d'armature. les armatures noyées dans les spécimens ne 

se sont pas rompues par écoulement. On n'a pas observé de striction plastique sur la 

section des barres. La déformation plastique des matures  a cependant atteint 

approximativement 3 E,. 



A partir du début de la sollicitation. la contrainte augmentait dans l'armature sans 

qu'aucun mouvement de l'extrémité libre de la barre ne soit détecté. Sous une contrainte 

moyenne de 355 MPa. la sollicitation extirpait la barre du prisme de béton avec une 

rapide diminution de la contrainte. À l'image des trois autres séries d'essais la 

conirainte iliminuaii rapidement puis se stabilisai; à un niveaü de iont-ainte 

approximativement égal à 65% de la contrainte ultime atteinte soit approximativement le 

même niveau que celui atteint par les essais de 1600 mm. 

La contrainte a ité maintenue au-dessus de la limite élastique de l'acier pour un 

glissement moyen de 1.9 mm. Cette valeur, inférieure à celle constatée pour les autres 

essais, laisse supposer que le plateau pendant lequel la charge excède la charge de 

plastification n'est pas directement proportionnel à la longueur noyée. 

Les résultats moyens obtenus pour cette dernière série de spécimen 

d'arrachement sont 355 MPa pour la valeur au premier glissement et 362 MPa pour la 

valeur maximale. On remarquera que les valeurs de contrainte ultimes de premier 

glissement et résiduelles après 15 mm de glissement sont quasi-identiques aux valeurs 

obtenues des essais de 1600 mm respectivement. 

4.1.1.5 Comparaison des résultats 

Les valeurs moyennes obtenues des essais d'arrachement sont présentées à la 

figure 4.5: Elles sont à la fois représentatives du problème d'adhérence des armatures 

lisses et très révélatrices quant à l'effet de la longueur noyée sur la capacité. 

Les valeurs de capacité à l'ultime présentent un intérêt considérable lorsquoil 

s'agit d'évaluer le gain de résistance d'une poutre après sa première plastification. 



I I I  

Cependant. la valeur de capacité au premier glissement est tout aussi importante dans 

l'optique d'une évaluation de la capacité d'une poutre existante. En etTet. on relate dans 

la littérature (Gilkey et al.. 1955) que pour des glissement aussi faibles que 0,25 mm. les 

pertes de capacité et les déformations excessives provoquent une fissuration 

On notera que les valeurs indiquées sur l'histogramme représentent les 

contraintes moyennes en MégaPascaIs et que la limite élastique moyenne des aciers 

utilisés était de 325 MPa, 

-- --- 
avaleurs au glissementl 

avaleurs ultimes 
----A 

Figure 4.5: Contraintes moyennes des essais d'arrachement. 



On remarquera que la contrainte obtenue pour des valeurs de longueurs noyées 

excédant 1200 mm sont très semblables malgré l'importante différence de longueur qui 

les distingue. Le tableau 4.1 présente également les valeurs de contraintes d'adhérence 

au moment du premier glissement (T,). de contraintes ultimes (rmar) et de contraintes 

résidueiles jr,,, après 25 mm de dépiacemenij pour chaque spécimen. Ces valeurs sont 

comparables à celles fournies a la section 2.3.2 (équation [2-31). Les résultats détaillés 

des essais d'arrachement sont présentés à l'Annexe E. 

Tableau 4.1: Contraintes d'adhérence présentées par les spécimens 
d'arrachement. 

Spécimen 

Les contraintes plus élevées des spécimens ayant une longueur noyée de 1200 

mm laissent supposer que cette longueur est optimale pour l'ancrage des armatures de 

25.4 mm de diamètre. De surcroît. les valeurs présentées au tableau 4.1 démontrent 

certains phénomènes fondamentaux caractérisant 1-adhérence des armatures lisses. En 

premier lieu. les valeurs de contraintes au premier glissement et à l'ultime sont à toutes 

fins pratiques similaires. Deu~ièmement, peu importe la longueur noyée. la contrainte 

résiduelle après la rupture est toujours faible et. en gros? égale à la moitié de valeur 

maximale atteinte. 



41.2 Types de rupture observée 

En ce qui concerne les types de ruptures observées lors des essais. tous les 

spécimens tant de 800. 1200. 1600 ou 2000 mm se sont rompus dans le même mode, soit 

une perte d'adhérence suivie f u n  glissement. L'mélioration de la capzcité semble 

suivre l'augmentation de la longueur noyée jusqu'à la valeur minimale estimée de 

longueur de développement. Au-delà de cette valeur, tant la contrainte au premier 

glissement que la contrainte maximale semblent plafonner et même. diminuer. 

Quant à la présence ou non de plastification, un indice très important confiinne 

les résultats expérimentaux. L'ttat de la calamine sur la partie exposée de la barre 

d'armature permet de statuer sans risque d'erreur sur le dépassement ou non de la limite 

élastique de l'acier. Les spécimens de 800 mm ne présentaient aucun signe d'écaillage 

de la calamine qui recouvrait leurs armatures ne laissant aucun doute sur l'absence totale 

de plastification dans celles-ci. Pour les essais de 1200 mm, la calamine, quoique encore 

solidaire à l'mature. se détachait si elle était frottée. Cet état démontrait le début d'une 

plastification dans les armatures. En dernier lieu. on a observe pour les spécimens de 

1600 et ZOO0 mm. un écaillage total de la calamine à la surface des barres. En effet. 

toute la calamine originalement à la surface des barres s'est retrouvée dans les appareils 

d'appui. sëtant détachée d'elle-même et laissant les armatures entierement dénudées et 

avec une surface à l'aspect lisse. Ces observations sont confirmées par le dépassement 

de la contrainte de plastification pour les spécimens A1200 avec une déformation 

estimée à 3 ~ ,  selon les courbes obtenues des essais de traction sur les barres. Seule une 

estimation est possible ici car ces barres n'étaient pas instrumentées et les valeurs 

obtenues incluent. pour les essais sur les barres. une possibilité de glissement ainsi que 

les déformations de l'appareil de mise en charge. 



4.2 Essais de flexion sur des poutres avec lit d'armature simple 

La suite du programme expérimental portait sur la sollicitation de spécimens de 

poutre. Lors des essais, chacun des spécimens présenté un comportement distinct qui 

etoit relie i s3 capxité de développer 13 pleine cqncité ou non de son mature  

longitudinale. Chaque essai est décrit indépendamment, en insistant sur les détails du 

comportement qui sont pertinents à l'étude. 

Les spécimens P1500, P2000 et P3000 ont été sollicités par l'intermédiaire de 

ressorts et les résultats obtenus ne sont pas toujours tels que ceux généralement observés 

pour un essai de flexion de poutre. En effet, le temps de réaction des matériaux et des 

appareils de chargement peut avoir eu un influence sur certains phénomènes observés. 

Le chargement des poutres en laboratoire Ctant normalisé, peu d'études font état 

du temps comme étant un panmétre prépondérant des essais. Pour les spécimens Pl500, 

P2000 et P3OOO sollicités par I'entremise de ressorts, le facteur de la durée prend une 

importance plus considérable. Dans les descriptions des essais. la durée de certains 

phénomènes sera prise en compte afin de permettre de juger de la sévérité des dommages 

et de leur propagation sous une sollicitation constante représentant plus fidèlement un 

chargement réel. 

Les quatre spécimens de poutre présentaient un schéma de fissuration très 

similaire: une fissuration trks légère. plus abondante sur le côté du spécimen possédant 

un ancrage par adhérence. Lors de la rupture de tous les spécimens. on a observé la 

formation d'une fissure principale. dans le centre de la portée. présentant une ouverture 

importante tandis que des fissures secondaires, à peine perceptibles, se sont formées. De 

plus. pour les essais P1500. P2000 et P3000. une fissuration superficielle avant que 

subitement une fissure principale ne s'ouvre sous l'effet des ressorts. Pour éviter 



d'alourdir le texte en décrivant dans chaque cas le dkveloppement du nombre. de toute 

façon restreint. de tissues. une présentation d'un schéma typique de fissuration est 

présentée à la section 43.1. 

4.2.1 Spécimen P l  O00 

Le spécimen P 1000 etait celui possédant la longueur d'ancrage la plus courte. En 

effet, les armatures ne disposaient que d'une longueur de 650 mm pour permettre le 

développement de leur capacité. Vue la portée réduite de ce spécimen, le mode 

d'ancrage de la barre était affecté par l'effet d'arc. En effet, la courte distance séparant 

les zones d'appui et la région où était appliquée la charge permettait à la poutre de 

former deu. bielles de béton et donc le mode de sollicitation en flexion &ait. à toutes 

fins pratiques. annihilée. Comme le montre la figure 4.6, ceci représente le cas d'une 

charge concentrée près des appuis. Le mode de résistance est alors similaire à celui 

d'une poutre profonde où la force est transmise directement aux zones d'appui. De plus. 

lors des essais on a décelé un frottement important aux appuis. En effet. les appuis étant 

des rotules de part et d'autre de la poutre. Ceuu-ci ne pouvaient permettre à la tibre 

inférieure l'allongement nécessaire pour que la poutre puisse répondre dans un mode de 

flexion. La force extérieure apportée au bas de la poutre a donc agit comme une force de 

précontrainte extérieure en augmentant la capacité de la poutre. Par conséquent. lors 

d'une première mise en charge du spécimen. la capacité du vérin a été atteinte sans que 

le spécimen ne se rompe. II a donc été nécessaire de répéter sa mise en charge une 

seconde fois (essai P1000-2). Cette fois-ci. afh de minimiser la dimension des zones 

d'appui, celles-ci ont été réduites à leurs valeurs minimales permises par la norme CSA 

A232 relativement à l'écrasement du béton dans ces zones. Pour éliminer le problème 

du frottement. des appuis spéciaux à rouleau- ont également été conjugués aux appuis à 

rotule déjà utilisés. 
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nodale 

PI2 I 
a)  essai Pl0004 
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secondaire 

Appui à rouleaux 

b) essai P1000-2 
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'principale 

Figure 4.6: Schématisation du comportement du spécimen Pl000 lors des essais. 



Le second essai P 1000 présentait un comportement très particulier. Rapporté par 

certains auteurs. le coincement des barres a pu être observé autant dans les résultats de 

l'analyse que dans la variation de la charge supportée pendant I'essai, ceci est dû en 

bonne partie à l'effet de la bielle principale (figure 3.6) venant coincer la barre. 

Les résultats des deux essais sont présentés ici, malgré que l'influence du premier 

essai ait été minime en ce qui concerne l'adhérence des armatures. 

4.2.1.1 Comportement lors de l'essai 

Lors de la première sollicitation. le spécimen Pl000 a subit une charge de 469 

kN. Sous cette charge. le spécimen a présenté une fissuration légère laissant supposer 

que l'adhérence avait été rompue ou. qu'au moins. l'armature longitudinale avait subit 

des déformations. L'hypothèse de la rupture d'adhérence fut infirmée par l'analyse des 

résultats enregistrés Ion de I'essai. En effet. aucun glissement aussi petit soit-il. ne put 

etre détecté. Cependant. il en fut tout autrement de la déformation des barres. qui 

prisent& une déformation plastique résiduelle de 545 p~ comme le démontre la figure 

4.7. On notera que le caractère irrégulier du comportement de Ikmature peut être 

expliqué par la présence du béton autour de l'armature et surtout par la rigidité 

horizontale des appuis. En fait. le béton restreint en quelque sorte les déformations de 

l'armature alors qu'il ne restreint pas l'action du vérin. De plus. lors de l'essai. la fibre 

inférieure de la poutre s'est allongée élastiquement et lorsque la charge a été retirée 

subitement cet allongement élastique n'a pu être absorbé par le déplacement horizontal 

des appuis. ceux-ci étant fixes. Si les menires avaient été prises de façon plus espacée 

dans le temps et surtout si la charge appliquée par le vérin avait été retirée d'une façon 

moins subite. la courbe liant les déformations à la charge supportée par la poutre aunit 

probablement été plus conventionnelle. 



Figure 4.7: Charge en fonction des déformations 

lors de la première sollicitation du spécimen P1000. 

Malgré une détérioration évidente et irréversible du spécimen Pl000 après sa 

sollicitation, une seconde mise en charge a été effectuée. Principalement dû à cet état de 

fait, les résultats de la seconde sollicitation devraient être appréciés d'une façon critique 

plutôt qu'absolue. Cependant lors du second essai, l'utilisation de plaques d'appui plus 

étroites et d'un appui à rouleau ont permis d'éliminer la majeure partie du frottement aux 

appuis. 

Du point de vue du comportement, encore une fois le caractère interrompu du 

premier chargement gêne la description du phénomène. Dans un premier temps, la 

charge s'est accrue jusqu'à ce que le spécimen fissure légèrement. La flèche était trop 

petite pour pouvoir être appréciée à l'œil nu. La capacité du vérin fut atteinte, ce qui mis 

fin à l'essai prématurément. 



Lors du second essai, les premiers incréments de charge n'ont eu pour seul effet 

que la réouverture des fissures créées lors de la première phase de chargement. La 

charge a donc été augmentée de façon très régulière jusqu'à une première charge ultime 

de 374 khi puis elle a subitement chuté jusqu'à une valeur résiduelle de 327 kN, soit 

12.604 dc pcrtc de capacitC en moins d'me quinzaine de secondes. Par ln suite, on a 

observé un regain de capacité jusqu'à une valeur ultime de 381 W. Cela conférait à la 

poutre une ductilité qui était inespérée à prime abord. En effet, malgré une longueur de 

développement inférieure à 54% de la longueur estimée. le spécimen Pl000 a été en 

mesure d'atteindre, a toutes fins pratiques. le moment plastique. 



4.2.1.2 Étude de la flèche 

Intimement liée à la capacité et au signe précurseur d'une rupture. la flèche d'une 

poutre est un paramètre important pour une étude de comportement élastique et 

inilastique. La i k h e  Ctait mesurie au sentie dc la portée dc la poutre juste au droit du 

vérin. La valeur prise comme &tant nulle était en fait la valeur de flèche sous le poids 

propre de la poutre Les poutres de cette Çtude ne présentant pas un élancement excessif, 

les valeurs absolue et relative de la flèche étaient confondues. 

O i 4 6 8 1 O 12 

flèche (mm) 

Figure 1.8: Graphique de la charge en fonction de la flèche au centre 

pour I'essai P1000-2. 

Pour le spécimen P1000. la portée était excessivement courte et? de par ce fait. la 

flèche était plutôt réduite. La rupture d'adhérence se produisit lorsque la poutre ne 

présentait une déflexion que de 3 mm. la courbure ainsi engendrée n-était pas perceptible 

à l'œil nu. La rupture d'adhérence présentée à la section précédente provoqua une 

déflexion additionnelle de 3 mm. Sous cette flèche. il était possible d'observer la 

courbure visuellement. De surcroît. les fissures. et particulièrement la fissure principale' 



présentaient un taux d'ouverture caractéristique d'une rupture. La poutre présentait une 

flèche de 10.5 mm lors de sa rupture finale par éclatement du béton. La figure 4.8 

présente la capacité de la poutre en fonction de la flèche où l'on notera la forme 

particulière de la courbe probablement due au coincement des barres d'armature. 

421.3 Comportement spécifique de l'armature longitudinale 

Le comportement de l'armature longitudinale du spécimen Pl000 Fut étudié par 

l'entremise de deux mesures distinctes: le déplacement de son extrémité ancrée par 

adhérence et ses déformations. A partir des données recueillies lors des essais il a été 

possible de mettre en évidence certains mécanismes de rupture. II a déjà été établi à la 

section 4.2.1.1 que l'adhérence n'avait pas été rompue lors du premier essai 

puisqu'aucun déplacement n'avait été enregistré à l'extrémité des barres. II a également 

été observé. lors de ce premier essai. que les m a t u r e s  avaient subit une plastifkation. 

La seconde sollicitation imposée au spécimen P 1000 permit d'atteindre la rupture 

de ce dernier. 11 a été observé que la chute soudaine de capacité correspondait au 

commencement de l'enregistrement d7un certain déplacement à l'extrémité libre des 

ma tu r e s  (figure 4.9). Les armatures, à partir de ce niveau de contrainte, se sont mises à 

glisser et la perte de capacité s'accentuait de concert avec le déplacement grandissant des 

armatures. C'est alors que. suite à un déplacement des ma tu r e s  dépassant 5 mm. 

celles-ci se coinc6rent. L'étude des domees numériques spécifiques à chacune des 

barres démontre que celles-ci se sont coincées simultanément, laissant supposer que 

IÏmmobilisation des barres Ctait due à la courbure prononcée probablement à l'endroit 

de la fissure principale. Ce coincement permit à la poutre d'accroitre sa capacité une 

seconde fois. Cependant. cette fois-ci. le coincement de la barre ne fut pas suffisant pour 

retenir la barre immobile et celle-ci glissait au fur et à mesure que la charge appliquée 



augmentait. Puis. pour un glissement total de 14.6 mm. la barre perdit tout ancrage et la 

capacité tomba à zéro. 

Du point de vue de la contrainte atteinte dans les armatures. les déformations 

maxiniales atteintes dans l'acier furent de 14 16 FE. bien infirieures à la d2fsmation de 

1625 C(E requise pour permettre la plastification. Cependant. l'analyse des résultats a 

permis de constater une déformation résiduelle de 40 ps suite au retrait complet de la 

charge. Cette divergence pourrait être attribuée à la précision du système d'acquisition 

de données. De plus. la combinaison de la prise de données manuelle et de l'effet du 

coincement des barres aurait pu permettre de brèves intrusions dans le domaine plastique 

sans que celles-ci ne soient enregistrées par le système. Comme le démontre les lectures 

de déformations correspondant à la phase de glissement (figure 4.9). la déformation des 

armatures était plutôt instable dans cette phase. Il est possible toutefois d'affirmer que 

cette plastification n'ttait pas représentative du comportement global de l 'mature. 

Le comportement de l'armature durant la sollicitation de la poutre est présenté à 

la figure 4.9. Ce graphique présente de façon superposée la courbe des déformations 

moyennes de l'armature et celle de son déplacement d'extrémité. Pour permettre 

d'apprécier les deux phénomènes sur un même graphique les courbes ont été normalisées 

et possèdent une échelle distincte; les déformations sous forme de microdéformations 

sont présentées sur l'échelle de gauche. tandis que le déplacement en millimètres est 

présenté sur IYchelle de droite. Les courbes respectives sont identifiées par la nature de 

leurs traits. 



Figure 4.9: Graphique du glissement et des déformations 

observés dans les armatures lors de l'essai Pl000-2. 

Malgré la faible capacité observée lors de l'essai, comparativement aux 405 kN 

qui auraient pu être développés par la plastification des matures ,  celle-ci est bien au- 

dela des attentes que la longueur de développement fournie pouvait laisser espérer. Ce 

phénomène s'explique par deux états distincts. Le premier est la non-proportionalité de 

la capacité en regard de la longueur de développement foumie. En enet, comme il a été 

rapporté au chapitre 2, la contrainte moyenne d'adhérence est d'autant plus grande que la 

longueur noyée est réduite. En second lieu, et d'une façon prépondérante, l'état de 

contrainte du béton avoisinant l'armature a certainement contribué à en augmenter 

l'adhérence. Cette hypothèse est corroborée par le coincement des barres observé 

pendant l'essai ainsi que par les traces de plastification dans les armatures ne possédant 

qu'environ 40% de la longueur minimale requise pour développer leur pleine capacité. 



L'explication du phénomène est simple. La poutre étant très courte. sa capacité 

était très grande et cette charge importante plaçait le béton au-dessus des appuis dans un 

état de compression très élevé (figure 4.6). Les barres qui étaient justement ancrées dans 

cette région et sous un couvert plutôt faible de 25 mm, se trouvaient par le fait même 

J m  uii 2tat Je compression radide, ce qui augmentait ccmsidérabléniziit ia contrainte 

d'adhérence apparente locale. Cet état de contrainte particulier, additionné à une 

courbure locale très prononcée dans une zone de fissure, a donc contribué à augmenter la 

résistance théorique de la poutre. 

Un autre phénomène intéressant est le comportement distinct de chaque moitié de 

la poutre en ce qui à trait 6 la fissuration. En effet, les deux moitiés de la poutre, malgré 

qu'elles possédaient la mème section. ne possédaient pas le même type d'ancrage. Cette 

asymétrie de conception a provoqué un schéma de fissuration particulier. Tout d'abord, 

lors des premiers incréments de charge. la fissuration s'est présentée de façon 

symétrique par deux fissures symétriques de part et d'autre du vérin centrai. Par la suite. 

et avec l'augmentation de la charge. le caractère irrégulier de la fissuration se fit 

remarquer par. d'une part. l'apparition de fissures secondaires du côté où l'armature 

présentait un ancrage mécanique et. d'autre part. l'augmentation de l'ouverture de la 

fissure unique du cBté où les barres étaient ancrées par adhérence. La rupture fut 

d'ailleurs associée à l'ouverture excessive de cette dite fissure. 

4.2.1.3 Traitement de l'effet du frottement aux appuis 

Comme les essais P1000-1. P 1500. P2000 et P3000 ont été réalisés avec des 

appuis ne permettant pas le déplacement horizontal. il importe de traiter de l'importance 

de ce phénomène. Si on peut valider l'hypothèse réaliste que la qualité de l'adhérence 

des amahires n'est pas influencée par ce phénomène, on conclura que le frottement aux 



appuis n'affecte que la charge appliquée. Comme les armatures des spécimens étaient 

instrumentées. on peut connaître la Force réelle qui s'y développe et donc déterminer la 

qualité de I'adhérence. En retour. on peut aussi estimer l'importance du phénomène du 

frottement. 

Il est possible d'évaluer la valeur du frottement aux appuis car il n'est fonction 

que de la charge à l'appui qui est connue. Il suffit de faire l'équilibre des etTorts sur une 

section de poutre afin d'obtenir la force de traction réelle dans les armatures des 

spécimens selon Ir niveau de chargement. La figure 4.10 illustre le phénomène. tandis 

que Ies équations 4-1 à 4-4 le décrivent mathématiquement. 

Figure 4.10: Schématisation de l'effet du frottement des appuis 

En faisant l'hypothèse que la contrainte dans le béton est égale à O.8jfC , la 

somme de forces horizondes et la somme des moment donnent (figure 4.10): 



À partir de l'équation [-I-11 on obtient: 

Alors que de l'équation [J-21: 

Comme T et P sont connus. on détermine a et p de façon itérative en posant 

d'abord p = 0 dans l'équation [Ml. 

Pour le spécimen P 1000- I . on a: 

P=450kN et T=493kN 

Ce qui donne. après 9 itérations: 

a =90.1 mm et p=0.49 

Cette valeur est minimale car Ia valeur maximale de P est inconnue. Pour le 

spécimen P 1000-2. on a: 

P = 3 8 l  kN et T=304kN 

Ce qui donne après 6 itérations: 

a = 70.9 mm et p = 0.02 

On peut remarquer que dans le cas du spécimen Pl0004 la friction est 

importante. jusqu'i 29% de la force de traction dans le bas de poutre était issue du 

frottement des appuis. ce qui fausse les résultats attendus de ['adhérence. Cependant? 

l'ajout d'un appui à rouleau. pour le spécimen P 10002. a considérablement réduit cet 

effet (seulement 2% de la force de tension) et permet donc une appréciation plus juste de 

la qualité de ['adhérence des barres Lisses. 



La longueur d'ancrage des barres du spécimen Pl500 était de 900 mm et était 

donc inférieure à la longueur minimale estimée de 1200 mm. Le comportement présumé 

était donc encore une résistance 1imitCe par une perte d'adhérence mais. contrairement au 

spécimen P 1000, le spécimen P 1 500 devrait démontrer une ductilité plus élevée. 

La portée encore réduite du spécimen Pl500 pouvait aussi conduire au 

développement d'un effet d'arc. Cependant, les essais ont démontré que cet effet. s'il a 

pris place lors de l'essai, n'a pas eu une influence aussi marquée que pour l'essai 

précédent. l'effet du Frottement atm appuis étant plus important. 

4.2.2.1 Comportement lors de l'essai 

Lors de l'essai. le spécimen présenta une capacité ultime de 249 kN, mais la 

rupture d'adhérence se produisit a une charge de 237 kN. Contrairement au spécimen 

P1000. pour lequel on noté une chute considérable de capacité, le spécimen Pl500 a 

pour sa part présenté un comportement plus acceptable. Malgré une grande et. surtout 

subite. augmentation de la flèche. la charge fut maintenue et s'est même accrue de près 

de 4%. Le spécimen était sollicite par l'intermédiaire d'un ressort et la rupture peut-être 

qualifiée de très imprévisible. En effet. l'enregistrement automatique des données se 

faisant avec un pas de temps régulier égal à une demi seconde? 14 lectures ayant été 

enregistrées entre la perte d'ancrage et la perte de capacité. la chute totale de capacité se 

produisit donc en 7 secondes. 



La rapidité avec laquelle la rupture se produisit &ait canctéristique des poutres 

armées avec des ma tu r e s  lisses. la poutre se rompit très subitement et avec hcas.  En 

une seconde seulement. la capacité passait de 240 à 227 kN. une réduction quasi- 

instantanée de 5%. Cette rupture s'accompagna d'une ouverture de la fissure principale 

de prts dc 5 nitlinCtrcs. 

4.2.2.2 Étude de la flèche 

Tout au long de l'essai. la relation charge-flèche du spécimen P 1500 a présenté 

une forme relativement conventionnelle. Elle comportait une première partie 

proportionnelle qui décrivait bien la phase élastique du chargement. En second lieu, la 

flèche a augmenté de plus en plus rapidement. sûrement signe d'une fissuration 

grandissante qui diminuait la rigidité globale. Finalement, suite à la perte d'adhérence à 

une flèche d'environ 5 mm. la charge a plafonné et la flèche s'est accentuée de près de 
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Figure 4.1 1: Graphique de la charge en fonction de la flèche au centre 

pour l'essai Pl500. 



Les résultats observés démontrent donc que la perte d'adhérence des armatures 

ne se traduit pas nécessairement par une perte catégorique de capacité mais par de très 

grands déplacements. une augmentation de la flèche et ouverture excessive de fissures. 

sous une charge approximativement constante. 

La figure 4.1 I qui présente la capacité du spécimen Pl500 en fonction de sa 

flèche au centre démontre également que le spécimen ne présente pas de rupture bien 

définie mais bien une perte progressive de rigidité puis de capacité. Cette perte 

progressive n'est pas dommageable en soi mais démontre qu'il y a eu une perte 

d'adhérence avant que les armatures ne plastifient. Un point positif par rapport au 

comportement observé pour le spécimen P1000. est que la flèche de celui-ci. juste 

précédant sa perte de capacité. etait plus importante et donc permettait une appréciation 

visuelle plus aisée. 

4.2.2.3 Comportement spécifique de l'armature longitudinale 

Encore une fois. il est possible d'associer le comportement de la poutre. en ce qui 

à trait à sa capacitC. et la perte d'adhérence dénotée par les premiers déplacements de 

l'extrémité droite des armatures. Les deux barres ont perdu d'une façon simultanée leur 

adhérence sous une charge de 237 kN. La perte d'adhérence sous cette charge a pu 

également être confirmée par la diminution des déformations dans les barres. En effet. la 

valeur maximale des déformations de 1290 pe correspond à la valeur pour laquelle les 

barres se sont mises à glisser. A aucun moment pendant le reste de l'essai. les 

déformations observées dans les barres n'ont excédé cette valeur. La condition 

d'adherence et les déformations observées dans les armatures sont donc intimement 

liées. 
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Figure 4.12: Graphique du glissement et des déformations 

observés dans les armatures lors de l'essai PlSOO. 

La déformation maximale observée de 1290 FE était inférieure a la valeur de 

1625 p& causant la plastification. Cette constatation est confirmée par I'absence de 

déformations résiduelles lors du retrait de la charge. L'absence de déformations 

résiduelles est supposée puisque, tel que le démontre la figure 4.12, l'enregistrement ne 

s'est pas poursuivi jusqu'au retrait total de la charge. Le retour de la courbe sur elle- 

même, pour les valeurs de charge enregistrées est cependant un indice sufisant pour 

supposer un retour élastique. 

Les matures du spécimen Pl500 n'ont donc pas plastifié, ce qui signifie que Ia 

pleine capacité de la section n'a pu être développée. La figure 4.12 présente de façon 

juxtaposée le comportement de l'armature en regard de ses déformations et du 



déplacement de son extrémité ancrée par adhérence. II est possible d'observer que les 

déformations de l'armature sont demeurées relativement constantes pendant toute la 

durée du glissement des armatures. Un autre phénomène important à souligner est le fait 

que suite au retrait de la charge, les barres sont demeurées exactement à leur position 

déformée tandis que leurs déformations et donc leurs contraintes diminuaient. Ceci a eu 

pour effet de laisser une poutre rompue très fortement courbée et présentant une fissure 

principale largement ouverte. La capacité observée de 249 kN était inférieure a la valeur 

issue de l'atteinte de leur limite élastique soit 270 kN et ce malgré le gain de résistance 

causée par le frottement aux appuis. 

Le schéma de fissuration que présentait le spécimen P l  500 était typique de celui 

d'une poutre s'étant rompu par perte d'adhérence, Une multitude de petites fissures 

secondaires Ctaient dominées par une fissure principale, située dans la zone oii les 

ma tu re s  possédaient un ancrage par adhirence. La fissure en question etait quasi- 

verticale et se situait près du centre de la poutre où elle avait pris naissance dans 

l'indentation faite pour dégager les jauges. Cette fissure qui s'était ouverte subitement 

après que la limite d'adhérence ait été atteinte s'est élargie jusqu'à l'interruption de la 

sollicitation pour atteindre une dimension imposante de près de 10 mm. La rupture 

finale a pu ètre observée par l'éclatement complet du béton sus-jacent à cette dite fissure. 

La présentation d'une fissure typique d'une rupture d'ancrage est faite à la figure 4.1 3 de 

la section 4.2-3.1. 

4.2.2.4 Importance des effets du frottement awc appuis 

Tout comme le spécimen Pl 000-1. le spécimen P 1500 était également affecté par 

la fixité de ses appuis et présentait une résistance apparente plus élevée que la valeur 

associée par le moment de piastification de la section. À nouveau. il a été possible de 



déterminer avec les Çquations 

Cependant. comme le spécimen 

que le spécimen P 1000- 1 l'effet 

[3-31 et [44 ]  l'amplitude de la fiction aux appuis. 

P l  500 présentait une portée légèrement plus importante 

d'arc était moindre soit environ 17% de la charge totale 

de tension au bas de la poutre. comparativement à 29% dans le cas du spécimen 

P1000-1. 

4.2.3 Spécimen P2000 

En raison de sa longueur de développement de 1150 mm qui était près de la 

valeur minimale théorique (1200 mm). le spécimen P2000 était susceptible de 

développer un moment plastique. De plus. de par son élancement, le spécimen P2000 

n'était, à toutes fins pratiques. plus sujet i développer un effet d'arc majeur, tel 

qu'observé pour le spécimen de 1000 mm. 

Toujours sollicité par l'intermédiaire d-un ressort. le spécimen P2000 présentait 

des résultats qui demandaient une interprétation quant à la réaction des matériaux dans le 

temps dont en particulier celui de l'armature. 

4.2.3.1 Comportement lors de l'essai 

A l'image des trois essais qui comportaient un chargement par ressorts. le 

spécimen P2000 présentait une fluctuation des paramètres qui peut être associée à la 

réaction du système à la variation de charge dans le ressort. 

Le spécimen P2000 supporta une charge maximale de 266 kN malgré que le 

glissement d'une armature ait pu être observé à partir de 260 kN. Les deux phénomènes, 



soit la perte d'ancrage de l 'mature et ['atteinte de la capacité ultime n'étaient séparées 

que de 5 secondes. Quoique rapide. la rupture était moins subite que les essais 

précédents et surtout la perte de capacité était de moindre importance. 

Le spécimen P2000 lors du commencement de sa mise en charge ne présentait 

pas un comportement particulier. la tlèche augmentant de manière proportionnelle à la 

charge. Sous une charge de 260 kN un bruit sourd se fit entendre accompagné de 

l'ouverture plus marquée. d'environ Z mm. d'une fissure principale. L'émission du bruit 

était fortement amplifiée par la résonance engendrée dans le ressort. Une pointe de 

capacité momentmie amena la charge à une valeur de 266 kN puis celle-ci se stabilisa 

autour de 261 W. Sous cette charge. la tlèche se mit à augmenter et passa de 3.5 mm à 

7.5 mm sans qu'aucune fluctuation significative de la charge ne soit observée. Un 

second bruit se fit alon entendre et une augmentation marquée de la flèche ainsi que de 

l'ouverture de la fissure principale furent observées. La capacité de la poutre chuta dors 

de 26 1 kN à 256 kN puis à 24 1 kN en 8 secondes. 

Avant la rupture. le spécimen ne présentait que très peu de fissures et celles-ci ne 

présentaient pas une ouverture excessive. Après sa rupture. le spécimen comportait 

toujours quelques fissures ne présentant qu'une ouverture réduite mais. en plus. une 

fissure principale présentait une ouverture considérable. Cette ouverture d'une douzaine 

de millimètres était situee du côte de la poutre qui présentait des armatures ancrées par 

adhérence. Comme les autres spécimens de poutre avec lit d'armature simple. la fissure 

principale avait pris naissance dans la cavité permettant de dégager les armatures au 

centre de la portée et s'était propagée à travers la poutre jusqu'à son sommet où le béton 

avait péri par éclatement (figure 4.13). 



Figure 4.13: Fissure typique d'une rupture par insufiisance d'adhérence. 

La capacité ultime du spécimen P2000 a été de 266 kN. une valeur supérieure à la 

charge théorique produisant le moment de plastif cation qui était, pour cette poutre. de 

202 kN. Cependant. encore là. I'effet de frottement aux appuis était important et comme 

on le démontre plus loin. le moment atteint à la section était en fait égal au moment de 

plastification et. donc. ne le surpassait pas. 

II est de surcroît possible de qualifier la rupture du spécimen P2000 de plus 

ductile que les spécimens plus courts (P 1000 et P 1500). Cependant. cette ductilité post- 

rupture ne fournissait qu'une marge de sécurité très restreinte. 



4.2.3.2 Étude de la flèche 

Le comportement interne des composantes du spécimen P2000 était lié au 

comportement global de la poutre. chaque glissement ou coincement des armatures se 

traduisînt par une rnuclilicütion clt: la rigidit; et donc de la flkch. Étant domi  que la 

tlèche est. avec la fissuration. un des principaux indices visibles de la défaillance d'une 

poutre. son étude est toute indiquée surtout en ce qui a trait à la sécurité liée à une 

rupture. 
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Figure 4.14: Graphique de la charge en fonction de la flèche ru centre 

pour I'essai P2000. 

La flèche du spécimen P2000 était plutôt conventionnelle pour sa partie linéaire. 

alors que le chargement débutait. la flèche était proportionnelle à la charge appliquée par 

le vérin. Seules certaines légères fluctuations de la charge pouvaient être observées, 

attribuables à la présence du système d'appui à ressort. 



La partir linéaire de la courbe était suivie d'un plateau où la charge plafonnait 

avec une augmentation de la flèche. II a été observé que l'apparition du plateau 

coïncidait avec l'observation du premier glissement d'une des deux barres d'armature. 

Ce plateau permettait une augmentation de la flèche de 4.5 mm sans que la capacité ne 

soit significativcmcnt affcctk permettant ainsi i la poutre de se déformer ct dc donner 

signe de sa rupture. 

Deux brusques pertes de capacité suivirent le plateau plastique décrit 

précédemment. Associées à la perte d'adhérence de la seconde barre d'armature, ces 

pertes de capacité présentaient un caractère beaucoup moins clément que la première 

perte d'adhérence. En effet, échelonnées sur 8 secondes uniquement, les pertes de 

capacité s'accompagnaient d'une augmentation de la flèche de près de 1.6 mm et de 

l'&mission d'un bruit très sourd caractéristique d'une rupture. 

La capacité se mit alors à diminuer significativement et l'essai fut interrompu 

pour éviter une rupture dans un mode secondaire qui aurait pu être dangereux. Il est à 

noter que la charge fut retirée subitement de la poutre et que la réaction de la poutre étant 

moins immédiate que celle du vérin. la fin du chargement peut présenter un aspect inédit 

sur le graphique de la figure 4.14 qui présente le chargement complet du spécimen 

P2000. 

Si l'on s'attarde à comparer la figure 4.14 avec la figure 4.1 1. on remarquera que 

dans le cas présent. le graphique charge-déformation présente un plateau ductile. Malgré 

que dans le cas de poutres sous-armées comportant des armatures crénelées. ce plateau 

s'accompagne généralement d'un léger gain de capacité (Pillai et Krk. 1988). l'absence 

de cette augmentation de capacité n'est pas d'une importance capitale. Cette absence 

serait due à la perte d'ancrage des armatures du spécimen. En effet. cette perte 

do ancrage 



semble coïncider avec l'atteinte dans les armatures de la limite élastique, puisque la 

contrainte dans les aciers ne peut excéder la limite élastique sans subir un glissement, la 

capacité de la poutre reste constante pendant ce glissement et la poutre ne bénéficie pas 

du gain de résistance lié à l'écrouissage des aciers. 

4.2.3.3 Comportement spécifique de l'armature longitudinale 

L'étude du comportement de l'armature longitudinale du spécimen P2000 

explique en grande partie son comportement global et principalement la présence d'un 

plateau ductile. 

Figure 4.15: Graphique du glissement et des déformations 

observés dans les armatures lors de l'essai P2000. 



Une observation attentive a fait ressortir que les deux barres d 'mature dans le 

spécimen P2000 n'ont pas subit une rupture d'ancrage simultanée. En effet, seulement 

une des deux barres a perdu son adhérence et s'est mise à glisser tandis que l'autre a 

continué à se déformer afin de conserver une compatibilité des déformations globales de 

la poutre. Afin Je &siinpuer les deux âïaturcs, on référera dans le texte 3. h barre -4, 

comme la première barre à avoir perdu son ancrage par adhérence, la seconde barre du lit 

d'mature étant désignée B. Ces phénomènes internes ont eu pour résultat de conférer 

une capacité constante I Ia poutre. d'environ 261 kN, pendant 34 secondes. jusqu'à la 

perte d'adhérence de la barre B. Pendant ces 34 secondes, même si la charge demeurait 

constante, la flèche au centre pour sa part augmentait. démontrant une rupture 

imminente. Lorsque la rupture d'adhérence fut observée dans la barre B. la capacité de 

la poutre diminua de plus de 8% en 8.0 secondes. pour une valeur résiduelle de 241 W. 

Cette valeur ne put ètre maintenue par la poutre et la capacité diminua graduellement 

jusqu'à l'arrêt de l'essai. 

La figure 4.16 présente les glissements respectifs des matures  longitudinales du 

spécimen P2000. Le glissement observe dans les deux armatures n'ayant pas débuté au 

même instant pendant la sollicitation. i l  y a eu tout au long de l'essai un certain écart 

entre la position des deux barres. La barre B commença a glisser alors que la barre A 

s'était déjà déplacée de 3,s mm. Cet Ccart fut maintenu constant pour le reste de l'essai 

comme le démontre l'écart final qui était de 3.4 mm. Cette observation confirme que la 

barre d'mature ayant perdu son adhérence en second lieu a subi un allongement plus 

important pour compenser les déformations de la poutre. 

On peut observer que les armatures. après de &-des déformations7 la 

sollicitation présentaient un regain d'ancrage qui peut être associé à un coincement dû à 

la courbure très prononcée que devait présenter la poutre autour des fissures. 
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Figure 4.16: Graphique du glissement différentiel des armatures 

Les déformations mesurées dans les armatures font aussi état du comportement 

distinct des deux bmes d'armature longitudinales. Les valeurs de déformations 

mavirnales observées dans les ma tu r e s  étaient de 1658 et 1845 pc pour les barres A et 

B respectivement. Ces valeurs sont supérieures à la valeur de la limite élastique de 

1625 p ~ .  Cependant. pour la barre A. la valeur ne surpasse que très faiblement la 

plastifkation tandis que l'autre la surpasse de 14Y~. Cette différence s'explique par le 

fait que lorsque la barre A s'est mise à glisser. la poutre. pour conserver son intégritk. a 

forcé la barre B à se déformer plastiquement. Une explication plausible du mouvement 

différentiel observé entre les deux armatures serait que la barre B serait demeurée 

coincée de façon mécanique dans la poutre. soit par une déformation géométrique dans 

sa longueur ou encore par la présence à sa surface d'une excroissance ou d'une section 

plus grande. 



Une remarque très importante doit être faite sur le fait que la perte d'adhérence 

de la barre A coïncide exactement avec l'atteinte de la limite élastique dans celle-ci. 

Ceci laisse supposer qu'un phénomène particulier pournit lier la perte d'adhérence 

d'une armature et l'atteinte de la contrainte de plastification dans cette dernière- 

Le comportement de l'armature est présenté à la figure 4.15. Ce graphique 

présente les déformations moyennes et le déplacement moyen des deux barres 

d'armature sur un seul et même graphique. permettant ainsi d'observer de manière 

qualitative le comportement du glissement de l'armature et la déformation simultanée de 

celle-ci. On notera que de par son caractère moyen et le comportement différentiel des 

barres A et B. le graphique ne possède pas une valeur quantitative exacte et ne devrait 

pas être étudie selon cette optique. On remarquera en particulier que les valeurs ultimes 

de capacité et de déformations coïncident. Également. le regain de capacité observé à la 

toute fin de l'essai peut être expliqué par une diminution du glissement des armatures ou 

encore par une augmentation de la déformation moyenne des armatures. 

L'observation générale qui peut être présentée quant au comportement de 

l 'mature  du spécimen P2000 est que celle-ci a bel et bien atteint le niveau de 

déformation permettant sa plastification. Cependant cette remarque ne s'applique qu'à 

une des deux barres qui constituaient l'armature de flexion du spécimen, l'adhérence de 

I'autre barre s'ktant rompue au moment où celle-ci entrait dans son plateau plastique. 

4.2.3.4. Importance des effets du frottement aux appuis 

Le spécimen P2000 était lui aussi affecté par la fixité de ses appuis et présentait 

une résistance apparente plus élevée que la valeur préconisée par le moment de 

plastification de la section. Cette fois encore. l'évaluation de la valeur du frottement aux 



appuis a permis de déterminer quelle fraction de la résistance du spécimen Çtait issue de 

l'adhérence des armatures. Dans le cas de ce spécimen, la valeur de la friction aux 

appuis était de p=0.50, ce qui est équivalent à la valeur déterminée pour le spécimen P- 

1500. La force de tension ainsi induite dans le comportement global de la poutre était 

équivalent a 16% de la tension totale. 

42.4 Spécimen P3OOO 

De par sa longueur de développement disponible, le spécimen P3000 excédait la 

longueur minimale requise. La portée de 3000 mm permettait pour chaque extrémité de 

l'armature 1630 mm pour développer un ancrage par adhérence, contre 1200 mm pour la 

valeur minimale. De plus. sa grande portée annihilait l'effet d'arc et réduisait l'effet de 

frottement des appuis. Par conséquent. le spécimen P3000 était le plus susceptible de 

développer le plein moment de plastification de la section. De surcroît. son surplus de 

longueur d'ancrage devait lui permettre de développer un comportement beaucoup plus 

ductile que celui observé lors des essais sur les spécimens de plus petite portée. 

II est à noter que les résultats obtenus lors de l'essai P3OOO étaient les plus 

affectés par les interférences électriques du système d'acquisition de domees. ce dont il 

a été question à la section 3.2.4. Les mesures les plus affectées étaient celles 

enregistrées par l'entremise de capteurs de déplacement. Les deux capteurs de 

déplacement liés à la détection du glissement des armatures ayant été omis par le 

système d'acquisition. seul la mesure de la flèche fut affectée par le phénomène. La 

mande majorité du bruit électromagnétique a été observé lorsque le chargement suivait 
C 

la courbe élastique de la poutre au début du chargement comme il peut être observé à la 

figure 4.1 7. La qualité des autres mesures était satisfaisante et' donc? les résultats ont été 

interprétés directement. 



4.2.4.1 Comportement lors de l'essai 

La capacité ultime atteinte par le spécimen P3000 était de 182 kN. dépassant de 

35% la charge associée au moment causant la plastitication des armatures, ce gain de 

capacitd &mi associe au blocage des appuis. Le prcmicr glissement dans Ics armatures 

longitudinales n'a pu être observé à cause d'une défaillance technique du système 

d'acquisition de données qui n'a pu conserver en mémoire les signaux provenant des 

deux capteurs de déplacement. Cependant les déformations ont pu Ptre mesurées dans 

les armatures et celles-ci indiquent que la charge sous laquelle se serait rompue 

l'adhérence se situerait à 180 W. Cette hypothèse se base sur les observations 

effectuées lors des trois essais précédents: P1000. Pl500 et P2000. Selon ces 

observations. correspondant à chaque perte d'adhérence dans les armatures, les 

déformations dans ces dernières présentaient une diminution significative, la perte 

d'adhérence des barres a donc pu Ctre indirectement associie à cette diminution dans le 

cas traité ici. 

On peut noter encore une fois que le gain de capaciti observé entre la perte 

d'adhérence et la valeur ultime est très faible. a toute fin pratique nul. Cependant ce qui 

pu également ètre observé. est le temps de 67 secondes qu'a pris le spécimen, suite à sa 

rupture d'adhérence. pour atteindre sa capacité ultime. Cette durée est très élevée par 

rapport aiLu autres spécimens dont il a été question jusqu'à présent et est un indice d'une 

plus grande ductilité. 

Le comportement général du spécimen P3000, était sensiblement lintaire pour la 

première partie du chargement. La charge augmenta d'une façon graduelle jusqu0à 

atteindre 180 kN. charge sous laquelle se fit entendre un bruit très fort qui fit résonner le 

système de ressort ainsi que la poutre dans son ensemble. Simultanément. la capacité 

passa de 180 hi à à 73 kN une réduction de 4% et ce. en seulement 2.5 secondes. Il Fut 



possible dès lors d'observer une fissure très prononcée dans la zone centrale de la poutre. 

Contrairement aux spécimens de plus petite portée, la fissure n'a pas pris naissance dans 

l'indentation des jauges de l'armature mais à 300 mm environ du centre de la poutre. du 

côté ou l'armature était ancrée par adhérence. Cette fissure très large (environ 10 mm) 

Ccaii unique. En effet, au murnent de iü rupture cl'adhércnce, tris peu de fissures 

secondaires étaient visibles. 

Suite à la perte d'adhérence. la charge est demeurée constante et s'est accrue 

légèrement pour atteindre 182 kN a la toute fin du chargement, laissant supposer qu'il 

serait possible que les armatures se soient coincées à la toute fin de l'essai. La fissure 

primaire s'est considérablement ouverte et s'est propagée vers le haut et le centre de la 

poutre suivant une forme typique aux fissures de cisaillement. Peu de fissures autres que 

la fissure principale ont pu être observées. même très près de la charge de rupture. 

Seules quelques fissures secondaires. très courtes et ayant une ouverture négligeable, ont 

été observées du côté des barres qui possédaient un ancrage mécanique. Finalement. la 

propagation de la fissure principale et la rotation excessive ont amené la zone en 

compression du béton à se rompre et la poutre à perdre sa capacité. 



42 .42  Étude de la flèche 

La flèche au centre du spécimen P3000 proposait un comportement plus 

conventionnel si on la compare avec celle du comportement des trois spécimens qui le 

pricidaient. 

Figure 4.17: Graphique 
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À part le fait que les valeurs enregistrées par le système d'acquisition de données 

étaient teintées de Iégères fluctuations. la courbe générale représentant la capacité en 

fonction de la flèche ne présentait pas d'anomalie marquée. Seule. encore une fois, 

l'absence de gain de résistance pouvait être observé pendant la phase ductile du 

chargement. 



Le glissement des armatures pouvait être observe par une légère diminution de 

capacité accompagnée d'une augmentation de la flèche. Ce glissement a eu lieu aprés la 

phase élastique, à une tlèche au centre de 7.1 mm. 

Par la suite. une combinaison du glissement et de I'écrouissagc dcs armatws 

permit au spécimen de conserver sa capacité tout en subissant une flèche additionnelle 

de 22 mm. Cette flèche. très visible à l'œil nu, couplée à l'ouverture considérable de la 

fissure principale. ne laissait aucun doute quant à l'état de la poutre. 

L'essai fut interrompu avant la ruine complète du spécimen à cause du danger 

que présentait sa très grande tlèche et la présence du système de chargement à ressort. 

De plus, le caractère très ponctuel de la rotation observée autour de la fissure principale 

laissait présager d'une rupture fragile par éclatement du béton comprimé. La figure 4. 1 7 

présente la courbe de la capacité de la poutre en fonction de la flèche observée. 

4.2.4.3 Comportement spicifique de I'amiature longitudinale 

Comme il en a été fait état à la section précédante. le système d'acquisition de 

domees pour l'essai P3000 n'a pas été en mesure de conserver entièrement les données 

relatives au déplacement des matures. Pa. ce fait' le comportement de l'armature n'a 

pu être étudié que par l'intermédiaire des déformations observées dans l'armature 

longitudinale. Comme le démontre la figure 4.18. l 'mature longitudinale 



du spécimen P3000 a plastifié d'une façon significative. Les déformations dans 

l'armature ont atteint 2635 p ~ ,  il semblerait même que momentanément ceiles-ci aient 

atteint 359 L pe, ce qui laisse supposer que cette valeur a été prise au moment du choc de 

la rupture. La courte durée de l'intrusion dans le domaine plastique permettrait 

d'expliquer le niveau de déformation résiduelle de  622 FE dans l'armature qui, malgré 

qu'il soit significatif, n'est pas important. 

dc formations 

I_( 
Figure 4.18: Graphique des déformations observées 

dans les armatures lors de l'essai P3000. 

Il est possible d'affirmer qu'il y a eu présence de plastification dans l'armature 

du spécimen P3000. Au début du chargement, la relation entre la charge appliquée au 

spécimen et la déformation était linéaire puis lorsque la charge de 180 I<N ht atteinte, il 

y eut une soudaine baisse de capacité qui se traduisit dans la déformation de l'mature 



par une diminution des déformations puis par un plateau où les déformations ont 

considérablement augmenté sous une charge quasi-constante. 

Un fait intéressant à souligner est que suite à 17augmentation des déformations 

dans i'amature. il se produisit une diminution encore pius importante qui ramena les 

déformations de 2635 p~ à 1000 FE, et ce, sans que ne soit affectée la charge appliquée à 

la poutre. Ce phénomène ne peut s'expliquer que par la glissement de l'armature dans le 

béton. En effet. l?armature. en se déplaçant. à permis B la barre de reprendre la 

déformation élastique qui lui avaient été imposée (environ 1625 pz). tout en conservant 

la charge à un niveau constant. le désavantage étant une déformation globale de la poutre 

plus qu'excessive. avec une fissuration aux dimensions exagérées. Finalement, juste 

avant que la charge ne soit retirée de la poutre. il y eu un léger regain de déformation 

dans I'armature qui avait également été observé lors de l'analyse de la capacité. Ce 

faible regain de capacité ne peut Sire considéré comme significatif et provenait 

probablement d'un coincement momentme de l'armature. 

4 2 - 4 4  Importance des effets du frottement aux appuis 

La rigidité horizontale des appuis du spécimen P3000 a permis à ce dernier 

d'afficher une résistance apparente environ 3 5% supérieure à sa résistance théorique. 

Suite à Ikalyse  des résultats et au calcul de la contribution de l'effet des appuis. la 

valeur de la friction aux appuis est égale à p=0,49. Malgré cette valeur non négligeable 

de frottement aux appuis. seulement 10% de la force de traction est due à la fixité des 

appuis. Ceci est issu d'un principal facteur. la portée du spécimen. Comme cette 

dernière était considérable par rapport au?< autres spécimens avec lit d'armature simple, 

l'effet d'arc fut restreint. Cette valeur permet d'affirmer que le spécimen P3OOO a été en 

mesure de surpasser la capacité plastique de la poutre. 



Cependant tel qu'il est décrit aux sections suivantes. le gain de capacité peut être 

issu d'une combinaison de plusieurs phénomènes dont le coincement des armatures aux 

appuis mais l'écrouissage ne peut pas. 6 lui seul. expliquer le gain résistance puisque les 

armatures se sont déplacées et que les déformations résiduelles ne sont pas suffisantes. 

4.2.5 Comparaison des moments développés 

Les quatre spécimens de poutre avec lit d'armature simple avaient toutes la 

même section. De ce fait il est très aisé de les comparer les uns aux autres par rapport à 

leur moment mavirnal développé. De surcroît, il est tout indique de normaliser les 

moments obtenus par rapport au moment plastique de la section. moment que toute 

poutre devrait être en mesure de développer si ces armatures étaient susceptibles de 

développer leur pleine capaciti en traction. Le moment plastique devait ttre établi par 

une méthode exacte et l'utilisation de la méthode simplifiée proposée par la norme 

A23.3-94 pouvait démontrer certaines limites. Le moment plastique Fut donc évalué par 

la méthode de compatibilité des déformations. Quoique itérative. cette méthode est très 

précise et donne des résultats depuis longtemps éprouvés. La difficulté est que cette 

méthode requiert une quantité importante d'itérations pour satisfaire une précision 

raisonnable. Les calculs ont donc ét6 effectués à l'aide du logiciel RESPONSE (Collins 

et Mitchell, 199 1 ). Le comportement de la section fut modélisé de la façon suivante. La 

résistance du béton hit posée égale à 25 MPa. ce qui représentait très bien tous les 

spécimens étudiés. L'armature principale de flexion. constituée de deux barres lisses de 

section circulaire. a été modélisée en utilisant les dimensions nominales (voir section 

3.6.1.1) et sa limite Slastique a été fixée à 325 MPa. Les déformations de l'acier 

d'armature au seuil de la plastification ont été prises à 1625 ps. 



L'armature qui était située dans la zone comprimée de la poutre et qui n'avait 

d'utilité que le maintien de l'intégrité de la cage d'armature lors de la codée, a 

également été prise en compte. Sa limite élastique a été prise comme la valeur 

expérimentale obtenue à la section 3.6. soit 39 1 MPa. 

Le moment ainsi obtenu lut vérifié manuellement pou. s'assurer qu'aucune erreur 

de programmation n'avait ru lieu. Le moment de plastification de la section fut donc 

établi à 10 1.3 kN-m. Un tableau des valeurs obtenues des quatre spécimens ainsi qu'un 

graphique sont fournis au tableau 4.2 et à la figure 4.19. 

Tableau 4.2: Moments développés par les spécimens de poutre 

Spécimen Moment 5 la Moment corrigé % du moment de 

perte d'adhérence (kN-m) plastification 

Nate: Les valeurs des moments ont i t d  corrigCes en prenant la valeur calcultic du frottement aux appuis oi> 

On notera que la différence entre le moment qui cause la perte d'adhérence et le 

moment maximal dans chacun des spécimens de poutre est très minime. le meilleur gain 

ayant pu être observé étant d'environ 5% pour le spécimen P 1500. On notera également 

que les spécimens P2000 et P3000 ont significativement excédé le moment de 

plastification. Ce moment de plastification a été atteint après un glissement inacceptable 

des barres dkmature longitudinales de plus de 5.5 mm qui aunit pu mener à une 

rupture prématurée de la zone d'appui par rupture de coin (Walther et Miehlbradt, 1990). 

Le surplus de capacité observé pour les spécimens P2000 et P3OOO peut être expliqué 



principalement par le blocage des appuis et I'écrouissage partiel des armatures. Pour les 

mêmes raisons que pour le premier chargement du spécimen P1000. lhtilisation 

d'appuis à rotules aux deux extrémités de ces spécimens a restreint la déformation de la 

fibre inférieure et ainsi réduit la contrainte dans les armatures. Il est donc probable que 

Ics rCsultats obtcnus pour le spécimen Pl500 ont donc également 9té affectés par cet 

effet. Suite à ces observations. un système d'appui a  rouleau^ a été utilisé pour le 

spécimen P4900 afin qu'aucun effet ne puisse prendre place (figure 3.12). 

De plus. chacune des ruptures observées pour les quatre spécimens de poutre 

avec lit d'armature simple présentait une rupture t.rès ponctuelle autour d'une fissure 

principale. Cette forme de rupture est sujette a un comportement subit et imprévisible 

causé par la rotation très importante autour de la fissure. Cette rotation sollicite 

sévèrement l'armature et surtout la zone de Eton en compression qui. sous une telle 

déformation. peut se rompre d'une façon fragile. 

La figure 4.19 présente graphiquement les valeurs de moments développés par 

chacun des spécimens de poutre avec lit d'armature simple. Les bandes claires 

représentent les moments qui provoquèrent dans chacun des essais la rupture 

d'adhérence des barres dgmiature. tandis que les bandes plus foncées présentent le 

moment mavimal développé par chaque spécimen. On notera pour chaque spécimen la 

faible différence entre la résistance a la perte d'ancrage et la valeur ultime. 



Figure 4.19: Graphique comparatif des moments développés 

par les spécimens de poutre. 

4.2.6 Comportement dans le temps 

De par la nature du chargement généralement imposé aux spécimens de poutre 

lors d'études sur leur comportement. Ir comportement dynamique des ruptures est très 

rarement cité. En effet. les systèmes de chargement hydrauliques généralement utilisés 

ne permettent de simuler une charge constante sur une poutre que si celle-ci ne présente 

pas de déformation rapide dans le temps. Si la poutre subit une rupture partielle lui 

faisant perdre brusquement une partie de sa rigidité, cette rupture sera généralement 

accompagnée d'une augmentation rapide de la flèche. Cette augmentation de la flèche 

déplacera également le système de mise en charge constitué d'un vérin qui à son tour 

subira une baisse interne de pression d'huile et donc une diminution de la charge 

effective fournie par le vérin. D'un point de vue externe. cette somme d'actions et de 
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réactions se traduit comme si. au moment où il subissait une rupture. une quantité non 

négligeable de la charge était retirée du spécimen. 

soudaine. plus la perte de charge est importante. 

représente absolument pas le caractère permanent 

imposées aux structures usuelles. 

De surcroît. plus la rupture est 

Cene forme de chargement ne 

de la plupart des chargements 

En d'autres mots, la quasi-totalité des études qui présentent des essais de poutres 

jusqu'à leur capacité ultime permettent de qualifier la perte de capacité des poutres en 

termes de charge, mais non en termes de taux de perte de charge par rapport au temps. 

Étant donné l'importance de laisser aux occupants d'un bâtiment le temps d'évacuer le 

cas échéant d'une rupture. il est intéressant de s'attarder a la durée associée à la rupture. 

Dans la présente Ctude. pour les trois spécimens Pl500, P2000 et P3000. un système 

d'acquisition de données à haute vitesse et un système de chargement par ressorts étaient 

utilisés ce qui permettait d'étudier le comportement dans le temps de leur rupture 

respective. II est à noter que le système de ressorts utilisés pour le chargement ne 

représentait pas parfaitement une charge statique constante mais il présentait une charge 

résiduelle bien plus grande que celle offerte par le système de vérin seul tant que la 

déflexion n'excédait pas 15 mm environ. Comme dans tous les cas observés, la 

déflexion soudaine créée par la première rupture n'excédait pas 5 mm. les observations 

faites sont valides pour les trois spécimens. 



Comme les résultats obtenus du système d'acquisition de données 3 haute vitesse 

Ctaient limités par le nombre de valeurs pouvant être accumulées dans la mémoire vive 

du processeur, les valeurs ont été prises selon un pas rapide. très conservateur. de deux 

lectures à la seconde. Ce pas n'étant pas suEsamment affiné. les résultats ne peuvent en 

aucun cas permetrre d'inrerpreter e.uhaustivcment Irs quelques rniilisrçondes qu'il it Tdiu 

à la poutre pour subir une première rupture. cependant. les résultats sont amplement 

significatifs pour donner une vue d'ensemble du comportement des spécimens dans le 

temps et surtout de permettre de les comparer entre eux. 

La figure 4.20 présente les historiques de chargement des spécimens Pl500, 

P2000 et P3000 d'une façon juxtaposée, ce qui permet d'apprécier la rapidité du 

phénomène de la mpture par perte d'adhérence. Sur chacune des courbes présentées à la 

figure 4.20. la première diminution de capacité est toujours associée à la perte 

d'adhérence de l'armature longitudinale. Dans le cas du spécimen P2000, la première 

perte de capacité est associCe à la perte d'adhérence de la première b m e  d'armature à 

avoir perdu son adhérence (voir la section 4.2.3.1). Une remarque importante est que 

chaque graphique comporte des échelles qui lui sont propres et que la comparaison entre 

les comportements doit se faire d'une façon relative plutôt qu'absolue. 
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Figure 1.20: Comparaison du comportement des spécimens dans le temps. 



On notera que l'augmentation de la charge à partir de zéro, au début de chaque 

chargement. est d'autant plus courbe que le spécimen possède une grande portée. Cette 

observation peut être liée à la rigidité relative de chaque poutre par rapport à celle du 

système de ressorts. Plus la poutre est longue. plus sa rigidité diminue. approchant de la 

rigidid h iessort. Donc plus la portes est petite, plus la charge observée au %but du 

chargement dépend des caractéristiques du système de ressort. 

Un fait important à remarquer est la très grande rapidité avec laquelle le 

spécimen P2000 a perdu sa capacité. Malgré l'apparence ductile qui ressortait de 

l'analyse de son comportement en regard des déformations et de la flèche (voir section 

43.3). il est possible d'observer à partir de la figure 4.20 que les deux ruptures 

d'adhérence de chacune des matures longitudinales du spécimen se sont produites à 

toutes fins pratiques simultanément et que la perte de capacité importante était quasi- 

instantanée. 

Le point important qu'il est possible de retirer de l'analyse du comportement 

dans Ir temps des spécimens. est que la rapidité de la pene d'adhérence semble diminuer 

avec l'augmentation de la longueur de développement malgré que la capacité ne semble 

pas affectée dans les mêmes proportions. 

4.3 Essais de flexion sur une poutre avec lit d'armature interrompu 

Comme la plupart des problèmes liés au manque d'adhérence des matures  

lisses sont rencontrés dans les poutres de ponts et que celles-ci. en regard de leur portée. 

sont souvent sujettes à l'interruption de leur armature longitudinale. le dernier spécimen 

que comportait le programme expérimentai? présentait un lit d'armature interrompu. 



Le dernier spécimen de la partie expérimentale de la présente étude se voulait à la 

fois un résumé des observations faites lors des autres essais et une preuve tangible de 

leur application possible. Ce spécimen a donc été dimensionne à la suite de l'étude 

partielle des résultats obtenus de la première partie du programme expérimental 

comprenanr les douze essais d'arrachement ainsi que les quatre spécimens de poutre 

avec lit d'armature simple. 

Une caractéristique importante du spécimen P4900 était qu'il jouait un double 

rôle dans le programme expérimental présenté ici. Comme il en a été question à la 

section 3.41. le spécimen P4900, en plus de permettre l'étude du phénomène du lit 

d'armature double. présentait également l'équivalence, double en quelque sorte, du 

spécimen P2500. spécimen qui n'a pas été réalisé lors de la précédente étape du 

programme expérimental. En effet. le spécimen PX00 aurait présenté une longueur de 

développement disponible pour les armatures de 1150 mm. Or. le spécimen P4900 

présentait à ces deux lits d 'mature  des longueurs de développement respectives de 

1200 et 2400 mm. 

Ce spécimen possédait une caractéristique supplémentaire. soit l'intemption 

d'un lit d'armature en travée. Cette condition amenait plusieurs instruments de mesure 

supplémentaires de nature diverse. ce qui rendait impossible l'utilisation du système 

d'acquisition de données à haute vitesse qui soufrait. au moment de la réalisation du 

programme expérimental. d'un problème d'interférence si plusieurs appareils différents 

y étaient branchés. Par conséquent. puisque qu'il n'a pas été possible de prendre des 

lectures continues entre les incréments de charge. les phénomènes constatés pendant un 

incrément ont toujours été associés comme ayant eu lieu sous la charge à laquelle menait 

cet incrément. Toutefois. pour réduire I'erreur associée à une telle façon de faire. la 



dimension des incréments a été ajustée en cours d'essai. Le chargement a débuté par des 

incréments d'une valeur de 10% de la charge prévue de plastification jusqu'à 50%. 

Ensuite. des lectures ont été prises pour des incréments de 5% pour les 30% subséquents. 

Finalement les incréments ont été réduits a 2.5% pour le reste du chargement. Par 

contre. lorsque la rupture s'est faite imminente. les lectures ont ete effectuees aussi 

fréquemment que possible et indépendamment de la charge, soit une lecture à toutes les 

trois secondes et demie approximativement. 

Afin de fournir au spécimen P4900 une restreinte horizontale minimale Ion de sa 

sollicitation. le même type d'appuis utilisé pour la seconde sollicitation du spécimen 

Pl000 a été utilisé. La figure 4.21 présente le spécimen P4900 sur ses appuis et 

instrumenté juste avant que l'essai ne débute. 

Figure 4.21: Spécimen P 4900 avant L'essai. 

Le spécimen P1900 possédait deux lits d'armature longitudinale soit un lit 

inférieur qui était continu sur toute la longueur de la poutre et un lit interrompu situé au 



centre de poutre. de façon symétrique, à 1250 mm de part et d'autre de la ligne centrale 

de cette dernière. Ce second lit était situé 50 mm au-dessus du premier. de 

permettre une interprétation rapide des résultats et surtout d'alléger le texte. on référera 

aux deux lits comme étant le lit inférieur ou supérieur selon le cas. 

4.3.1 Comportement sous chargement 

Le spécimen PJ900 a présenté un comportement plutôt ductile et représentatif 

des spécimens de poutre en général. Sa capacité maximale fut de 2 16.1 kN mais la perte 

d'adhérence de son m a t u r e  longitudinale fut observée à partir de 208.0 kN. 

L'essai a débuté d'une manière habituelle avec l'apparition des premières fissures 

après quatre incréments de charge. soit sous une charge de 83 W. Les fissures ont eu 

lieu principalement dans la zone ou les barres étaient ancrées par adhérence. soit six 

fissures contre deux seulement dans l'autre portion de la poutre. Une de ces premières 

fissures a eu lieu a un endroit très peu approprié pour le système de lecture de 

déplacement des matures.  En effet, cette fissure s'est présentée là où il y avait une 

réduction de l'épaisseur de béton causée par la présence de cavités pour les capteurs de 

déplacement des barres d'armature du lit supérieur. La position malencontreuse de cette 

fissure n'empêcha cependant pas la lecture du glissement pour les barres du lit supérieur. 

La fissure n'ayant pas un taux d'ouverture important. une étude des données recueillies a 

tout de même permis de détecter le premier glissement- La figure 4.32 montre 

l'emplacement de la fissure par rapport au montage permettant de déceler le déplacement 

des armatures du lit supérieur. On notera que malgré la rupture de la poutre. la fissure ne 

possède pas une ouverture trop considérable. 



Figure 4.22: Fissuration du côté ancré par adhérence de l'armature longitudinale. 

À l'étape de chargement suivant. soit à IO4 kN. on a constaté l'apparition d'un 

plus grand nombre de fissures et l'ouverture de certaines fissures exiaantes. Le 

décompte des fissures a cette charge montre que le spécimen P4900 présentait un 

schéma de fissuration Çquilibré avec sept tissures de part et d'autre du vérin. Toutes ces 

fissures présentaient la forme typique d'une fissure de flexion soit une fissure quasi- 

verticale et d'une profondeur approximativement égale à la moitié de la profondeur 

totale de la poutre. 

Le chargement s'est poursuivi sans événement important pour 42 kN 

supplémentaires avec comme seule conséquence l'ouverture des fissures existantes et 

l'apparition d'une fissure supplCmentaire de chaque côté de la poutre. Puis, à partir 

d'une charge de 145 W. certaines fissures. principalement celles qui étaient situées le 

plus près des appuis. se mirent a s'incliner vers le centre de la poutre et prirent l'allure de 

fissures de flexion-cisai Nement- 



À 187 kN. les fissures situées aux extrémités de la poutre avaient ont la partie 

supéneure de la poutre et étaient très inclinées. Du côté des armatures ancrées 

mécaniquement. l'extrémité de la fissure était inclinée à environ 10 degrés de 

l'horizontale. Du côté où les armatures étaient ancrées par adhérence. trois fissures 

présentaient une inclinaison assez prononcée d'environ 30 degrés par rapport à 

l'horizontale. Lors de la reprise du chargement. un bruit très sourd se fit entendre sous 

une charge de 191 W. Apparemment. le bruit provenait du déplacement d'une des 

armatures. 

Finalement. la poutre supporta une augmentation de la charge jvsquYà 208.6 W. 

Sous cette charge. l'ouverture prononcée de deux fissures se produisit simultanément. 

Les fissures en question étaient situées du côté où les m a t u r e s  étaient ancrées par 

adhérence -t de part et d'autre de l'endroit où était interrompu le lit supérieur. La 

première fissure à atteindre la face supérieure de la poutre, a pris naissance à 980 mm du 

centre de la poutre. Par conséquent. cette fissure traversait les deuv lits d 'mature.  Le 

fait que la fissure ait atteint le haut de la poutre provoqua une rotation ponctuelle à cet 

endroit et l'éclatement du béton. La charge chuta alors jusqu'à une valeur de 20 1.7 kN. 

Puis, la charge se remis à augmenter et la seconde fissure se mit à s'ouvrir 

jusqu'à ce que la charge maximale soit atteinte à 216,l Idri. AIors que la charge 

augmentait. la poutre émettait fréquemment des sons semblables aux bruits que feraient 

des coups portés sur une pièce métallique tendue. Ces bruits étaient très caractéristiques 

et aisément perceptibles. Finalement. la fissure s'ouvrit d'une façon telle que des pièces 

de béton se détachèrent du spécimen et exposèrent l'armature. La figure 4.23 montre 

sous deux angles différents. la fissure en question. Lorsque la seconde fissure attei_gnit à 

son tour la zone comprimée du béton celui-ci éclata à nouveau. La capacité chuta d o n  

d'une façon graduelle jusqu'à une valeur de 130.1 kN. La déformation excessive de la 

poutre obligea d o n  I'intemption du chargement pour des raisons de sécurité. 



Figure 4.23: Ouverture d'une fssure à ia capacité ultime. 

Après que la seconde rupture ait eu lieu et que la majeure partie de la charge ait 

été retirée. une inspection minutieuse a été effectuée afin de déceler les moindres fissures 

et établir un schéma de fissuration détaillé. Ce schéma. présenté à la tigure 4.24. 

démontre une asymétrie marquée: le côté où les barres étaient ancrées par adhérence 

présentait une tissuration à la fois plus sévère et plus inclinée. De surcroît. du côté avec 

ancrages mécaniques. les fissures étaient quasi-verticales et distinctes les unes des 

autres. tandis que l'autre côté. pour sa part. présentait une zone où les fissures se 

recoupaient fortement, réduisant ainsi l'âme de la poutre à un amas de morceaux de 

béton maintenus en place par les annatures transversales et longitudinales. 

I 

Figure 4.24: Schéma de f~suration du spécimen P1900. 



II est à noter que de chaque côté. près des appuis, la poutre ne présentait aucune 

fissure sur une distance de plus de 700 mm. Ceci est dû au moment qui était très faible 

dans cette région. le cisaillement étant constant et relativement faible par rapport à la 

capacité de la section. 

4.3.2 Étude de la flèche 

La courbe décrivant le comportement de Ia flèche en fonction de la charge 

appliquée est présentée à la figure 4.25. Cette courbe possède la forme typique observée 

dans la majorité des essais de flexion sur des poutres. Cependant, certains détails la 

distinguent de la forme conventionnelle. Premièrement. elle possède plusieurs zones où 

la pente est négative. ce qui démontre des pertes de capacité ponctuelles durant le 

chargement. En second lieu. si l'on considère Ir premier point où la courbe linéaire est 

interrompue comme étant la fin du comportement élastique global de la poutre, le gain 

de capacité suite 6 cette première rupture est minime. En outre. le plateau plastique 

calculé à partir de la déformation des armatures et représenté par la droite horizontale n'a 

été atteint que très brièvement et n'a jamais été surpassé. 
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Figure 1.25 Graphique de la charge en fonction de la fièche au centre 

pour l'essai P4900. 

En dernier lieu. il est possible de souligner que la perte de capacité la plus 

importante se produit pour une déformation de plus de 30 mm et que la capacité jusqu'à 

cette valeur Fut relativement constante. La rupture totale observée peut être qualifiée de 

progressive et possédait donc un caractère plutôt ductile. 

4.3.3 Comportement spécifique de l 'mahire longitudinale 

L 'inide du comportement de l'armature longitudinale du spécimen P4900 et, 

surtout. les comparaisons entre le glissement et les déformations dans les barres. mettent 

en évidence un mécanisme de rupture propre aux armatures lisses. Le comportement des 

deux lits d'armature démontre une interaction très marquée d'un lit avec l'autre. chaque 

phénomène prenant place dans un lit ayant des répercussions directes dms l'autre lit. 



La présence de deux lits d'armature distincts dans le spécimen P4900 rend 

cependant son analyse plus ardue. Malgré que les comportements des deuv lits 

d'armature aient été similaires. certaines différences fondamentales ont été observées. 

Pour simplifier la compréhension. les deux lits ont été traités tout d'abord séparément 

puis un p3nllèle 3 été établi. 

4 . 3 . .  1 comportement du lit inférieur 

Le lit inférieur étant par giométrie le lit le plus sollicité. il était donc également le 

plus susceptible de dCvelopper une contrainte plastique. À l'image des armatures du 

spécimen P2000. les barres constituant le lit inférieur du spécimen PJ900 ont perdu leur 

adhérence tour à tour. 

Le chargement débuta avec une a~~mrn t a t i on  linéaire de la contrainte dans les 

deuv armatures jusqu'à une valeur de charge de 208,4 kN. A partir de cette charge. une 

des deuv barres d'armature s'est mise à glisser et la contrainte dans l'armature encore 

ancrée a aukgmenté avec un taux encore plus important. La charge supportée par la 

poutre a diminué momentanément jusqu'à 201.7 IcN puis augmenta de nouveau jusqu'à 

208,4 W. Cette charge fut maintenue pendant plus de trois minutes malgré que le 

déplacement imposé par ie vérin augmentait. 

La charge se remit alors à augmenter allant même jusqu'à atteindre une charge 

ultime de 216.1 W. La charge diminua alors et sous 209'0 I<N la seconde armature subit 

une perte d'adhérence. La poutre perdit en moins de trois secondes 15.7% de capacité 

passant de 209.0 à 176.1 W. Alors s'enchaînèrent une suite de glissements et de 



coincements alternés qui permirent de maintenir une charge sur la poutre comprise entre 

149.6 kN et 179.5 kN. La poutre se rompit totalement et la capacité chuta à zéro. La 

figure 4.26 présente le comportement, quant aux déformations et aux glissements. des 

deux barres d'armature du lit inférieur du spécimen PJ900. 

Figure 4.26: Comportement du lit inférieur du spécimen P4900. 

4.3.3 -2 Comportement du lit supérieur 

Le lit d'armature supérieur étant plus près de I 'a~e neutre de la poutre. celui-ci ne 

devait en principe subir une Çlongation plastique que lorsque le lit inférieur aurait 

plastifié suffisamment. Cependant. ce comportement n'est vrai que si le lit inférieur 

conserve son adhérence pendant sa plastification. L'étude des armatures constituant le 

lit supérieur dénote un comportement particulier et révélateur. 

Le comportement des deux barres du lit supérieur était plus homogène que celui 

de l'autre lit. Le début du chargement s'est déroulé normalement, les déformations dans 

les barres aubmentant de manière proportionnelle à l'augmentation de la charge et le 

glissement n'itani pas perceptible. La charge fut au-mentée jusqu'à 208.0 kN. charge 
C 

sous laquelle on a pu observer un léger glissement des matures  interrompues de l'ordre 



de 0.5 mm accompagne d'une légère fluctuation des déformations dans les barres. Cette 

perte d'adhérence provoqua une baisse de capacité momentanée, puis les armatures 

s'immobilisèrent. La charge supportée par la poutre se remis à augmenter jusqu'à la 

valeur de 212.4 kN où les deux armatures perdirent de nouveau leur ancrage et se 

dCplaci.rent de Fqon significative. blalgrz sene perte d'ancrage du lit sup&izur, la 

charge supportée par la poutre continua encore d'augmenter et atteignit la charge ultime. 

On doit noter que la capacité ultime fut atteinte alors que les armatures du lit supérieur 

s'étaient déjà déplacées de plus de 3.5mm. 

La figure 4.27 présente le comportement des ma tu re s  interrompues du 

spécimen P4900. 

O 50 100 150 200 150 O 50 100 150 100 250 

charge (kN) charge (kN) 

Figure 4.27: Comportement du lit supérieur du spécimen P4900. 

Une remarque importante doit être faite en ce qui concerne la similitude des 

courbes présentées par les deux bmes d'armature. Tant sur le plan des déformations que 

des déplacements. les courbes présentent un couplage pda i t  des comportements. 



4 3 3 Interdépendance des lits d 'mature 

On remarque que les deux lits d'armature du spécimen P4900 présentaient des 

comportements qui etaient très similaires malgré qu'ils n'aient pas eu lieu d'une façon 

simultanée. Le premier lit d 'ma tu re  5 avoir perdu son mcrage par adhérence a été le lit 

supérieur, ce qui semble normal puisque les contraintes dans les deux lits étaient 

sensiblement égaies mais le lit inférieur était plus confin6 au niveau des appuis. De plus, 

la perte d'adhérence d'une des barres du lit inférieur Fut obsewée sous une charge à 

peine supérieure. La perte d'ancrage quasi-simultanée pourrait être expliquée par le fait 

que les profondeurs effectives des deux lits étaient très similaires. 

Dans le cas des déformations. il est possible d'observer que la forme générale des 

courbes était la même pour les deux lits. Cependant. le lit supérieur a subi des 

déformations plus importantes. démontrant des déformations résiduelles de 189 pz alors 

que l'autre lit n'en prisentait pas du tout. 

11 est intéressant de remarquer que malgré la capacité obtenue et la rotation 

considérable observée à la fin de l'essai. les matures ne démontrent que peu de 

déformations résiduelles. les déformations globales de la poutre seraient donc expliquées 

par le glissement des armatures. 
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Figure 1.28: Comportement des armatures du spécimen P4900. 

En ce qui à trait aux glissements. la valeur finale pour les barres inférieures était 

plus importante que celle du le lit supérieur: 33.1 mm contre 17.8 mm respectivement. 

soit un rapport du simple au double. En regardant de plus près. ce phhomène est 

explicable et démontre une fois de plus l'homogénéité du comportement des armatures 

lisses. Soumises à peu de choses près aux mêmes efforts, les armatures du lit inférieur 

possédant une longueur Cgale au double de celles du lit supérieur ont démontré un 

glissement proportiomel à leur longueur. Cette situation démontre également que la 
L. 

limite élastique ne peut être maintenue dans les armatures sans qu'il n'y ait glissement. 



Finalement les coincements alternés dans les barres. dénotés par les va-et-vient 

des courbes de déplacements aux alentours de 160 kN sont également observables dans 

les courbes de déformations. ce qui montre le lien étroit entre la perte d'adhérence et la 

diminution des contraintes dans une armature. On remarque également que ces 

fluctuations ont eu lieu simu!tmérnent dans les deux lits. 

4.3 -4 Type de rupture observée 

Le mode de rupture global observé dans la poutre fut une rupture ductile en 

flexion se terminant par l'éclatement du béton au droit d'une fissure. Cependant ce 

mode de rupture n'a pas pris naissance d'une façon conventio~elle, en ce sens que la 

rupture en flexion n'&ait pas uniquement issue de la plastification de l'armature de la 

poutre. 

En effet. lorsqu'on analyse les déformations et les glissements des matures .  on 

remarque que la rupture en flexion de la poutre n'est pas issue que de l'élongation de 

l'armature. mais également d'une suite de glissements de celle-ci. 

De plus. il  semble que les premières fissures à apparaître étaient localisées dans 

les zones où le lit d'armature supérieur se trouvait interrompu et ce, tant du côté de 

l'ancrage par adhérence que du côté de l'ancrage mécanique. Une explication logique de 

ce comportement serait que l'interruption du lit d'armature à cet endroit modifierait la 

rigidité globale de la poutre d'une manière ponctuelle. Cette diminution de rigidité en 

un point précis de la poutre causerait à son tour une distorsion dans la déformation qui 

serait plus grande là où la rigidité est plus faible. créant une rotation concentrée et donc 

une fissuration à l'endroit de l'interruption des barres. 



La figure 4.29 montre le lien entre le schéma de fissuration. la distribution des 

ma tu r e s  et les résistances en flexion théoriques et expérimentales. On remarquera que 

le moment calculé par la méthode de la compatibilité des déformations et le moment 

ultime obtenu sont très similaires, ce qui permet de confirmer que le comportement 

prCdit est uès fidèle au comportement reel. Le comportement pridit a 6tC dtabli à partir 

de la plastification des deux lits d'armature démontrant que le comportement réel doit 

égaiement comporter une plastification ou. du moins, une déformation équivalente à la 

plastification des deux lits.  
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Figure 4.29: Comparaison entre le moment résistant et le moment ultime mesuré. 



4-33 Comparaison des moments développés 

Afin de déterminer le comportement exact de la section sous la charge ultime et 

surtout de déterminer si la pleine capacité plastique de cette dernière a été en mesure 

d'être développée. les résultats expérimentaux c?nt été ccmparés aux résultats obtenus de 

calculs effectués avec 1 'aide du logiciel RESPONSE. 

Le moment plastique fit  déterminé pour la section médiane et la section près des 

appuis. Pour la section médiane. deux calculs firent effectués, un avec le lit inférieur 

plastifié et I'autre avec les deux lits plastifiés. Ceci a donc permis de vérifier si la 

capacité observée expérimentalement correspondait à l'un ou à l'autre des 

comportements. Comme I'a démontré la figure 4.30. le moment ultime présenté par la 

poutre correspondait 6 la plastification des deux lits d'mature. 

- 

M, = 243.7 kN-m 

= Armature plastifiée 

Figure 430: Moments résistants en fonction de la section utilisée. 



Encore une fois. malgré 

développer le moment plastique. 

dans les armatures était minime. 

que la section de la poutre ait été en mesure de 

un fait important est que le niveau de plastification 

Il semblerait que cet état de chose puisse provenir du 

fait que lorsque les matures  présentaient une contrainte égale à la limite élastique, 

celles-ci perdaient leur adhérence et glissaient. Ce glissement réduisait la contrainte 

dans les barres et donc la plastification de l'acier n'a pas été importante. 

4.3.6 Comparaison des flèches relatives 

Le spécimen P4900 présentait un comportement très adéquat pour une poutre. 

Outre une lacune de résistance post-rupture. sa section a été en mesure de développer sa 

capacité plastique et sa rupture était progressive et ductile. Le dernier point important de 

I'itude du comportement face 5 la rupture est la flèche relative 

La portée du spécimen P4900 était importante et donc la poutre Ctait relativement 

flexible. Avant même que la charge causant la perte d'adhérence ne soit atteinte. la 

poutre démontrait déjà une courbure visible à l'oeil nu. Sous la charge de rupture 

d'adhérence. soit 208.0 W. la flèche au centre était de 15.08 mm. Convertie en flèche 

relative. cette déflexion était Cquivalente à t! 1325. 

De la même façon. sous la charge ultime. la flèche au centre était de 2 1.47 mm 

ou t' E28. La figure 4.3 1 montre le spécimen P4900 sous la charge ultime. la déflexion 

présentée ne laisse aucun doute quant à l'état très avancé de la sollicitation. 



Figure -1.3 1 : Déflexion de la poutre sous le chargement ultime. 

Dans le cas du spécimen P4900, il semble que la valeur de la flèche relative soit 

suffisante pour susciter. chez les utilisateurs. un avertissement précurseur dhne rupture. 

Également. le spécimen P4900 présentait une fissuration abondante qui pourrait 

également contribuer. avec la ilèche! à alerter les occupants d'un bâtiment qui serait 

soumis 3 des sollicitations de cette envergure. 



CHAPITRE 5 

ANALYSE DES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX 

Le chapitre 5 présente l'analyse des résultats obtenus du volet expérimental 

présenté aux deux chapitres précédents. Cette analyse hit réalisée en s'appuyant sur les 

conclusions également tirées des études antérieures. Tout d'abord, une brève revue du 

type de rupture observée selon les essais a été effectuée suivie de l'étude de l'influence 

de certains panmètres sur l'adhérence. Finalement, un regard critique est porté sur la 

longueur de développement de 1200 mm choisie lors des essais. 

5.1 Types de ruptures observées 

D'une façon générale toutes les ruptures observées. que se soit lors des essais 

d'arrachement ou lors des essais de flexion sur des poutres. étaient issues d'un 

glissement de l 'mature. Toutefois. certains spécimens ont tout de même présenté des 
C 

signes de plastification de concert avec cette rupture d'ancrage. Les ruptures spécifiques 

i chaque essai ainsi que les commentaires qui y sont liés sont présentés dans cette 

section afin de mettre l'accent sur le comportement caractéristique des armatures Iisses. 



5.1.1 Essais d'machement 

Comme il a été cité à la section 4.1. les spécimens dont la longueur de 

développement était suffisante pour permettre la plastification de leur armahue étaient 

les spéciiiiens X 1200. X I  GO0 et X000. Cependant, mCmè s'il il Fut possible d'ubsèner 

la plastification chez tous ces spécimens. cette dernière ne présentait pas la même 

intensité d'un spécimen à l'autre. Tandis que les spécimens de 1200 mm ont subi une 

plastification légère, les spécimens A2000 ont tous présenté une plastification 

importante. Pour leu .  part. les spécimens de 800 mm n'ont démontré aucune trace de 

plastification et en plus possédaient une rupture pouvant être qudifiée de subite. 

Alors que les spécimens de 800 mm ne développèrent au maximum que 50% de 

la contrainte de plastification. l'acier de la plupart des spécimens de 1200 mm et plus ont 

atteint la plastification. Dans certains spécimens de la série A2000 la surpassa même de 

près de 20% la limite élastique de l'acier. Cependant. cette valeur de contrainte ne hit 

observée qu'après que l'armature ait subi un glissement substantiel. 

I l  semble que le comportement observé lors des essais d'arnchement soit 

cohérent avec les hypothèses émises par Perry et Thornpson dans leur étude effectuée en 

1966. Selon cette étude. le comportement d'une barre d'armature noyée dans une 

matrice de béton et sur laquelle on exerce une traction est le suivant. En premier lieu. 

l'effort de traction exercé sur la barre est repris par la contrainte d'adhérence entre la 

barre et le béton situé sur une courte distance près de la face chargée du béton (soit sur 

une longueur d'environ dix centimètres pour une barre de 22 mm de diamètre). le reste 

de la barre ne reprenant qu'une partie négligeable de l'effort. Avec l'augmentation de la 

contrainte dans la barre. la contrainte d'adhérence augmente jusquwà une valeur ultime. 

Alon. le lien d'adhérence est mmpu et la barre subit, localement, un léger glissement. 



La zone où la contrainte était la plus importante se trouve transférée à la partie 

suivante le long de la barre et la contrainte d'adhérence est remplacée par une contrainte 

de frottement résiduel. 

Cc phCnomCne cst prfscntE gnphiqucrncnt h la figure 5.1 oh les zones ombragées 

représentent la valeur de la contrainte de cisaillement entre la barre d'armature et le 

béton. Les différents schémas présentent la progression de la contrainte le long de la 

barre, la charge maximale ttant obtenue de la distribution proposée par le troisième 

schéma où la valeur de maximale d'adhérence est combinée à la valeur maximale du 

frottement résiduel. On remarquera que la valeur du frottement résiduel est largement 

inférieure à la valeur développée par l'adhérence. Les formes générales des courbes sont 

issues de l'etude de Peny et Thompson. 1966, ainsi que de l'étude de Mylrea. 1948. 

L'augmentation de la contrainte près de la face sollicitie du spticimrn pourrait. selon ces 

auteurs. erre due à une excentricité de la charge (entre l'axe de la sollicitation et l'axe de 

la barre) qui favorise un frottement entre la barre et le béton près de l'extrémit~. 

Figure 5.1: Progression de Ir contrainte lors d'un essai d'arrachement. 



La résistance d'une barre est donc égale. au début de la sollicitation. à la 

contrainte d'adhérence multipliie par la surface sur laquelle elle s'applique et ce jusqu'à 

ce que la partie la plus sollicitée se mette à glisser localement. Alors la zone 

d'adhérence est repoussée plus en profondeur dans la masse de béton et la force 

déieloppée est épde 9 !a z o m e  de !a force d'adhérence fournie par la nc'uvel!e zone 

sollicitée et de la force de frottement résiduel de la première zone. Si la longueur noyée 

de la barre est suffisamment grande, la force totale ainsi développée peut être suffisante 

pour provoquer la plastification de l'acier d'armature. Si, par contre, cette longueur est 

insuffisante, la zone d'adhérence migrera vers l'extrémité libre de la barre avec 

l'augmentation de la charge, et lorsque la dernière zone adhérente se rompra, la 

contrainte de frottement. qui remplace l'adhérence et qui est d'un ordre de grandeur 

inférieur à celle-ci, ne sera plus en mesure de retenir la barre qui glissera dans le bkton. 

Donc, en ce qui concerne les essais d'arrachement. la longueur de développement 

supplémentaire fournie à une barre d'armature ne permet pas à celle-ci d'accroître 

considérablement sa contrainte de rupture d'adhérence mais elle permet cependant 

d'augmenter la résistance résiduelle qui suit cette rupture d'adhérence et donc de réduire 

le caractère subit des ruptures d'adhérence. 

5.1 .Z Essais de flexion sur des poutres 

Les essais de flexion sur des poutres étaient plus complexes que les essais 

d'arrachement et la plastification des armatures n'est pas le seul critère pouvant être 

apprécié. La capacité globale et la ductilité associée à la rupture sont deux 

caractéristiques importantes qui doivent également être prises en compte lors de 

l'anal y se. 



En ce qui à trait à la plastification des armatures. il semble que la capacité d'une 

armature ii développer sa limite élastique soit proportionnelle à la longueur de 

développement fournie dans un spécimen. En effet. les spécimens P 1000-2. P 1 500, 

P2000 et P3OOO de la présente Çtude ont permis de développer respectivement JO. O, 200 

et 622 FE de déformations rtisidueiles dans leurs armatures de flexion. 

Cependant on doit noter que malgré l'augmentation de la capacité à développer 

des déformations plastiques avec l'augmentation de la longueur de dtveloppement, la 

capacité globale ne suit pas cette tendance. En effet, malgré leur longueur de 

développement très réduite (650 et 900 mm). les spécimens Pl000-2 et P l  500 ont tout 

de même été en mesure de développer plus de 75% de la capacité plastique de leur 

section. La présence de phénomènes tels le coincement des armatures (dus au transfert 

direct de la charge vers l'appui) peut expliquer un tel résultat. Cependant les 

caractéristiques générales de la rupture ne lùrent pas influencés outre mesure par ces 

phénomènes. Tel que démontré à la section 42 .7  pour les spécimens Pl500. P2000 et 

P3000. plus les armatures possédaient des longueurs d'ancrage importantes. plus la 

rupture présentait un caractère ductile et progressif. Ainsi. bien que les barres courtes 

situées près des appuis aient eu une résistance appréciable. leur rupture était d'autant 

plus subite et non-ductile que leur longueur était courte. Le surcroît de résistance 

observé pour les barres courtes ne peut se produire que près d'un appui. Ce type de 

comportement ne serait pas observable en travée car l'effet de coincement dû au transfert 

direct de la charge est absent à cet endroit. 

L'analyse des résultats de la sollicitation des spécimens de poutre quant aux 

déformations et au .  glissements a démontré que la capacité et la ductilité de certains 

spécimens étaient bien au-delà de celles que l'on pouvait espérer en étudiant uniquement 

les valeurs de déformation subies par les armatures. En fait. il semblerait que toutes les 

ruptures associées aux spécimens de poutre de cette étude aient présenté le même 



comportement global. La contrainte dans les armatures a d'abord augmenté de façon 

proportionnelle à la charge jusqu'à ce que la contrainte dans les armatures atteigne un 

niveau avoisinant la limite élastique de ces dernières. Sous cette contrainte, la plupart 

des armatures ont perdu une première fois leur ancrage et un glissement fut observé. 

Après la perte d'adhérence, les déformations des armatures subirent une 

diminution appréciable. Suite à ces phénomènes, il était possible d'observer un regain 

de la capacité d'ancrage par une immobilisation des armatures: la contrainte dans les 

barres se mettait à augmenter de nouveau et une autre perte d'ancrage avait lieu. Cette 

suite d'événements se perpétrait un certain nombre de fois. ce nombre dépendant de la 

longueur de développement fournie. Plus la longueur de développement était 

importante, plus la suite de glissements-coincements alternés se perpétrait un graiid 

nombre de fois. ce qui permettait une certaine ductilité. Ce phénomène expliquerait 

comment les spécimens de poutre n'ont pu surpasser le moment plastique de leur section 

tout en liant leur ductilitk globale à l'exctidant de longueur de développement. 

Les spécimens P2000 et P3OOO ont Cgalement présenté des comportements hors 

de l'ordinaire. En effet. pour ces dew spécimens. la charge ultime a été de 8% et 19% 

supérieure à la charge plastique anticipée par le calcul de la plastification de leur section 

(plastification des matures) .  Comme il en a été question à la section 4.2.5, il 

semblerait que le coincement partiel des appuis à rotule soit à l'origine de cette 

résistance supplémentaire. Ce coincement aurait permis aux spécimens de développer 

un effet d'arc ce qui a eu pour effet d'augmenter leur capacité. Un fait qui confirme 

cette hypothèse est que ces deux spécimens n'ont présenté qu'une faible plastification de 

leurs ma tu r e s  longitudinales. mec 200 et 622 pz de déformation résiduelle 

respectivement. Cette observation fut possible en partie parce que les valeurs de 

déformations n'étaient prises qu'à un seul endroit le long de l'mature. soit au centre de 

la travée. Les spicimens dont il est question étant les plus longs de leur catégorie. les 



spécimens étaient les plus susceptibles de présenter une fissuration plus importante. ce 

qui permettait aux ma tu re s  de se coincer localement sous l'influence de la rotation 

excessive présente autour des dites fissures. 

Dms !e meme ordre d'idée, l'importance du glissement observé a également 

permis de réduire les déformations dans les matures  et a ainsi permis une ductilité 

globale du spécimen sans que les armatures ne subissent de déformations importantes. 

L'aspect général des ruptures observées avait i'allure d'une mpture en flexion- 

cisaillement des spécimens. Cependant la rupture était très ponctuelle: souvent, 

seulement une fissure importante était présente de part et d'autre de la poutre. Par le 

passé. dans l'étude des poutres. une grande quantité de ruptures d'adhérence furent 

attribuées B tort à des ruptures en cisaillement (Ferguson & Matloob. 1959: Taub & 

Neville, 1960: Baron. 1966). Dans le cas de la présente Ctude. deux caractéristiques des 

spécimens confectionnés permettaient de ne laisser aucun doute quant à l'origine de la 

rupture. Tout d'abord. tous les spécimens étaient fortement armés en cisaillement. 

Deuxièmement. toutes les ruptures ont Cté observées du c8té où les matures  étaient 

ancrées par adhérence. l'autre partie des armatures titant sol idement ancrée 

mS-caniquement. 

Tel que cité plus tôt à propos des essais d'arrachement. une longueur de 

développement trop courte peut entraîner une diminution substantielle de la charge que 

peut supporter une armature. Dans une poutre. les barres sont entièrement noyées. la 

longueur de développement devient alors la longueur d 'mature  située entre le point ou 

le moment est maximum et le point où celui-ci est nul ou encore le point où les 

armatures se terminent. Par conséquent, la présence d'une fissure peut venir réduire la 

longueur effective d'ancrage. Il se produit don une rupture issue de la combinaison du 

cisaillement et de la perte d'ancrage. Le phénomène est le suivant: lors de la 



sollicitation. la charge sur la poutre augmente et. par conséquent. le cisaillement et 

l'effort de traction dans l 'mature augmentent eux aussi. Lorsqu'une fissure de flexion- 

cisaillement se produit 6 un endroit de sorte que la longueur d'ancrage des aciers 

longitudinaw se trouve réduite. ceux-ci perdent ancrage et glissent. Ce glissement 

provoque I'ouverture de la fissure et la contribution du béton, dans la reprise de l'effort 

tranchant. est considérablement diminuée a l'endroit de cette fissure. Si la quantité 

d'armature transversale est insuffisante pour compenser la perte de contribution du 

béton. une rupture en cisaillement se produit. 

5.2 Influence du type de sollicitation 

Tel qu'il en a étt question à la section 2.2. le type de spécimen utilisé pour 

obtenir la contrainte d'adhérence influence la valeur obtenue. En effet, l'état de 

contrainte du béton entourant l'armature dans la zone où celle-ci se trouve ancrée semble 

avoir un effet important. Tel que supposé à partir des conclusions d'études antérieures. 

la contrainte d'adhérence obtenue des essais d'arrachement semblait inférieure à celle 

obtenue des spécimens de poutre. II  en résulte une longueur de développement plus 

importante et donc plus sécuritaire si celle-ci est obtenue de résultats d'essais 

d'arrachement. De plus. l'état de contrainte rencontré dans les spécimens de poutre ne 

s'applique qu'aux armatures prenant ancrage dans les zones d'appuis. là où le béton 

présente un état de contrainte de compression transversale. Dans tous les autres types 

d'essai. aciers de flexion négative. ma tu r e s  interrompues en travée. matures  de 

cisaillement. etc.. une valeur d'adhérence issue d'un essai de poutre conventionnel 

pourrait mener à une surévaluation de la capacité et à une sous-estimation des longueurs 

d'ancnge. On doit cependant différencier l'effet de l'état de contrainte local du béton 

dans la zone d'ancrage sur des armatures crénelées et ce même effet sur des armatures 

lisses. En effet. les nervures en saillie des armatures crénelées provoquent des 

contraintes localisées de traction et en contrepartie bénéficient beaucoup plus d'un état 



avoisinant de compression que dans le cas des annatures lisses où le lien d'adhérence 

crée des contraintes de traction plus uniformes et par conséquent moins susceptibles de 

provoquer une rupture par éclatement. Lëtat de contrainte du béton dans les zones 

d'ancrage présente donc un effet réduit sur les résultats d'essais sur des barres lisses. 

Si on ajoute à ceci que les essais de flexion réalisés au laboratoire sont réalisés 

sur des poutres de petite dimension (en comparaison avec les poutres réelles retrouvées 

dans les ponts), il est fort probable que dans les structures réelles l'effet bénéfique de la 

courbure et du coincement des poutres seraient d'une magnitude moindre. 

Par conséquent. une détermination expérimentale de la longueur de 

développement par l'intermédiaire d'une série d'essais d'arrachement semble plus 

appropriée. surtout en ce qui concerne le cas spécitiqur des m a t u r e s  lisses non-ancrées 

dans les zones d'appuis. 

5.3 Influence de la longueur noyée 

Comme il a été cité au début de ce chapitre. . la longueur noyée ou encore 

longueur de développement fournie pour des ma tu r e s  lisses. ne semble pas Stre 

directement liée a la capacité d'une armature à développer sa pleine capacité plastique. 

Dans le cas des spécimens d'arrachement ou de la poutre avec lit d 'mature  

simple (spécimen P3000). la longueur de développement. aussi grande soit-elle. n'a pas 

semblé fournir un ancrage suffisant pour permettre d'excéder suffisamment La limite 

élastique de l'armature et d'observer une rupture en traction suite a un écrouissage de 

l'acier. Dans le cas des sp6cirnens d'machement. même une longueur de 

développement excédentaire de 67% n'a pas permis d'observer une rupture par 



écoulement de l'acier. Par contre. l'augmentation de la longueur noyée a eu une 

influence marquée sur le niveau de ductilité caractérisant la rupture des spécimens. 

Dans le cas des spécimens de poutre, certains spécimens présentant une longueur 

de développement très taible ont tout de même présenté des traces de plastification de 

leur armature longitudinale. malgré que cette plastification semble avoir eu lieu lors de 

coincements, principalement causés par l'état de compression des zones d'ancrage. Un 

fait certain est que dans tous les cas et. tout particulièrement, dans celui des poutres en 

flexion, la ductilité obtenue suite à la rupture d'adhérence était proportionnelle à la 

longueur de développement. 

5.4 Influence de l'ancrage mécanique 

De tous les paramètres. le type d'ancrage fourni aux armatures Ctait celui qui 

possédait le plus d'importance. L'influence de l'ancrage rnkcanique est sans nul doute 

celle qui avait des répercussions les plus importantes. On n'a qu'à observer la figure 

4.29 pour être convaincu de l'effet bénéfique de l'ancrage mécanique en regard de la 

résistance et de la fissuration. Cette figure présente d'une façon juxtaposée le schéma de 

fissuration ainsi que le schéma des annatures et on y voit clairement l'influence de 

l'ancrage mécanique: une fissuration plus fine- moins sévère et mieux répartie. Dans 

tous les spécimens de poutre que comportait cette étude. incluant le spécimen avec lit 

d'armature interrompu. les ruptures ont toujours eu lieu dans les zones où les armatures 

étaient ancrées par adhérence. sans ancrage mécanique. 

Malgré un très bon comportement. par rapport à l'ancrage par adhérence. les 

ancrages mécaniques ne possédent pas un comportement idéal. En effet, le contrôle de 

la fissuration que propose ['ancrage mécanique n'est pas complet. On rapporte dans 

plusieurs oumges. dont celui de Mylrea (1948)' que l'ancrage mécanique permet 



malgré tout à l'armature de se déplacer (glisser) et donc d'engendrer une fissuration 

excessive. Cependant. les déplacements permis par un ancrage mécanique sont de 

beaucoup inférieurs à cewc observés pour les ancrages par adhérence. 

Finalement. une attention toute pÿrticulii.rc doit 2tre apport& aux dcletails de 

dimensionnement relatifs aux ancrages mécaniques, un rayon de courbure trop faible ou 

au contraire trop important peuvent en réduire l'efficacité et fournir une fausse 

impression de sécurité. Un rayon trop faible peut provoquer la perte de la membrure par 

éclatement du béton. tout spécialement si le béton considéré est de piètre qualité ou 

encore si celui-ci présente des granulats à faible densité. A l'autre extrême, un rayon de 

courbure trop important aura pour efFet de laisser l'armature glisser en se déroulant à son 

extrémité recourbée. Cet effet est accentué si les armatures présentent une surface très 

lisse et peut Ptre contré si I'ancrage présente un rayon variable. 

5.5 Influence de l'interruption d'un lit d'armature 

Tout d'abord. c'est en 1963 que le code américain ( K I )  présentait pour la 

première fois des dispositions afin de contrer les effets néfastes de l'interruption d'un lit 

d'armature en travée. Par ce fait même, la communauté ingénieures admettait que ces 

zones présentaient des problèmes de comportement. Initialement attribuées uniquement 

à la résistance en cisaillement des spécimens, certaines Cvidences laissèrent supposer que 

le comportement pouvait litre dicté par une combinaison de l'effort tranchant et de 

l'ancrage des armatures de flexion. 



Une autre conclusion provenant de la littérature (Ferguson & Matloob. !959; 

Baron. 1966) est que le problème de comportement dans la zone d'interruption semble 

accentué si les armatures sont de type lisse. Ceci est dû au fait que la zone perturbée ne 

fournit pas suffisamment d'ancrage pour permettre à ce type d'armature de se comporter 

de façon efficace et donc de transmettre de façon adéquate les efforts. De plus, une 

remarque a été faite à propos des poutres faiblement armées en cisaillement, faisant état 

d'une réduction ponctuelle pouvant aller jusqu'à 33% de la résistance en cisaillement 

dans les zones d'interruption d'armature. 

Malgré que le volet expérimental de la présente étude ne comportait qu'un seul 

spécimen avec un lit d'armature interrompu l'influence de ce paramètre peut tout de 

même etre mis en évidence sans qu'il ne soit possible de tirer de conclusions 

genCralis6rs I tous les cas. En s'appuyant sur les conclusions de l'itude effectuée en 

1966 par Baron et sur les observations effectuées lors du p r o g r m e  expérimental, il a 

en effet été possible de tirer Irs grandes lignes du comportement d'une poutre lié à 

I'intemption des armatures en travée. 

Lors de la sollicitation du spicimen P-1900. les premières fissures à apparaître sur 

le spécimen. tant du côté où les armatures présentaient un ancrage par adhérence que de 

celui présentant un ancrage mécanique. se trouvaient à l'endroit où était interrompu le lit 

d'armature supérieur. Cette zone semblait une zone privilégiée pour qu'apparaisse une 

rupture combinant effort tranchant et rupture d'adhérence. La rupture globale du 

spécimen qui fut observée à cet endroit précis comportait une ouverture importante de 

fissure et une rotation ponctuelle significative. 

Comme il en a été question au chapitre 4 a propos du comportement de 

l'armature dans la zone où les m a t u r e s  étaient interrompues, il semblerait qu'une 

variation locale subite de la rigidité ou qu'un problème de transfert d'effort d'un lit 



d 'mature  à l'autre soit à l'origine du comportement particulier de la poutre dans cette 

zone. Dans le cas du spécimen P4900, un phénomène supplémentaire a eu lieu, soit une 

redistribution des efforts et l'observation d'une seconde zone de rupture à quelques 

centimktres de la première zone. toujours dans la zone OU étaient interrompues les 

m a t u r e s .  Dc surcroît. ic spécimcn P1900 possCdait une m a t u r c  ûansvcrsafe plus 

importante que celle normalement observée dans les poutres réelles des ponts du milieu 

du siècle. Cependant aucun resserrement de l'espacement des étriers n'avait été effectué 

dans la zone considérée afin que le phénomène puisse tout de même ètre observé. Si 

l'espacement des étriers avait été effectué conformément a une norme en vigueur entre 

1930 et 1950. la rupture aurait probablement Cté dominée par une rupture plus subite due 

au cisaillement. 

II est clair que les zones où sont interrompues les armatures sont des zones à 

risque. Le type de rupture observé dans ces mnes semble être un couplage de rupture 

d'ancrage et de cisaillement. En ce qui concerne le comportement de ces zones très 

particulières. certaines conclusions s'imposent. Ces zones devraient eue étudiées plus 

spécifiquement. surtout si ces dernières sont situées dans une poutre faiblement armée en 

cisaillement. 

Une dernière remarque doit être faite à propos de I'interruption de l'armature 

longitudinale. Une pratique disparue aujourd'hui. mais très fréquente au début du siècle, 

était d'interrompre l'armature longitudinale en la repliant vers le haut de la poutre, 

transformant l 'mature  en moment positif en une armature de moment négatif sans 

interrompre physiquement les barres. Dans la zone de transition où les barres sont 

inclinées. celles-ci contribuent directement à [a résistance à l'effort tranchant. Dans son 

étude Baron (1966) stipule que cette façon de faire ne provoquait pas la faiblesse de 

résistance à l'effort tranchant à l'endroit de l'interruption. 



5.6 Longueur de développement observée 

Le but ultime de tous les essais ainsi que de toutes les analyses réalisées dans 

cette étude était de jeter un regard critique sur Iû longueur développement nécessaire 

pour les armatures de type lisse d'un diamètre genéralement utilise dans la construction 

d'ouvrages d'art avant les années 1960. Cette &ude avait pour objectif principal de 

déterminer une longueur de développement adéquate qui puisse être utilisée lors 

d'ivaluation de structures existantes. principalement des poutres de ponts. De prime 

abord déterminée à partir de la compilation d'essais antérieurs, cette valeur fut utilisée 

lors des essais que comportait le programme expérimental de l'étude. Cette longueur de 

développement fut étudiée sous plusieurs aspects. et les résultats quant à sa validité 

furent exprimés sous diverses formes. 

La plus simple conclusion qui puisse être tirée de l'étude du comportement 

observé lors des essais réalisé s est que la longueur de développement de base. de 

1200 mm. fournie atm armatures lisses de 25.4 mm de diamètre. fut suffisante pour 

permettre à ces dernières d'atteindre leur capacité plastique. Cependant cette longueur. 

ni même une longueur supérieure. ne permit d'obtenir de grandes déformations 

plastiques dans les essais de flexion. 

Dans certains spécimens, principalement les spécimens de poutre. cette longueur 

de développement sembla excessive car des spécimens ne présentant qu'une fraction de 

cette valeur hrent malgré tout en mesure de développer leur capacité plastique. 

Plusieurs explications hirent apportées quant d l'origine de ces plastifications et des 

phénomènes qui furent dans la plupart des cas mis en cause. 



Comme il en a été question relativement à la comparaison faite entre les résultats 

obtenus de spécimens d'arrachement et de poutre, la condition du béton entourant 

l'armature influence grandement la contrainte d'adhérence qui peut être développée. 

Une grande prudence quant aux armatures ancrées à l'intérieur de zones non- 

comprim~es est reçunimünde~. En effet, si Ic biton rlms lequel se trouve noy& une 

armature est libre de contraintes de compression. comme c'est le cas pour les armatures 

interrompues en travée, l'adhérence pouvant être développée par celle-ci se trouve 

amoindrie. La même remarque s'applique aux armatures étant ancrées sous un couvert 

considérable. diminuant l'état de compression radiale de l'armature. le couvert réduit 

également la capacité de cette dernière. 

Finalement la longueur de développement de 1200 mm ainsi que toutes les 

valeurs excédant cette dernière et qui fbrent utilisée lors des essais démontrent bien que 

la plastification des armatures était possible pour une telle longueur ou une valeur 

supérieure. Comme une seule valeur infirieure B 1 ZOO mm Fut étudiée lors des essais 

d'arrachement. soit 800 mm. il est difficile de statuer sur la capacité qu'aurait été en 

mesure de développer une même m a t u r e  avec une longueur noyée de 1000 ou 1100 

mm. En contrepartie. il est facile d'extrapoler de la capacité des essais de 800 mm 

puisque ceux-ci ne furent en mesure de développer que 40% de la capacité plastique des 

armatures et présentkrent des ruptures subites. La capacité d'une armature possédant 

moins de 1200 mm est aussi réduite qu'imprévisible. 

Bien qu'une valeur de longueur de développement (&,,) de 1200 mm puisse 

paraître sufisante pour développer la capacité d'une barre de 25.4 mm de diamètre ayant 

une limite élastique de 325 MPa. cette valeur ne tient pas compte de la variabilité des 

résistances. d'autant plus que très peu d'essais ont été effectués dans le cadre de ce projet 



et qu'aucune valeur expérimentale répertoriée dans la littérature portait sur des barres de 

diamètre supérieur à 19.05 mm. ceci dû aux limites des équipements utilisés dans les 

laboratoires dans les années 1950. La prochaine section présente une formulation basée 

sur une approche similaire à celle adoptée dans les normes de conception aux états 

limites en vigueur au Canada. 

5.7 Longueur de développement de calcul 

Afin de détexminer la longueur de développement à utiliser pour les calculs, il 

faut identifier les paramètres qui ont une influence sur la longueur d'ancrage et 

déterminer leur variabilité statistique. 

5.7.1 FormuIation de la longueur de développement (&,) 

Toutes les normes qui traitent de l'ancrage des barres lisses droites (AC1 1950, 

Euro-Code 1992. nome Suisse SIA 162 1989) adoptent la formulation suivante: 

Si on exprime cette équation en introduisant un coefficient de tenue appliqué à la 

contrainte d'adhérence. 4, . on obtient alors: 



Les paramètres qui influencent la résistance sont la contrainte (ou tout 

mécanisme d'adhérence). le diamètre des barres (si dbr => A,K 3 TI K) et la limite 

élastique VI.) de l'armature (si 1 ; . ~  3 TJ K). Donc devra tenir compte de ces 3 

paramètres. 

5.7.2 Formulation du coefficient de tenue de l'adhérence (b) 

La philosophie adoptée pour déterminer les coefficients de variabilité (4) est 

exposée par MacGregor (1 970) et blirza et MacGregor (1 982). 

résistance moyenne: 

effet moyen des charges: 

coefficient de séparation (qui permet mathématiquement 
de dicoupler les 2 côtés de l'équation: u=0.75): 

= indice de sécurité: 
= coefficient de variation de la résistance; 
= coefficient de variation de la sollicitation. 

On exprime le côté gauche de l'équation [W]: 

4, =y, e-Pa'-r 

où 

Avec R = risistance nominale 



Dans le cas présent. comme la limite élastique de l'acier (fi.) et le diamètre de 

l'armature (db) ont des effets opposés par rapport à la contrainte d'adhérence (sa) et à la 

longueur de développement ([&. on exprime la résistance par unité de force de 

sollicitation requise. 

Donc R = Résistance unitaire = Risistance de l'ancrage / Force appliquée 

Par conséquent: 

Ainsi y, devient: 

L =a - PI, - Pr, 
Y,- = - 

;ib f,. P d b - P f v  -.- 

Dans I'analyse statistique des résultats, la valeur de la contrainte d'adhérence a 

été choisie égale i l'unité (t 4 - 0 0  MPa) de sorte que p, soit directement la valeur de la 

contrainte moyenne calculée à partir de chaque groupe d'essais. La valeur de p,, 



(cl!, ,,fi,) a été prise comme étant égale à 1.00 tel qu'il est recommandé dans les 

cas où aucune donnée spécifique n'est disponible (MacGregor. 1970). La variance 

relative à la longueur d'ancrage (V?,) a été prise comme egale à la variance usuelle 

utilisée pour les dimensions des pièces de béton. soit Vlu= 0.025 (MacGregor. 1970). 

Toujours selon MacGregor. on a attribué à la dimension des aciers la valeur des 

paramètres de I'aire des armatures: 

5 - 7 3  Plinmètres statistiques 

Afin de déterminer une longueur de développement qui reflète les valeurs 

répertoriées dans la littérature ainsi que les valeurs relevées de la partie expérimentale de 

ce mémoire. une compilation des valeurs de certains paramètres est présentée au tableau 

5.1. 





Dans le cas de paramètres qui sont multipliés, la variance du produit des 

paramètres est égale à la racine carrée de la somme des carrées des variances de ces 

paramètres (MacGregor. 1970). On obtient donc la valeur de variance spécifique pour la 

longueur d'ancrage: 

Alors: 

Selon l'équation [5-91, on obtient pour la variance de la résistance: 

On obtient finalement pour le coefficient de vxiabilite de la résistance (équation [53]): 

+ = (1.90 - 'O75 ) x p  x f  0.170) 

+ = (1.90)~-{0.'?8J'B 

En insérant les résultats dans l'équation [j-21 donnant la longueur de développement 

d'une armature, on obtient: 

Le tabieau 5.2 présente. en fonction des valeurs de P- les valeurs obtenues à partir de 

l'équation [S .  1 11 pour une armature de 35.40 mm de diamètre. 



Tableau 5.2: Longueur de développement en fonction de l'indice 

de sécurité pour une armature de 25,J mm. 
b 

Indice de sécurité Longueur de développement 

(mm) 

5.7.4 Comparaison avec les équations des normes 

Dans cette dernière section. nous allons comparer les équations couramment 

utilisées par certaines normes pour déterminer les longueurs de développement des 

armatures lisses avec IWéquation déterminée à la section précédente (équation [j-111). 

Les équations utilisées pour les fins de cette comparaison sont: un ancien code ayant été 

abondamment utilisé pour la conception de ponts en Amérique du Nord. le code AC1 

1930. un code contemporain. l0Euro-Code (W- 1992-1) et enfin une iquation issue 

d'une étude similaire a notre étude menée en 1925 par F.W. Taylor et al. Pour fins de 

comparaison. une valeur de coefficient de sécurité (j3 ) de 3,75 a été choisie et insérée 

dans l'équation (5-1 11, cette valeur étant la valeur la plus généralement associée aux 

ruptures fmgiles. 



7 . 4  1 Équation proposée par la norme ACI 1950 

Probablement une des normes les plus utilisées au milieu du sikcle et surtout une 

norme utilisée pour la conception de plusieurs ponts visés par la présente étude. la nome 

ACI 1950 proposait une équation ayant ia meme forme que c r k  propoir: dans ie 

chapitre 5 .  Toutefois. la méthode de calcul utilisée à l'époque étant la méthode des 

contraintes admissibles. les valeurs de contraintes proposées dans cette norme 

contenaient donc un facteur de sécurité. L'équation proposée était: 

avec r, = 0 '06  f, 2 1 ,O2 MPa 

11 est à noter que l'iquation de la norme AC1 1950 donne une valeur 15% 

supérieure à celle calculée à partir des résultats expérimentaux de la présente étude. 

cependant comme ces valeurs contenaient un facteur de sécurité. il est évident que la 

longueur de développement calculée par cette méthode donne des valeurs plutôt 

conservatrices. 



5-7-42 Équation proposée par 1' Euro-Code (ENV-1992-1) 

En vigueur depuis 1992. le code Européen Euro-Code (ENV-19924) est utilisé 

dans la plupart des pays de 1' Europe-Unie. L'équation qu'il propose est également de la 

même forme que celle de notre &ude et de surcroît, !es valeurs utilisées ne contiennent 

pas de facteurs de sécurité puisque le calcul est égaiement fait aux états limites ultimes. 

L'tquation proposée est la suivante: 

4 f v  e,, =-- 
4 fbd 

avec hd fonction de qualité de I'armanire et du béton (1,2 pour des barres lisses et du 

béton de 25 kIPa). 

L'équation [j- 141 devient donc: 

La valeur de longueur de développement proposée est donc sensiblement la 

même que la valeur trouvée avec les valeurs expérimentales de notre étude, soit 2% 

inférieure. Cette différence peut être issue de plusieurs facteurs. notamment le niveau de 

sécurité (p ) choisi et le nombre d'essais utilisés pour la détermination des paramètres. 



57.43 Équation proposée par l'étude de F.W. Taylor et al. (1925) 

L'étude de F.W. Taylor menée en 1925 portait sur la qualité de l'adhérence 

béton-acier. Ses conclusions, similaires à celles présentées par la présente étude, 

proposaient une Gquation qui pemett3it 13 détermination d'une longueur de 

développement pour les armatures lisses: 

avec u = O.O+", 

Donc avec un biton de 25 MPa: 

Encore une fois. l'étude de F.W. Taylor utilisait des valeurs de contraintes 

admissibles et l'équation proposée reflète bien cette méthode. un facteur de sécurité était 

inclus dans la contrainte d'adhérence admissible mais la valeur de la longueur de 

développement obtenue avec l'équation est tout de même très similaire à la valeur 

obtenue par la méthode AC1 1950 et est donc sensiblement conservatrice. 



5.7.4.1 Résumé et application à l'évaluation des ponts 

La comparaison de l'équation déterminée lors de la présente étude avec les 

équations proposées dans les autres normes et études démontre que les résultats obtenus 

sont valides. Cependant, la comparaison d2montre igalement que mise a part la nome 

Européenne. les normes et études plus anciennes utilisant la méthode des contraintes 

admissibles sont plutôt conservatrices. Finalement. afin de pouvoir appliquer les 

équations présentées ici à I'évaluation de la capacité d'une structure existante. une 

hypothèse primordiale doit demeurer à l'esprit, soit l'état général de la poutre. En effet. 

les armatures lisses. tout comme les autres types d'armatures sont sensibles à la qualité 

du béton avoisinant qui doit être sain. La qualité du béton est d'autant plus primordiale 

pour les armatures lisses puisque l'adhérence béton-acier est le seul mécanisme résistant 

aux efforts externes. 

Le but premier de I'Cvaluation de la longueur d'ancrage des armatures lisses est 

de permettre l'évaluation adéquate des ponts existants. Au Canada. cette évaluation est 

réalisée à l'aide du Chapitre 12 de la norme S6-M88 (CSA 1988). Tel qu'il en a été 

questions aux chapitres précédents. de nombreuses ruptures observées sur des ponts 

existants ont laissé présumer qu'une lacune quant à la longueur de développement des 

armatures de flexion pouvait ttre en cause. Plusieurs ont mis en doute la méthode 

utilisée par la norme S6-M88. supposant que cette dernière était inadéquate ou encore 

préconisant que le dimensionnement original des ponts était dkficient. 



À la lumière des résultats de la présente étude. seule la pratique généralement 

admise de calculer les longueurs de développement d h e  armature crénelée de section 

équivalente à l'armature lisse considérée en utilisant l'équation de la norme CSA 

M3.3-94 et de doubler par la suite la longueur ainsi calculée, ne donne pas des résultats 

sacishisants. En elT& cette ni6tlitx.k quoique acidquat3 et pratiquc pour des m a t u r c s  de 

petites dimensions. ne convient pas aux calculs pour les armatures plus grosses 

généralement utilisées dans les ouvrages d'art. Dans le même ordre d'idée, l'équation 

[j-121 démontre que les méthodes utilisées pour déterminer les longueurs de 

développement des armatures lisses tant à l'époque de la construction (AC1 1950) que 

les mtthodes récentes telle 1'Euro-Code (ENV- 1992- 1 ) semblent réalistes et efficaces, 

ces dernières peuvent donc etre utilisées sécuritairement dans YÇvaluation de ponts 

existants. 

I l  demeure cependant une zone grise quant au comportement global des ponts 

construits pendant les années 40 et 50. I I  semblerait que certains d'entre eux présentent 

des pertes de capacité et une fissuration importante qu'il est impossible d'expliquer ou 

de pridire avec les méthodes utilisCcs actuellement. Ce comportement serait attribuable 

a la perte de contribution du béton à la résistance à l'effort tranchant mais cette théorie 

est élaborée plus en détail au prochain chapitre. 



CHAPITRE 6 

MÉTHODE DE CALCUL PROPOSÉE 

Tel que cité dans les chapitres précédents, la capacité des poutres est affectée par 

la longueur de développement disponible pour leurs armatures. Le présent mémoire 

propose une méthode simple et efficace afin de déterminer la longueur de 

développement propre d'une armature lisse et ainsi calculer la capacité de certaines 

membrures. Le sixikrne chapitre de ce mémoire présente cette méthode de calcul ainsi 

qu'une propmmation de cette méthode. Finalement une application de calcul 

simplifiée est effectuée sur un spécimen de poutre représentatif des poutres rencontrées 

dans les ouvrages d'art. 

6.1 Présentation de la méthode proposée 

En regard de la dimension importante des armatures traitées dans la présente 

étude. les poutres considérées possèdent géniralement de grandes portées et sont d'une 

façon générale représentatives des poutres de pont. Par conséquent. les poutres calculées 

dans ce chapitre sont plutôt sollicitées principalement en flexion? plutôt qu'en 

cisaillement, malgré que certaines d'entre elles semblent démontrer des problèmes de 

résistance à I'effort tranchant. De plus. la capacité dœune poutre de pont est affectée par 

le type de sollicitation. Les charges mobiles qu'elles supportent induisent des 

enveloppes d'efforts qui dépendent de l'interaction entre la géométrie du pont et celle du 

camion de sollicitation, 



De surcroît. les charges de voie et les charges distribuées peuvent être dans 

certains cas importantes et contribuer à faire augmenter le moment de sollicitation ( 1 4 )  

très rapidement en zone d'appui où les barres d'armature sont ancrées. Pour des fins de 

JGmanstrütion. le calcul Je la ciipüciti d'une poutre fictive a donc itS Ctabli ~ & n  la 

méthode proposée par la norme CSA-M3.3-M94. Tout d'abord. la sollicitation en 

flexion (iMJ) a été établie en utilisant le camion le plus communément utilisé pour la 

conception au Québec. le QS-660 ainsi que le poids propre du pont, résumé à sa plus 

simple expression. soit le poids propre des poutres. de la dalle, de l'enrobé bitumineux, 

de deux chasse-roues et, finalement, de deux glissières de sécurité (Type 43). 11 est à 

noter que dans le but de simplifier l'exercice, seule la capacité structunle de la poutre 

(flexion et cisaillement) a Cté étudiée ici et qu'aucune considération n'a été apportée aux 

phénomènes de second ordre (flèche. torsion. etc.). 

L'effon de tlexion ( J f f )  ainsi calculé est ensuite utilisé dans le calcul de la 

résistance en cisailiement (I.;). Cette évaluation de la résistance en cisaillement est 

calculée avec la méthode générale (article 11.4. CSA-A23.3-M94). Ensuite. une 

comparaison de la résistance à l'effort tranchant calculée et de la sollicitation réelle est 

faite pour présenter les différences entre le calcul avec des armatures lisses et le calcul 

avec des armatures crenelées. Une méthode est finalement proposée pour permettre 

l'évaluation plus précise des poutres armées avec des armatures lisses. 

Tous les calculs présentés dans ce chapitre ne s'appliquent qu'aux poutres armées 

avec de l'armature conventionnelle. par conséquent toutes les équations présentées font 

abstraction des termes liés à la précontrainte. 



6.1.1 Utilisation du support informatique 

Le calcul de la résistance d'me poutre utilisant la méthode générale est 

intimement l iC au type de soilicitation et à la @ornitrie de la section. La plaie-famc de 

calcul se doit donc de permettre les deux calculs, efforts et résistance. simultanément. 

Ce type de calcul étant itératif, la rapidité et l'efficacité d'un support informatique est 

tout indiqué. L'utilisation du support informatique permet également par sa versatilité 

de raffiner certains calculs, notamment de faire varier, dans les caiculs de résistance à 

l'effort tranchant. l'espacement des étriers en fonction de la trajectoire de la fissure ou 

encore de modifier la contribution de certains paramètres tels la résistance du béton. 

Finalement. le canctère interactif de ce media permet, par l'intermédiaire de 

graphiques et de tableau.. de visualiser directement les effets de certaines modifications 

de géométrie et de conditions de chargement pour enfin pouvoir comparer sur un m2me 

graphique la sollicitation et la résistance d'un spécimen de poutre. Pour effectuer les 

calculs des efforts de sollicitation ainsi que des résistances tout en conservant un aspect 

convivial. le logiciel adopté se doit d'être facile d'utilisation. De plus. les nombreuses 

variantes envisageables pour des calculs ultérieurs nécessitent que le logiciel utilisé soit 

"malléable". 

Les présentations graphiques doivent également être aisées et rapides et comme 

les calculs. quoique nombreux ne sont pas d'une grande complexité. le choix d'un 

logiciel de type chiffner est très approprié. Nous avons donc choisi Microsoft Excel6.0. 

Les avantages de ce logiciel outre sa grande accessibilité. ses menus conviviaux 

et son interface graphique simple est la présence de son langage informatique adapté 

VBA (Visual Basic pour Application) qui permet la programmation directe de la partie 



itérative du calcul de la résistance au cisaillement selon la méthode générale. 

Finalement. sa grande compatibilité avec d'autres logiciels et sa gamme etendue de 

fichiers de sortie possibles en faisait un logiciel intéressant pour l'utilisation ultérieure 

des résultats. 

6.1.2 GCornétrie du pont et de la section 

La poutre utilisée pour les calculs est simplement supportée et a une portée de 

20.0 m, ce qui est représentatif des poutres utilisées dans les ponts de faible a moyenne 

portée. La résistance du béton. fixée à 25 MPa est également représentative de la 

résistance réelle rencontrée en pratique pour les ponts de cette époque. 

Figure 6.1: Propriétés de la section de la poutre de calcul. 



II  est à noter qu'aucune m a t u r e  de compression n'a été prise en compte dans les 

calculs de la résistance et que Ics facteurs de pondération sont ceux proposés par la 

norme canadienne de pont (CANICSA-S6-88). 

La dimension des aciers longitudina~u de flexion a été déterminée comme étant 

cies matures  ii8 (25,4 mm de diamètre) et ieur limite élastique a été établie a 325 MPa 

ceci afin de créer un lien direct avec les armatures de la présente étude. Leur disposition 

en trois rangs a été établie telle que présentée a la figure 6.2. La distribution des 

matures  est telle qu'elle permet à un lit d'armature de développer sa pleine capacité 

avant qu'un second lit ne prenne place. 

Findement, la disposition des étriers utilisée est également typique des poutres 

de pont de l'époque et est également présentée en détail à la figure 6.2. Une attention 

toute particulière doit être portée sur le fait qu'il n'y a pas un resserrement de 

l'espacement des etriers autour des zones oii les armatures de flexion sont interrompues. 

En effet. ce resserrement n'était pas prescrit par les nomes de l'époque. L'acier des 

Ctriers o une limite élastique de 300 MPa. 

Figure 6.2: Disposition des aciers longitudinaux et transversaux 

dans la poutre de calcul. 



6.1.3 Calcul de la sollicitation 

Le chargement des poutres de pont. tel qu'il en a été question plus tôt dans ce 

chapitre, possède un caractère mobile. ce qui requiert lors de l'étude du comportement 

de telles membrures, :s calcul d'enveloppes d'eff~ris. L'sxsmpls de calcul prisent2 ici 

ne direre en rien de ce type de calcul mis à part que l'on a considéré qu'un seul camion. 

un QS-660, et qu'une charge répartie majorée de 35'8 kN/m pour le calcul des 

enveloppes des efforts de flexion et de cisaillement. La charge répartie était constituée 

du poids des poutres incluant la dalle (23,4 kN/poutre), de l'enrobé bitumineux (1,43 

kN/m3, de deux chasse-roues (6.4 W m )  et finalement de deux glissières de sécurité 

(12 m .  Toutes ces charges ont été majorées avec les facteurs de majoration 

proposés par la norme canadienne de ponts (Cm/CSA-S6-88). soit 1.2 pour les charges 

mortes excluant l'enrobe bitumineux et 1.6 pour l'enrobé bitumineux et les charges 

vives. La charge répartie ainsi calculée a été distribuée uniformément sur cinq (5) 

poutres (pour 12.9 mètres de largeur de voie carrossable) et le facteur d'essieu utilisé 

pour la charge vive a Cté établi à 0.64 avec un facteur d'amplification dynamique est de 

1 -40. 

D'un point de vue du calcul. la portée de la poutre a été divisée en 100 sections 

distinctes (50 sections réfléchies par symétrie). Le camion a été place à chacune de ces 

sections en prenant soin de disposer l'essieu le plus lourd (2'- essieu) à la section 

considérée afin d'obtenir le moment maximal a cette section. Puis, les efforts de flexion 

et de cisaillement ont été calculés pour les 50 sections et mises dans un tableau. À la fin 

des calculs. le moment de flexion et le cisaillement maximum obtenu à chaque section a 

été détermine et des enveloppes d'efforts ont été constituées. Les résultats de ces 

enveloppes sont présentés à la figure 6.3. 
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Figure 63: Enveloppes des efforts de cisaillement et de flexion causés par le camion. 

Les efforts causés par les charges réparties (poids propre et charge additionnelle) 

ont également été calculés. Ces efforts présentant un caractère fixe, et ont donc été 

calculés selon la méthode traditionnelle. Les résultats sont présentés à la figure 6.4. 
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Figure 6.4: Efforts de cisaillement et de flexion causés par les charges réparties. 

Finalement. les efforts dus au camion et ceux dus à la charge répartie ont été 

superposés afin de créer l'enveloppe des efforts globauv utilisés dans les calculs de 

résistance. Ces efforts sont présentés à la figure 6.5. II est à noter que les enveloppes 

finales présentent un aspect neutre ne ressemblant ni au profil des enveloppes du camion, 

ni aux courbes de la charge répartie. Ceci e n  principalement dû au fait que le pont est de 



courte ponée et que les charges réparties et les charges de voies sont relativement du 

même ordre de grandeur. I I  est important de mettre l'accent sur le fait qu'une portée 

différente ou une distribution de charges différente aurait provoqué une autre distribution 

des efforts et donc à un comportement différent du pont en service. 

,. 1 O 15 
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Figure 6.5: Enveloppes des efforts globaux de cisaillement et de flexion 

exercés sur la poutre de calcul. 



6.1.1 Calcul de la longueur de diveloppernent de l 'ma ture  considérée 

Tel que présenté au chapitre précédent (section 5.7.4) et considérant une valeur P 
de 3,s issue d'une inspection selon le chapitre 12 de la norme CSA-S6-88, la longueur 

de développement pour une m a t u r e  iissr est proportionnelle à la rois au Liiam&re do 

l 'mature et à sa limite élastique. tel que montré: 

e,, = 0.307 d, f, [5- 121 

En remplaçant avec les données de l'exemple de calcul on obtient : 

I,, = 0.207~ (X.il) x (325) 

I,, = l7O6mm 

À partir de cette valeur de longueur de développement. les calculs de résistances 

doivent être effectués en tenant compte de la longueur de developpement des armatures 

utilisées. Compte tenu du fait que la capacité en traction des armatures peut être 

considérée proportionnelle à la longueur noyée. les capacités en flexion et en 

cisaillement sont déterminées en fonction de la capacité disponible des armatures. c'est à 

dire au prorata de leur longueur noyée sur leur longueur de développement à la section 

considérée. Cette demière hypothèse n'est pas exacte puisque la distribution de la 

capacité dbne  armature en traction en fonction de sa longueur noyée n'est pas 

réellement linéaire tel qu'il a Cté démontré par les régressions mathématiques effectuées 

dans l'étude bibliographique à la section 2.3.3- En effet il semble que pour de très 

faibles longueurs noyées. la capacité soit à toutes fins pratiques nulle, puis que celle-ci 

aukgmente rapidement pour ensuite plafonner pour une longueur noyée avoisinant la 

longueur de développement théorique. Le phénomène est expliqué graphiquement à la 

figure 6.6. 
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Figure 6.6: Distribution de la capacité en fonction de la longueur noyée. 

En faisant l'hypothèse que la distribution de l'ancrage est linéaire, on se trouve à 

créer deux régions dans la zone d'ancrage des armatures. Une première zone où l'on 

surestime légèrement la capacité de la poutre et une région où l'on sous-estime cette 

dernière. Plus la longueur de développement est longue, plus la zone de surestimation 

est importante donc cette zone de surestimation est plus importante pour une armature 

lisse que pour une armature crénelée de même dimension. 11 est également vrai que cette 

zone de surestimation est plus importante pour des matures  de grande dimension 

puisque la longueur de développement croit avec la dimension de l'armature. Cet effet 

est cependant faible et ne devrait être pris en compte que dans les cas où la longueur 

d'ancrage disponible pour les armatures est largement inférieure à la longueur de 

développement ce qui n'est pas le cas pour le présent exemple de calcul. Ce phénomène 

ne sen donc pas pris en compte. 



6.1 -5 Calcul de la résistance au moment 

Le calcul de la résistance au moment est effectué en utilisant la méthode des 

ssctions plmes. Ctne méthode largement utilisée est proposée par 13 nome CS.& 

~423.3-M94. elle est basée sur la compatibilité des déformations et l'équilibre des 

contraintes. Dans la méthode proposée par la norme. une méthode de calcul simplifiée 

est présentée pour effectuer l'intégration des contraintes sur la section. Cette méthode 

est brièvement exposée et présentée graphiquement à la figure 6.7. 

déformations contraintes iquivafent 

Figure 6.7: Méthode des sections planes. 

Dans cette méthode. les contraintes de compression dans le béton sont 

transformées en une zone. appelée bloc de compression. où une contrainte uniforme 

équivalente est appliquée. La profondeur du bloc de compression (a) est déterminée en 

supposant une contrainte uniforme dans le béton égale à une portion a, de sa résistance a 

la compression (f,): 

avec: 



À partir de la profondeur du bloc de compression (a) et de la largeur de la zone 

comprimée (b) ,  i l  est alors possible d'établir un couple de forces avec la traction dans les 

armatures (7). Ce couple de force. ou moment résistant s'exprimr comme suit: 

Le moment résistant a donc été calculé pour 50 sections le long d'une demi- 

portée, les mêmes sections que celles utilisées lors du calcul de la sollicitation. Le 

graphique présentant la résistance en flexion calculée est présenté à la figure 6.8. 

5 1 O 1s 
position sur In poutre (m) 

Figure 6.8: Résistance à Ir flexion en fonction de la position de la section. 



6.1.6 Calcul de la résistance à l'effort tranchant 

La résistance à 17rffort tranchant étant. dans le cas des poutres armées avec des 

matures lisses, un critère de rupture important. la détermination de cette dernière d'une 

fqon  la pius pr6cise possibit: est de rigueur. La mihode ernpioy2t: ici est la méthode 

générale proposée par la section 11 -4 de la norme CSA-A23.3-k194. Cette méthode est 

basée sur le principe de la compatibilité des déformations déjà présentie à la section 

4.2.3. Tout comme la méthode de compatibilité des déformations, la méthode générale 

est itérative et propose un calcul qui tient compte de I'état de contrainte dans le béton et 

de l'angle du schCma de fissuration. 

Le résistance à l'effort tranchant (V,) est donc scindée en deux parties distinctes; 

la résistance du béton (Vcg) et la rCsistance de l'armature transversale (V&). Afin de 

limiter la sollicitation de la section. une limite supérieure est imposée à la résistance 

globale en cisaillement (Fr& 

avec: 

0 et p diterminés à partir du 

tableau 1 1 - 1 de la norme A233 



La détermination des contributions du béton et de l'armature transversale 

nécessite la détermination préalable de l'angle de fissuration (8) et d'un facteur de 

contribution du béton (p) dans un graphique (figure 1 1-1) ou un tableau (tableau 1 1-1) 

fournis à la section 1 1.4 de la nome A23.3-M94. Afin de déterminer ces deux facteurs. 

une première évaluation de la contrainte de cisaillement (v,kpJ',) et de la déformation 

longitudinale (E,) doit être faite. 

Une fois Ie calcul réalisé et afin de vérifier la validité de la résistance calculée, 

une estimation de la déformation longitudinale (ex) est calculée puis comparée à la 

déformation utilisée préalablement pour l'obtention des facteurs 0 et P. Si la valeur 

calculée est supérieure à la valeur préliminaire. un second calcul de la résistance à 

I'effort tranchant est effectué en utilisant cette fois les valeurs calculées, Ce calcul 

itératif est répétti autant de fois qu'il est nicessaire pour obtenir une déformation égale 

ou inférieure à la valeur utilisée à l'étape précedente. 

E, < 0.002 

Encore une fois. une limite de déformation est imposée afin de réduire la 

sollicitation des sections. cette limite est prise comme étant égale à la déformation 

élastique ma..irnale des aciers (E, LAJE,). 

Tout comme la résistance à la flexion. la résistance à l'effort tranchant a été 

déterminée a w  mêmes 50 sections le long de la demi-portée et les résultats sont 

présentés à ia figure 6.9. 
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Figure 6.9: Résistance au cisaillement en fonction de la position de la section. 

6.1.7 Comparaison des résultats 

Tel que présenté à la figure 6.10. les valeurs de sollicitation et de résistance 

peuvent parfois etre voisines sans que la résistance ne soit excédée en aucun point. 11 est 

évident que dans un but de démonstration, résistance et sollicitation ont été 

mutuellement ajustées afin d'obtenir une utilisation maximale de la capacité de la poutre. 

Cependant cette forme de sollicitation n'est pas irréaliste puisquoil est commun 

de voir en pratique des ponts dont la capacité est excédée et dont on en restreint 

l'utilisation. On détermine alors une charge maximale que le pont est en mesure de 

supporter et on restreint l'accès aux camions plus lourds. Ce faisant. on charge 

généralement le pont a sa pleine capacité. 
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Figure 6.10: Comparaison de la sollicitation et de la résistance 

pour la poutre de calcul. 

Certaines remarques demeurent. notamment que les zones d'ancrage des 

armatures de ilexion sont généralement les mnes où la sollicitation relative. effort sur 

résistance disponible. est la plus faible. Cette remarque permettrait d'expliquer pourquoi 



les zones d'ancrage en travée sont généralement plus fissurées que les autres régions de 

la poutre. Ceci est combiné au fait que les armatures lisses sont généralement peu 

efficaces pour contrôler la tissuration. Ces fissures sont donc portées à s'ouvrir au fur et 

à mesure que le chargement augmente. 

Les poutres de pont. de courte et moyenne portée. armées avec des barres lisses, 

ne sont pas de par leur géométrie. sollicitées sévèrement en cisaillement et malgré un 

espacement généralement trop grand. les ruptures ne sont pas initiées en cisaillement. 

6.1.8 Prise en compte du schéma de fissuration 

La méthode générale. malgré qu'elle tienne compte du schéma de fissuration ne 

tient pas compte de la dimension. ni du nombre de tissures différentes pour les matures  

lisses. Elle ne tient donc pas compte de la perte de résistance en cisaillement due a la 

perte de la contribution du béton autour d'une fissure. Une méthode adaptée au calcul 

pour des armatures lisses devrait tenir compte de l'état de fissuration de la poutre et 

diminuer conséquemment la contribution du béton à la résistance à l'effort tranchant 

autour des zones plus fortement sollicitées. 

Afin de démontrer ce phénomène à l'aide de cal culs^ les valeurs de la sollicitation 

relative pour la flexion ont Cté calculées pour toute la portée et portées en graphique a la 

figure 6.1 1. On a noté que la sollicitation relative est plus élevée dans les zones 

d'ancrage. Ceci est principalement dû au fait que le taux d?accroissement du moment de 

sollicitation e n  plus régulier alors que le taux dàccroissement de la résistance est 

eouvemé par la longueur de développement dans les zones d'appui. 
C 
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Figure 6.1 1: Sollicitation relative en flexion pour la poutre de calcul. 

Mise à part la partie médiane de la poutre. les zones d'ancrage des armatures de flexion 

sur la figure 6.1 1 sont les zones où la sollicitation relative est la plus grande. avoisinant 

parfois l'unité. Ceci amène une forte concentration d'efforts dans ces zones. donnant 

lieu à une fissuration prématurée et plus sévère. La capacité du béton a transférer les 

efforts de cisaillement autour d'une fissure étant inversement proportionnelle à la 

dimension de cette derniére (Collins et Mitchell. 1987). une méthode de calcul 

approprier au calcul de poutres armées avec des ma tu r e s  lisses devrait évaluer le 

schéma de fissuration d'une poutre et conséquemment réduire la contribution du béton à 

la résistance a l'effort tranchant. Afin d'illustrer une telle méthode de calcul, il est 

possible d'estimer la dimension et la distribution de la fissuration provoquée par une 

sollicitation particulière sur une poutre et d'évaluer la force de cisaillement transférable a 

travers les fissures. La méthode présentée ici n'est q u h  exemple et ne devrait en aucun 

cas être utilisée afin d'obtenir des résultats absolus. Seule l'idée globale ressortant du 

calcul devrait être prise en compte et pourrait servir à l'élaboration d'une méthode 

d'évaluation plus exacte à être vérifiée expérimentalement. 



I l  existe plusieurs méthodes permettant d'estimer la dimension des fissures. 

Cependant. la méthode de Gergely-Lutz présente l'avantage de relier la largeur 

maximale des fissures à l'effort de flexion de la zone dans laquelle elles se trouvent. 

L'écartement des fissures est donné par l'équation suivante : 

a,, = largeur maximale de fissure; 

p = facteur de gradient de contrainte; 
gr = contrainte dans l'armature; 
d, = distance de la fibre extrême a l'armature; 
-4 = aire d'ancrage effective. 

i l  est important de mettre en évidence que la méthode de Gergely-Lutz a été 

développée pour des armatures crénelées alors qu'il est généralement reconnu dans la 

littérature (CEB-FIP. 1978) que la largeur des fissures rencontrées avec des ma tu re s  

lisses excède le double de celle rencontrée avec les armatures crénelées. De plus, il est 

également reconnu que les fissures qui sont à l'origine des ruptures sont des fissures qui 

présentaient un écartement plus important sous de faibles charges. Il est donc nécessaire 

de majorer l'écartement des fissures déterminé à partir de la méthode présentée ici. afin 

de tenir compte de cet état. 

De plus. les poutres considérées présentent généralement un renforcement 

transversal lui aussi constitué d'armatures lisses avec un espacement assez grand. On a 

montré au chapitre 3 que ces deux paramètres contribuent à réduire le nombre de fissures 

dans la direction perpendiculaire à l'axe principal des poutres et. donc. à en accroître les 

dimensions par rapport aux dimensions obtenues pour des Ctriers crénelés. 



Finalement. un pararnetre souvent oublié est la qualité du béton. En effet la 

capacité du béton à transférer les efforts de cisaillement est amoindrie 

proportionnellement à son état de détérioration. A ce niveau plusieurs paramètres 

peuvent entrer en ligne de compte tels les réactions alcali-granulat, I'écaillement ou 

I'2clatcmcnt du béton ct mf mc la fatiguc du licn d'adhércncc béton-acier (Section 2.2.1). 

Autant de paramètres dont les effets devraient être quantifiés. Cependant pour la 

présente démonstration. il est possible de quantifier arbitrairement certains d'entre eux. 

Par exemple. on peut doubler la largeur calculée des fissures pour tenir compte de 

l'incapacité des armatures lisses à contrôler la fissuration et augmenter de surcroît cette 

dimension de 50% pour tenir compte de l'espacement trop important des étriers (Collins 

et Mitchell. 1987). On peut aussi réduire d'un tiers la capacité du béton pour tenir 

compte de son itat de deténoration et de l'imprécision du calcul. 

II est ensuite possible de déterminer la force de cisaillement que le béton est en 

mesure de développer autour d'une fissure en intégrant la contrainte de cisaillement 

obtenue de l'tquation 6-8 sur la section de la poutre (Collins et Mitchell. 1987) : 

u,, = contrainte de cisaillement: 

o = largeur de la fissure considérée. 

Finalement il suffit de remplacer la contribution du béton à la résistance à ['effort 

tranchant par la valeur calculée ici. Évidemment puisque la contribution à l'effort 

tranchant est inversement proportio~elle a la largeur de la fissure qui. elle-même. 

dépend directement de la contrainte dans les armatures. la résistance à I'effort tranchant 



présente des réductions près des zones où la sollicitation relative est importante. soient 

les zones de flexion pure (centre de la poutre) et les zones d'interruption des armatures 

de flexion. La résistance à IWf'ort tranchant de la poutre de calcul a été ainsi ajustée et 

les résultats sont présentés graphiquement à la figure 6.12 : 

5 10 IS 

position sur la poutre (m) 

Figure 6.12: Résistance su cisaillement pondérée tenant compte de ln fissuration. 

Cette figure démontre également la lacune des méthodes de calcul 

conventiomelles où l'on ne considère pas de perte de contribution du béton autour des 

fissures. On suppose en effet que cette fissuration est généralement fine et contrôlée et 

qu'elle a donc une influence négligeable. Cependant. en ce qui concerne les poutres 

armées avec des armatures lisses. cette perte de capacité n'est pas négligeable et semble 

être la source de nombreuses ruptures prématurées tant expérimentales qu'in situ. 

I l  a été établi que de nombreux facteurs. dont notamment. l'espacement des 

étriers (Collins et Mitchell. 1991) pouvait influencer l'espacement moyen des fissures 

dans les poutres. Plus les étriers sont espacés. plus les fissures le sont également et 



conséquemment. la largeur des fissures augmente. Ce paramètre peut 

différences avec la théorie. surtout connaissant que les poutres de pont de 

expliquer les 

l'époque sont 

reconnues pour avoir un espacement d'étriers très important. De surcroît, tel qu'il en a 

été question plus tôt, les étriers de l'époque étaient également constitués d'armatures 

lisses, ce qui diminue encore une fois ie contrôle de la fissuration et donne iieu à une 

dimension accrue des tissures. 

En dernier lieu. une attention toute particulière doit être apportée au phénomène 

du glissement dans I'application de la présente méthode. En effet tous les calculs 

présentés jusqu'ici dans ce chapitre font I'hypothèse d'une cohésion parfaite entre les 

armatures et le béton avoisinant. 11 a cependant été prouvé qu'il se produit un certain 

glissement, près de la rupture. lorsque les rRorts dans les armatures sont près de la limite 

élastique de I'acier 6). Ce glissement se traduit par une augmentation de la déformation 

à la fibre extrême (cc/). donc par une ouverture plus grande des fissures et. finalement. 

par une perte très importante de la contribution du béton à la résistance au cisaillement. 



CHAPITRE 7 

CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS 

Ce dernier chapitre présente les lignes directrices du projet en commençant par 

un résumé de ce dernier ainsi que par l'élaboration d'un regard critique sur le programme 

expérimental. Par la suite on tire, les conclusions principales qui ressortent de l'analyse 

des résultats expérimentaux et on présente une brève discussion quant au domaine 

d'applicabilité des résultats. Finalement, on propose certaines recommandations quant 

aux études ultérieures possibles. 

7.1 Résumé du projet 

Le présent projet de recherche avait pour principal but d'étudier, à des fins 

d'analyse structurale, la longueur de développement de calcul des barres d'armature 

lisses communément utilisées dans la confection des ponts durant les années antérieures 

à 1960. Le programme expérimental, qui faisait suite a une étude bibliographique, 

comportait une premiére phase constituée d'une série de douze essais d'arrachement. La 

seconde phase du projet était composée de quatre essais de flexion simple réalisés sur 

des spécimens de poutre avec lit d'armature continu. La troisième et dernière phase du 

programme, qui se voulait une synthèse des autres phases, ne comportait qu'un seul essai 

réalisé sur un spécimen de poutre avec lit d'armature interrompu. 



de simuler les conditions réelles des éléments constituant les structures de 

ponts, les spécimens du programme expérimental ont été réalisés en utilisant des 

matériaux usuels et des dimensions conventionnelles. Cette façon de procéder avait la 

particularité de réduire les effets d'échelle et, par conséquent, de permettre une 

application plus directe des résultats obtenus. 

L'approche utilisée lors de la partie expérimentale de l'étude était du type 

progressif, ce qui a permis de prédéterminer une valeur probable de longueur de 

développement à l'aide d'essais d'arrachement, puis de vérifier cette valeur lors d'essais 

sur des spécimens de poutres. 

Les paramètres prépondérants qui furent étudiés dans le cadre de cette étude 

étaient: la longueur de développement, l'effet du type d'ancrage, la ductilité, la 

fissuration spécifique et, pour certains spécimens, la dégradation de la résistance dans le 

temps. 

Certains paramètres ont toutefois été omis dans l'étude et, malgré qu'ils n'étaient 

pas essentiels aux résultats, ils auraient permis une étude encore plus complète de 

certains phénomènes. Notamment, la présence de jauges a la base des armatures des 

essais d'arrachement aurait permis de juger de la sévérité de la déformation des barres 

même si ces essais avaient pour unique objectif que de permettre une première 

estimation de la longueur de développement. La diEculté qui aurait été rencontrée lors 

de la pose dune jauge à la base des armatures est l'interférence des fils de jauges avec les 

systèmes de chargement. Dans le même ordre d'idée, un système de mesure, tel des 

points Demec, aurait pu être installé sur le béton des essais d'arrachement afin 

d'apprécier la distribution de la contrainte &adhérence le long de la barre et ce même si 

ce paramètre dépasse le cadre de la présente étude. 



Une seconde lacune, cette fois-ci observée sur les spécimens de poutre, était 

l'absence d'un dispositif externe permettant de juger de la ductilité rotationnelle des 

spécimens de poutre. En effet, généralement évaluée ii p d r  des déformations aux fibres 

extrêmes, la ductilité rotationnelle n'a pu être appréciée que de façon qualitative lors des 

essais du présent programme puisque les déformations observées dans les armatures 

n'étaient pas représentatives des déformations au bas de la poutre et ce, dû à la présence 

de glissement. 

Malgré les quelques difficultés rencontrées dans le déroulement du programme 

expérimental, les résultats obtenus ont tout de même été entièrement satisfaisants et 

cohérents entre eux. Mis à part les effets parasites dus à la restreinte du mouvement aux 

appuis des poutres, les résultats des essais étaient très représentatifs de la théorie 

proposée et peuvent, à notre avis, être extrapolés à des structures réelles. Dans cet ordre 

d'idée, les valeurs de longueur de développement proposées au chapitre 5 (équation 

[5-111) sont représentatives et peuvent être utilisées dans un calcul aux états limites 

ultimes. Cependant, on doit noter que les valeurs obtenues ne sont valides que pour un 

béton de 25 MPa. Dans le cas d'un béton ayant une résistance à la compression 

différente, il serait préférable d'ajuster les valeurs en fonction de la racine carrée de la 

résistance, tel que proposé à la section 2.3.2. Un exemple d'utilisation de cette équation 

est présenté au chapitre 6. 

7.2 Effets des paramètres étudies 

Les paramètres étudiés avaient une influence plus ou moins marquée sur le 

comportement sous chargement des spécimens. Déjà soulignées lors de Fanalyse des 

résultats spécifiques à chaque essai, les conclusions générales présentées ici se veulent 

une synthèse du programme expérimental dans son ensemble. Certaines conclusions 

importantes, tirées de la littérature, sont également présentées ici afin de permettre une 



synthèse plus complète. Finalement, pour permettre une approche claire des résultats, 

les conclusions sont présentées en fonction du paramètre auquel elles se rattachent. 

7.7.1 Longueur de développement 

La longueur de développement d'une armature se définie comme étant la 

longueur minimale de l 'mature qui doit être noyée dans une matrice de béton pour 

permettre de développer sa pleine capacité en traction. La longueur de développement 

d'une armature devrait donc être en mesure de garantir une rupture ductile de l'armature 

plutôt qu'une rupture nagile de l'interface béton-acier. Dans cet ordre d'idée, la longueur 

de développement et ses effets sur la résistance, la ductilité et la rapidité de la rupture 

sont discutés ici. 

7.2.1.1 Effet sur la résistance 

En tout premier lieu, il convient d'expliquer ce qu'est la résistance telle qu'étudiée 

ici. La résistance est la charge maximale qui peut être soutenue par un spécimen l o s  de 

sa sollicitation. Cette charge est en effet directement liée a l'action composite qui lie les 

annatures et le béton. Si cette action est faible, la résistance globale sera également 

faible. Par contre, si cette action est totale, alors le spécimen présentera une bonne 

résistance. 



Il est possible de faire ressortir des études antérieures ainsi que du présent 

programme expérimentai certains points importants à propos de l'effet de la longueur de 

développement sur la résistance au glissement des barres. Premièrement, pour des 

matures  lisses, la possibilité d'atteindre la contrainte de rupture dans une armature est à 

toutes fins pratiques impossible et ce. parce que l'adhérence se rompt lorsque la 

contrainte dans l'armature approche de la limite élastique Cf,), ce qui prévient toute 

augmentation additionnelle de la contrainte. Cependant, à partir d'une certaine valeur de 

longueur d'armature noyée, la contrainte dans l'armature est assez près de la limite 

élastique pour que, dans un intérêt de dimensionnement, cette longueur soit prise comme 

la longueur de développement spécifique de l'armature. 

Des essais d'arrachement, on a constaté que la contrainte semblait plafonner après 

une certaine longueur de développement. Par contre. dans le cas des spécimens de 

poutre, ce phénomène ne semble pas avoir eu un impact aussi grand. C'est en fait qu'un 

second facteur important entre en ligne de compte: la contrainte diamétrale sur les 

matures  en zone d'appui. Cette contrainte avait pour effet d'augmenter la capacité des 

armatures due au pincement de ces dernières. 

L'effet de la longueur noyée sur la résistance est donc un rapport de quasi- 

proportionnalité pour les valeurs allant de zéro à la longueur de développement. Au-delà 

de cette valeur apparaît un plafond correspondant à la limite élastique de l'armature. En 

aucun cas cette limite n'est excédée à moins que des longueurs démesurées soient 

utilisées. A partir de ces constatations, une longueur de développement excédant la 

valeur de développement nominale ne devrait pas être prise comme étant une garantie de 

l'obtention de la contrainte ultime et, surtout, aucun calcul de résistance à l'ultime ne 

devrait employer une valeur de contrainte dans l'acier supérieure à la limite élastique Cf). 



7.2.1.2 Effet sur la ductilité 

Un autre paramètre sur lequel la longueur de développement possède un effet 

majeur est la ductilité liée à la rupture. Ce qu'on entend par ductilité, c'est la capacité 

d'un spécimen à maintenir sa capacité lorsqu'il subit de grandes déformations. Plus ce 

déplacement est important, plus le spécimen est ductile, ce qui est recherché dans les 

ouvrages d'art en génie civil. 

La remarque générale à propos de la relation entre la longueur de développement 

et la ductilité est que contrairement a la résistance qui plafonnait à la limite élastique, la 

ductilité, pour sa part, continue d'augmenter bien au-deli de cette valeur. 

De plus, la ductilité ne semble pas directement proportionnelle à la longueur 

noyée mais semble plutôt avoir une tendance exponentielle puisque des longueurs 

courtes ne fournissent que très peu ou pas de ductilité d o n  que de petits incréments de 

longueurs noyée, pour des longueurs plus considérables, fournissent une augmentation 

très appréciable de la ductilité. De ce point de vue, la présence de longueur de 

développement excédentaire dans une membrure devrait être prise en compte, du fait 

qu'elle permet une souplesse lors de la rupture. 

7.2.1.3 Effet sur la rapidité de la rupture 

Un effet très peu étudié dans le domaine des poutres en flexion est la capacité 

d'une membrure à maintenir dans le temps une charge maximale ou quasi-maximale et 

ce indépendamment du déplacement observé. Cette rapidité liée à la rupture est un 

paramètre très important en ce qui concerne la sécurité d'un ouvrage d'art. En général, ce 

critère est associé à la ductilité puisque dans le cas d'armatures conventionneUes 



crénelées, le fait de garantir de grands déplacements sans perte considérable de charge 

garantit également un comportement raisonnable dans le temps. Dans le cas des 

armatures lisses, c'est le caractère plus ou moins subit du glissement entre le béton et les 

armatures qui gouverne le comportement global de la membrure. 

L'augmentation de la longueur disponible pour ancrer les armatures semble, à la 

manière de la ductilité, augmenter la durée durant laquelle les spécimens de poutre 

peuvent soutenir leurs charges maximale. Malgré seulement trois essais effectués avec 

des ressorts, la tendance apparaît nette: une augmentation de la longueur de 

développement disponible a pennis de prolonger la rupture sur plusieurs secondes au 

lieu d'observer une rupture subite. 

7.2.2 Effet du type d'ancrage 

Le projet expérimental du présent mémoire n'était pas orienté sur les effets du 

type d'ancrage. Cependant, dans le programme expérimental, deux types d'ancrage ont 

tout de même été utilisés, soit l'ancrage par adhérence et l'ancrage mécanique par 

crochet. 11 est donc possible de tirer certaines conclusions quant à l'efficacité des deux 

méthodes d'ancrage. 

Tous les spécimens de poutres de la présente étude proposaient au moins un 

ancrage par adhérence et un ancrage mécanique. De plus, dans le cas du spécimen P- 

4900, chacun des deux lits d'armature présentait un ancrage mécanique différent, soit un 

crochet pour l'armature interrompue et un pliage a angle droit pour les armatures 

continues. Lon des essais, la rupture des cinq spécimens de poutre s'est produite dans la 

zone où les armatures étaient ancrées par adhérence, démontrant clairement une lacune 

de résistance dans ces régions spécifiques. Une seconde remarque très importante est 



que malgré des contraintes diamétrales importantes dans les zones d'appuis de certains 

spécimens, notamment pour les spécimens plus courts, toutes les ruptures observées 

étaient le résultats du glissement des armatures. Finalement, à la lumières des résultats 

du programme expérimental, il ne semble pas y avoir une différence marquée entre le 

comportement des ancrages par crochet et ceux par pliage à an@e droic si ceux-ci 

respectent tous les deux les rayons minimaux de pliage. 11 est important de noter que 

cette conclusion ne devrait pas être prise comme absolue puisque seulement un spécimen 

de poutre comportait les deux types d'ancrage mécanique et qu'aucun d'entre-eux n'a été 

sollicité jusqu'à sa rupture. 

7.2.3 Schéma de fissuration 

Le schéma de fissuration d'une poutre soumise à des efforts de flexion et de 

cisaillement est souvent caractéristique du comportement interne de la membrure. 

Plusieurs paramètres tel l'angle, la position, la dimension, Pouvemire et le nombre de 

fissures peuvent donner une idée de l'état de la poutre et ainsi permettre de prévenir une 

rupture potentielle. 

D'une façon générale, la dispersion des fissures est aussi un indice de la qualité 

du lien entre les armatures et le béton. Si les fissures sont nombreuses, fines et bien 

distribuées le long de la membrure, c'est que l'adhérence entre les armatures et le béton 

est bonne et uniforme. Si, au contraire, la distribution est inégale, les fissures larges et 

peu nombreuses, alors le lien du béton avec les armatures est déficient. Dans le cas de la 

présente étude, la fissuration dans les zones d'ancrage par adhérence était dans tous les 

cas très ponctuelle et de grande dimension dors que dans la zone opposée, là où les 

armatures étaient ancrées mécaniquement, les fissures étaient fines et espacées 



régulièrement. Il est possible de statuer sur l'effet bénéfique des ancrages mécaniques, 

toujours à condition que ceux-ci respectent les règles de conception. 

Dans un autre ordre d'idée, les zones où les armatures étaient ancrées par 

adhérence possédaient une fissuration considérablement plus inclinée que celle des 

ancrages mécaniques. Cette constatation est directement liée au mode de ruphire 

observé puisque les fissures plus inclinées avaient en général une tendance à s'ouvrir et à 

donner lieu à une rupture combinant la flexion et l'effort tranchant. 

Finalement, à plus long terme cette fois, les effets d'une sollicitation importante 

peuvent nuire au comportement d'une membrure. En effet, lors dune sollicitation sévère 

la partie la plus sollicitée de l'armature se situe générdement près du centre de la poutre. 

Cette forte sollicitation a pour effet d'amener les armatures près de leur limite élastique 

et ainsi provoquer une rupture d'adhérence dans la partie centrale de la poutre. Plus cette 

sollicitation est grande, plus la zone de décollement est importante. Comme le contr6le 

de la fissuration est directement lié à la qualité de l'adhérence, une fissuration importante 

et très large peut se développer. Si la membrure est exposée à des éléments corrosifs ou 

simplement à l'humidité, la dégradation de l'armature peut ainsi être accélérée. De 

surcroît, le caractère cyclique des sollicitations que subissent les ponts favorise ce type 

de fissuration comme il a été observé dans certains ouvrages de béton précontraint avec 

tendons non-adhérents. 

7.2.4 Remarques générales 

Une remarque importante sur le programme expérimental et, d'une façon plus 

générale, sur les sollicitations en flexion de poutres, est l'effet marqué des conditions aux 

appuis. En effet, Ia sollicitation de spécimens de poutres a démontré clairement qu'un 



gain non-négligeable de capacité peu être observé si les appuis présentent une retenue 

longitudinale importante. Il semble que cet effet soit particulièrement important dans le 

cas de poutres armées avec des barres lisses car il retarde l'apparition de la première 

perte d'adhérence en introduisant une contrainte de compression supplémentaire à la base 

de la poutre. Cet effet pourrait être pris en compte pour augmenter la marge de sécurité 

lors d'une analyse si les appuis sont vraiment restrictifs. A l'opposé, serait possible de 

pénaliser davantage une structure qui posséderait des appuis simples, très mobiles ou 

souples. 

73 Comportement B la rupture 

Le comportement à la rupture peut-être dissocié en deux parties très distinctes et 

complémentaires. La première partie étant le comportement local de l'armature dans la 

poutre. Ce comportement, quoique très important, ne suffit pas à lui seul à décrire le 

comportement à la rupture des poutres constituées avec des armatures lisses. La seconde 

partie, soit le comportement global d'une poutre à la rupture, intègre le comportement 

local des armatures à d'autres phénomènes qui prennent place simultanément &in 

d'expliquer avec plus de cohérence les ruptures observées en pratique et ainsi permettre 

de proposer des méthodes de réfection efficaces. 

7.3.1 Rupture locale 

Une remarque sur le comportement local des armatures est primordiale: plusieurs 

indices ont été observés lors des essais sur les matériaux ainsi que sur les spécimens eux- 

mêmes. Le fait, tout d'abord, qu'il soit à toutes fuis pratiques impossible d'atteindre la 

contrainte ultime 6) dans les armatures, sans les ancrer mécaniquement, a suscité une 



interrogation sur le comportement local de l'armature. 11 

sollicitation d'une armature à une contrainte avoisinant sa 

un changement de l'interface armature-béton puisque 

23 5 

semblait a prime abord que la 

limite élastique (f,) provoquait 

le glissement se produisait à 

chaque fois sous cette contrainte. L'étude du comportement des essais d'arrachement 

ainsi que celui des poutres a mené à l'hypothèse selon laquelle l'armature subissait une 

réduction de sa section lorsque la contrainte atteignait la limite élastique 6). Il fut alors 

décidé d'effectuer un essai très simple sur une armature; cette annature dénudée de sa 

couche de calamine sur une distance approximativement égale à 25 mm fut sollicitée par 

l'intermédiaire d'une presse hydraulique alors que l'on s'affairait a mesurer son diamètre. 

Les résultats obtenus furent doublement concluant, premièrement une diminution 

importante du diamètre de l'armature fut observée, cette diminution co*ïncidant avec la 

limite élastique. Cette diminution de section est attribuable à la réorganisation cristalline 

dans le réseau métallique constituant la barre. En second lieu et conséquemment a la 

première observation, la section réduisant en dimension, il fut possible d'observer une 

délamination progressive de la calamine de surface ce qui réduisait presque à zéro la 

surface de contact entre l'acier constituant le cœur de l 'mature  et le béton. 

11 s'ensuit un comportement de l'armature assez particulier et spécifique aux 

armatures lisses. La sollicitation débute et la contrainte augmente alors dans l'armature, 

cette contrainte augmente jusqu'à atteindre la limite élastique (f,) de l'acier constituant 

l'armature (du moins localement si la longueur noyée n'est pas suffisante pour permettre 

la capacité totale de l'armature). Alon la contrainte plafonne et la section rétrécie 

jusqu'a ce qu'une perte locale d'adhérence ait lieu. Ce relâchement de l'armature 

provoque une diminution temporaire de la contrainte dans l'acier, qui reprend alors une 

partie de sa section et se coince dans la cavité de béton. Ce coincement provoque une 

seconde augmentation de la contrainte, la section diminue de nouveau et une seconde 

perte d'adhérence est observée. Ce phénomène se répète un certain nombre de fois, ce 

nombre étant dépendant de la longueur noyée, plus cette longueur est importante plus la 



ductilité est appréciable. De cette façon, l 'mature se faufile dans sa cavité laissée dans 

le béton et une rupture plus ou moins progressive de l'ancrage est observée. Ce 

comportement semble corroborer toutes les observations faites lors des essais 

expérimentaux. 

7.3 -2 Rupture globale 

Il est ressorti de la présente étude un comportement possible permettant 

d'expliquer les ruptures prématurées dans les poutres années avec des armatures lisses. 

Les zones d'ancrage étant des zones ou la sollicitation relative en flexion est élevée, la 

fissuration y est à la fois prématurée et plus importante que dans le reste de la poutre. 

Ceci est combiné à une lacune sévère de contrôle de la fissuration par les armatures 

lisses et il s'ensuit une ouverture de fissure importante et fortement localisée. Cette 

ouverture de fissure engendre par la suite une diminution de la contribution du béton à 

l'effort tranchant. Cette perte de résistance combinée à l'espacement des étriers plutôt 

généreux rencontré dans les poutres de cette époque, ainsi qu'à la même lacune 

concernant le contrôle de la fissuration que présentent les étriers eux-mêmes constitués 

d'armature lisses, entraîne une faiblesse locale qui peut engendrer une rupture. La 

rupture globale prendrait alors l'aspect d'une mpture en cisaillement malgré qu'elle fut 

initiée en flexion. 

Partant de cette hypothèse, il convient alors de proposer des méthodes de 

réfection possibles. La méthode généralement utilisée est le renforcement en 

cisaillement. Cette méthode, malgré qu'elle ne s'attaque pas directement au problème, 

est une alternative intéressante. En effet, même si la résistance en cisaillement n'est pas 

directement liée aux ruptures observées, il semble que le renforcement en cisaillement 

soit une alternative pour pallier à une faiblesse d'adhérence. En augmentant la résistance 



en cisaillement d'une poutre, on réduit le morcellement de la poutre lors de sa 

sollicitation. Ce gain de cohésion favorise grandement l'adhérence des armatures en 

confinant le béton qui leur est adjacent. De plus, on réduit également le nombre de 

fissures susceptibles de venir réduire la longueur de développement disponible et on 

réduit ainsi !a possibilité d'une rupture par manque d'ancrage. 

Une seconde méthode, plus adaptée au problème, est l'utilisation de la 

précontrainte extérieure (Massicotte et Bonneau, 1994). Cette méthode est toute 

indiquée puisqu'elle permet à la fois d'augmenter la résistance à la flexion et la 

résistance à l'effort tranchant en augmentant la contribution du béton. Il semblerait que, 

malgré son coût élevé, cette méthode soit la plus efficace et la plus durable à long terme. 

7.4 Suggestions pour études futures 

À la lumière des résultats de la présente étude il est possible de proposer 

quelques études ultérieures qui permettraient d'expliquer plus en profondeur les 

phénomènes liés à l'utilisation des armatures lisses. Il convient de proposer deux types 

d'études ultérieures, soit, premièrement, les études qui permettront d'expliquer les zones 

grises du comportement des armatures lisses puis, en second lieu, les études sur les 

méthodes de renforcement adaptées au phénomène. 

Les zones grises concernant le comportement des armatures lisses demeurent 

nombreuses. Cependant, certaines d'entre elles présentent un intérêt plus particulier, 

notamment l'effet de la dimension des armatures sur la longueur d'ancrage. En effet les 

résultats qui sont tirés de la présente étude peuvent être extrapolés à des armatures de 

dimensions similaires. Une étude portant sur la détermination de la longueur d'ancrage 



pour des armatures de plus grands diamètre pourrait lever le doute sur l'utilisation de ces 

dernières dans les ponts de très grandes portées. 

Un autre domaine relativement inconnu est la détermination de la fissuration pour 

des armatures lisses. Tel que présenté dans l'exemple de calcul du chapitre précédent, 

l'ouverture des fissures dans une poutre armée avec des armatures lisses peut influencer 

grandement sa résistance à l'effort tranchant. Une meilleure connaissance de la 

dimension et du schéma de fissuration propre à de telles poutres permettrait une 

évaluation plus précise de leur capacité et offrirait des méthodes plus adéquates pour le 

renforcement. 

Une étude paramétrique sur les effets de la géométrie des poutres et de leurs 

sections ainsi que sur les effets du type de sollicitation qu'elles doivent supporter 

permettrait de cerner les ponts les plus à risque. 

Finalement une étude portant sur la synthèse et l'intégration de toutes les 

connaissances relatives aux armatures lisses dans une méthode de calcul complètement 

adaptée. Cette méthode permettrait enfin l'analyse précise des poutres armées avec des 

armatures 1 isses. 

En tout dernier lieu, le but ultime de toutes ces études est l'évaluation de ponts 

routiers existant ainsi que leur réfection. Dans cet ordre d'idée, une multitude d'études 

pourraient être mise en évidence tel l'instrumentation globale d'un pont lors d'un 

renforcement mais également des études portant sur les méthodes de renforcement tant 

locales que globales, utilisant des principes éprouvés tels la précontrainte extérieure ou 

encore des principes innovateurs comme l'utilisation de matériaux composites. 
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ANNEXE A 

VALEURS EXPÉRIMENTALES DES ÉTUDES ANTÉRIEURES 

L'annexe A présente la compilation des résultats bruts des essais antérieurs 

utilisés Ion de l'évaluation de la longueur de développement des armatures lisses. 



Tableau A-1 : Valeurs deh& pour les barres de 6 J5mm (114 pouce) 
L 

Diam. f (noy& /v Type Nb* ~~I~ r<n 
tests 

f/fv 

6,3 5 45,O 152,4 435 ax. 3 204,4 1,009 
Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 

f.p. : essai de flexion sur poutre 

Tableau A-2 : Valeurs de fJ& pour les barres de 9,525mm (318 pouce) 

Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 
f.p. : essai de fiexion sur poutre 



Tableau A-3 : Valeurs de fdf, pour les barres de 15,875mm (Y8 pouce) 

Diam. fc GO* fv Type Nb- ~-s.~fi 
tests 

Idfv 

a.c. 
a.c. 
as. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
f. p. 
f.p. 
a s .  
a s .  
f.p. 
f*p. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a.c. 
a-c. 
a-c. 

Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 
f p. : essai de flexion sur poutre 



Tableau A-4 : Valeun de fdfJ pour les barres de 19,OSmm (3/4 pouce) 

Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 
f.p. : essai de flexion sur poutre 



Tableau A-5 : Valeurs def#h pour les barres de 6,35mm (1/4 pouce) 

Acier de précontminte 

1 6,35 19,s 612,l 1207 a.c. 1 S40,8 0,297 
Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 

f.p. : essai de flexion sut poutre 



Tableau A-6 : Valeurs defd/, pour les barres de 12,7mm (ln pouce) 

Acier de précontrainte 

(mm) (mm) (MW (mm) 

1 2,7 28,l 88,9 1207 a.c. 1 94?2 0,083 
1 2,7 29,s 88,9 1207 a.c. 1 96,6 0,065 
1 2,7 19,s 83,82 1207 a.c. 1 74,l 0,03 8 
12,7 28,1 167,64 1207 a.c. 1 177,6 0,078 
12,7 29,s 172,72 1207 a.c. 1 187,7 0,109 
12,7 193 1 52,4 1207 a.c. 1 134,6 0,055 
12,7 30,i 3 12,42 1207 a.c. 1 342,6 O, 186 
12,7 29,s 3 12,42 1207 ac. 1 339,4 O, 1 07 
12,7 19,5 302,26 1207 a.c. i 267,O 0,079 
12,7 30,l 469,9 1207 a.c. 1 5 15,3 0,2 13 
12,7 29,s 469,9 1207 a.c. 1 5 10,s 0,146 
12,7 19,s 457,2 1207 a.c. 1 403,9 0,128 
12,7 30,I 6 17,22 1207 a.c. 1 676,8 0,320 
12,7 29,s 6 14,68 1207 a.c. 1 667,8 O, 164 
12,7 19,s 609,6 1207 a.c. 1 538,6 O, 127 
12,7 30,s 927,l 1207 a.c. 1 1024,8 0,285 
1 2,7 29,s 934,72 1207 a.c. 1 1015,S 0,197 
12,7 19,5 9 14,4 1207 a.c. 1 807,s O, 1 50 
12,7 30,s 1239,52 1207 a.c. 1 I370,l 0,406 
12,7 29,s 1236,98 1207 a.c. 1 1343,9 0,205 
12,7 19,5 12 19,2 1207 a.c. 1 1077,l O, 1 84 

Légende : a.c. : essai d'arrachement centré 
Ep. : essai de flexion sur poutre 



ANNEXE B 

FICHES TECHNIQUES DES JAUGES ÉLECTRIQUES 

D~EXTENSOMÉTRIE 

L'annexe B présente les fiches techniques des jauges utilisées lors du programme 

expérimental de la présente étude. 
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Figure B.2 : Fiche technique des jauges d'extensométrie 

utilisées sur le béton 





ANNEXE C 

PRINCIPE DE FONCTIONNEMENT 

D'UN PONT DE WHEATSTONE 

L'annexe C présente le principe de fonctionnement d'un pont de Wheatstone, 

circuit utilisé dans la confection dune cellule de charge. 



Figure C.l: Schématisation d'un pont de Wheatstone. 

ch arg é non-ch arg é 

AR/ R 
Facteur de jauge = - 
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ANNEXE D 

TABLEAUX DES VALEURS DE RÉSISTANCE SPÉCIFIQUES 

À CHAQUE SPÉCIMEN 

L'annexe D présente sous forme de tableaux, les résistances spécifiques des 

matériaux constituants chacun des spécimens du programme expérimental de la présente 

étude. 



Tableau D-1 : Caractéristiques de l'acier 
-- - 

Essais 
- - -  

d'arrachement 

Armature # 8 

/U W a )  

h (MW 

allongement (%) 

diamètre (mm) 

aire (mm1) 

surface 

32 1 

487 

27,s 

25,4 

506,7 

lisse 

321 

487 

27,5 

25,4 

506,7 

lisse 

321 

487 

27,5 

25,4 

506,7 

lisse 



Tableau D-1 : Caractéristiaues de l'acier (suitel 

Poutres 

Armature 

longitudinale 

f y  m ' a )  

fi (MPa) 

allongement (%) 

diamètre (mm) 

aire (mma) 

surface 

Armature 

transversale 

/V W a )  

fu W a )  

allongement (%) 

diamètre (mm) 

aire (mm3 

surface 

lisse tisse lisse 

329 

494 

28,O 

25,4 

506,7 

lisse 

lisse lisse lisse 1 isse 



Tableau D-1 : Caractéristiques de l'acier (suite) 

1 Poutreavec lit 

1 d'armature 

interrompu 

( Armature Armature 

1 longitudinale transversale 

1 allongement (%) 26,7 allongement(%) 27,9 

I diamètre (mm) 25,4 diamètre (mm) 9,525 

1 aire(mm3 506,7 aire (mm2) 71,3 

1 surface lisse surface lisse 



Tableau D-2 : Caractéristiques du béton 

Essais 

d'arrachement 

f r W a )  

f t (MW 

% air 

d c  

affaissement 

(mm) 

densité (kg/m3 

température (OC)  

Poutres 3 1/07/95 3 1/07/95 27/07/95 04/08/95 

f'c (MW 

f f 
% air 

d c  

affaissement 

(mm) 

densité (kglm> 

température (OC) 



Tableau D-2 : Caractéristiques du béton 
-- -- 1 Poutre avec lit 

interrompu 

P-4900 

Pc (MW 33 

I affaissement (mm) 68 

1 densité (kg/m? 2348 



ANNEXEl E 

TABLE DES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX OBTENUS DES 

SPÉCIMENS D'ARRACHEMENT 

L'annexe E présente sous forme de table. les résultats des forces et des 

contraintes obtenues lors des essais d'arrachement. 



Tableau E-1 : Vaieurs expérimentales 

Spécimen 

AS00-1 

A800-2 

A8OO-3 

moyenne 

Al200-1 

A 1200-2 

A1200-3 

moyenne 

A1600-1 

A 1600-2 

A 1600-3 

moyenne 

At ooo-1 

A2000-2 

MOOO-3 

moyenne 

Charge (kN) 1 Contrainte (MPa) 1 Charge (kN) 1 Contrainte w a ï  

Premier giissement Valeur ultime 




