Traité de Génie Civil
de I'Ecole polytechnique fédérale de Lausanne

Volume 10

CONSTRUCTION
METALLIQUE

Notions fondamentales et méthodes de dimensionnement

Manfred A. Hirt
Rolf Bez




Avant-propos

«Quels que soient leurs goits, quels que soient leurs intéréts, les futurs ingénieurs civils doivent
apprendre @ construire. La plupart d’entre eux bdtiront un jour des bdtiments ou des ponts. Il est donc
essentiel que tous se forment dans le domaine des structures. Pour gagner leur enthousiasme, il est
indispensable que 'art de l'ingénieur leur soit présenté de maniére rationnelle et analytique; c’est ainsi
que’ils pourront acquérir esprit de synthése inhérent @ leur formation. » (Extrait de la préface, signée en
novembre 1977 par le Professeur Jean-Claude Badoux, de la partie A des polycopiés de 1'ICOM.)

Ce volume du Traité de Génie Civil s’inscrit dans la ligne des polycopiés de 1'TCOM élaborés jadis
sous la direction du Professeur Jean-Claude Badoux, qui a su créer 'infrastructure et transmettre la
motivation nécessaires pour rédiger et publier nos connaissances. Cet ouvrage traite des notions
fondamentales et des méthodes de dimensionnement relatives 4 la construction métallique. Il constitue
par ailleurs la base des deux autres volumes consacrés 4 la construction métallique, dans lesquels le contenu
de cet ouvrage est appliqué i la conception et au dimensionnement des halles et bitiments (vol. 11) et
des ponts métalliques et mixtes acier-béton (vol. 12). L’ensemble des volumes 10 4 12 s’adresse a la fois
aux émdiants en tant que support aux cours qui leurs sont donnés, et aux ingénieurs désireux d’avoir un
apergu aussi complet que possible de 1a conception et du dimensionnement des structures métalligues en
général, et plus particulifrement des halles, des batiments et des ponts.

Le but de ce volume est de donner au lecteur les éléments nécessaires 3 une bonne compréhension du
comportement physique des €léments de charpente métallique ainsi que de leurs assemblages, afin de
permettre leur dimensionnement 2 1’aide de modeles de calcul réalistes. Son contenu est fortement influencé
par les notes de cours et ’'expérience acquise lors de 1’enseignement de cette matiére. Cet ouvrage ne
constitue pas un lexique exhaustif, mais représente un ensemble de connaissances, enrichies notamment
par des résultats de travaux de recherche internationaux, nécessaires & la conception et au dimensionnement
des structures métalliques. )

La structuration de ce volume permet de distinguer les parties relatives aux principes de base des
vérifications de la sécurité structurale et de 1" aptitude au service (chap. 1 4 3), au dimensionnement élastique
et plastique d’éléments métalliques et mixtes (chap. 4 4 6), au dimensionnement d’assemblages (chap. 7
29), 4 la théorie de la stabilité (chap. 10 4 12) et aux notions fondamentales de la fatigue des détails de
construction en acier (chap. 13). De nombreux exemples numériques complétent la matiére traitée, afin
d’illustrer auv mieux son application pratique. Si les normes SIA ont servi de base aux principes de
dimensionnement utilisés dans cet ouvrage, des compléments d’information relatifs aux Eurocodes ont
€1€ inclus dans le texte, afin d’aider le lecteur i faire un pas en direction de la prochaine génération de
normes qui sera utilisée dans 1’ensemble de 1’Europe, y compris en Suisse. Les exemples numériques ont
été adaptés aux Eurocodes par le Professeur Jacques Brozzetti, du Centre technique industriel de la
construction métallique (CTICM), 4 St Rémy 1és Chevreuse (France); ils sont, pour cette premigre édition,
regroupés dans une brochure annexe i cet ouvrage.

Ce volume est le fruit d’un important travail effectué par un grand nombre de personnes, membres ou
non de 'ICOM-Construction métallique. Les auteurs tiennent 4 remercier chaleureusement I’ensemble de
ces personnes de leur précicux apport lors de la préparation de ce volume, en particulier MM. Jean-
Frangois Ricci et Pascal Damon pour 1a mise au point des exemples numériques, MM. Vincent Haesler,
Bertrand Voutaz et Michel Crisinel pour la rédaction de certaines parties, ainsi que M. le Professeur
Jacques Brozzetti pour le contrle des compléments relatifs aux Eurocodes et pour I’adaptation des exem-

ples numériques. Levvxwwnltsc-gcgsﬁni %aC-er PrDeF ?Ext‘sUﬁ,;'iom M. Pieme-Alain



Dumusque, qui ont relu une version préliminaire d'un ou de plusieurs chapitres, ainsi qu’aux étudiants
gui contribuent, année aprés année, & améliorer notre enseignement. Les auteurs tiennent également a
exprimer leur reconnaissance & MM. Maurice Fiaux et Christian Miiller pour I’exceliente présentation
graphique des figures illustrant cet ouvrage, aux personnes, dont M™® Marianne Cachin, qui ont contribué
3 la saisie du texte, ainsi qu’a M. Olivier Babel, des Presses polytechniques et universitaires romandes,
pour la lecture finale du texte.

Lausanne, avril 1994 Manfred A. Hirt et Rolf Bez
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MM. Graham Couchman, Michel Crisinel, Pascal Damon, Guy Decorges, M Véronique Dubois, M. Jean-Marc
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INTRODUCTION 3

1.1 Objectifs de I'ocuvrage

Le présent ouvrage constitue, dans la collection du Traité de Génie Civil, le premier volume des trois
ouvrages consacrés a la construction métallique, & savoir :

¢ Volume 10 : Construction métallique / Notions fondamentales et méthodes de dimensionnement.

e Volume 11 : Charpentes métalliques / Conception et dimensionnement des halles et batiments.

e Volume 12 : Ponts en acier / Conception et dimensionnement des ponts métalliques et mixtes
acier-béton.

Ces trois volumes s'adressent 2 la fois aux étudiants en tant que support des cours qui leurs sont donnés,
et aux praticiens désireux d'avoir un apergu aussi complet que possible des domaines de la construction
métallique relatifs aux structures de halles, de batiments et de ponts. Ils ont ét€ constitués sur la base des
cours polycopiés de 'ICOM [1.1]{1.2]{1.3] [1.4].

Le but de ce volume 10 est de présenter les notions fondamentales et les méthodes de dimen-
sionnement relatives a la construction métallique. Les principes de dimensionnement exposés dans cet
ouvrage se basent sur la pratique courante suisse (utilisation des normes SIA). IIs sont cependant com-
plétés par ceux exposés dans les Eurocodes, afin de tenir compte de 1'état actuel (1994) des travaux de
normalisation européens dans le domaine de la construction métallique. Des exemples numériques sont
intégrés dans la plupart des chapitres afin d'illustrer de fagon aussi concréte que possible les divers sujets
abordés. L'ensemble de la matiére de ce volume 10 représente les connaissances de base nécessaires a la
compréhension des volumes 11 et 12.

1.2 Structuration et contenu

Cet ouvrage comporte un total de treize chapitres, qui peuvent é&tre regroupés en cing parties
(tab. 1.1), dont le contenu est présenté ci-apres :

* La partie relative aux principes de base contient les notions fondamentales nécessaires au
dimensionnement d'éléments métalliques ou d'assemblages. Outre l'introduction & cet ouvrage
(chap. 1), elle comprend les principes de dimensionnement et les charges & considérer (chap. 2),
ainsi que les caractéristiques et les particularités des matériaux et des produits utilisés couramment
en construction métallique (chap. 3).

* La partie concernant le dimensionnement d'éléments métalliques et mixtes acier-béton présente
d'abord les principes de base nécessaires a la détermination de la résistance de sections soumises 2
un effort normal, 3 un moment de flexion, a un effort tranchant, 3 un moment de torsion ou a une
interaction d'efforts (chap. 4). Cette matitre est ensuite utilisée pour effectuer le dimensionnement
des éléments fléchis (chap. 5) et comprimés (chap. 6).

» La partie traitant du dimensionnement d'assemblages est constituée de deux chapitres relatifs aux
principaux moyens d'assemblage utilisés en construction métallique, & savoir les soudures
(chap. 7) et les boulons (chap. 8), et d'un chapitre dans lequel la modéhsatwn et le dimension-
nement des assemblages sont abordés (chap. 9).

e La partie relative & la théorie de la stabilité présente les bases théoriques du flambage (chap. 10),
du déversement (chap. 11) et du voilement (chap. 12). Le contenu de cette partie a été établi d'une

o 12 W AV bbb [V 1 TP D FE RO TP ereerer
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* La derniére partie aborde finalement la question de la fatigue des détails de construction en acier
(chap. 13). La théorie relative 2 ce phénomene est donnée dans ce volume car il peut influencer
des éléments de structure aussi bien dans le domaine des halles et batiments que dans celui des
ponts.

Enfin, une brochure séparée regroupe la quasi-intégralité des exemples numériques, présentés dans
chaque chapitre, adaptés aux Eurocodes.

Tableau 1.1 Structuration du volume 10 du Traité de Génie Civil.

Parties : Chapitres

Introduction
Principes de dimensionnement
Matériaux

Principes de base

Résistance en section
Eléments fléchis
Eléments comprimés

Dimensionnement d'éléments

Soudures
Boulons
Assemblages

Dimensionnement d'assemblages

R N RS B > B

—
e

Flambage {
. Déversement
Voilement

Théorie de la stabilité

——
(SIS

—_
Rl

Fatigue Fatigue

1.3 Documents de référence

Les notions fondamentales de résistance des matériaux et de statique présentées dans les volumes 1
2 6 du Traité de Génie Civil servent de base 2 la théorie exposée dans cet ouvrage. Si les considérations
théoriques abordées dans les différents chapitres de ce livre sont indépendantes des normes, ces
derniéres, qui sont encore propres a chaque pays, influencent cependant directement le principe de
dimensionnement. Dans cet ouvrage, nous avons repris les principes de dimensionnement définis dans les
normes suisses publiées par la Société suisse des ingénieurs et architectes (SIA) 3 Zurich. Les normes
suivantes ont ainsi ét€ utilisées comme référence :

* SIA 160 «Actions sur les structures porteuses» (1989),
* SIA 161 «Constructions métalliques» (1990),
* SIA 162 «Ouvrages en béton» (1993).

Dans les parties de texte traitant du dimensionnement, nous avons ajouté (en italique de facon a les
mettre en évidence) des informations concernant les méthodes de calcul prescrites par les Eurocodes, si

celles-ci se différepgigie Wdﬁg [rgsgtyirjz comm! d'informations est
double : d'une partW:W lec J'lr c dinie si 'men S s les Eurocodes est
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souvent trés proche de celui utilisé dans les normes SIA, et d'autre part le familiariser avec l'utilisation
des Eurocodes. Nous avons utilisé comme référence les documents suivants, publiés par le Comité
Européen de Normalisation & Bruxelles :

o Eurocode 1 «Bases de calcul et actions sur les structures» (version de 1993),
* Eurocode 2 «Calcul des structures en béton» (1991),

e Eurocode 3 «Calcul des structures en acier» (1992),

¢ Eurocode 4 «Calcul des structures mixtes acier-béton» (1992).

A cdté des normes citées ci-dessus, nous nous référerons également souvent A certaines publications
du Centre Suisse de la Construction Métallique (SZS) a Zurich. Elles constituent en effet une référence
indispensable pour les valeurs numériques des caractéristiques des sections ainsi que pour la résistance
des moyens d'assemblages (soudures, boulons et goujons), et fournissent par ailleurs également une aide
de calcul utile pour la détermination de la résistance au flambage et au déversement. 11 s'agit des tables
SZS suivantes :

* SZS C5 «Tables pour la construction métatlique» (1992),
* SZS C4.1 «Tables de dimensionnement pour la construction métallique» (1991).

Les documents mentionnés ci-dessus (normes SIA 160 & 162, Eurocodes 1 a 4 et tables SZS C5 et
C4.1) ne sont plus cités dans la liste des références bibliographiques située a la fin de chaque chapitre,
étant donné qu'il s'agit d'ouvrages constituant une référence de base pour l'ensemble de ce volume. La
liste des références située 2 la fin de chaque chapitre contient toutes les publications référencées entre
crochets dans le texte, selon leur ordre d'apparition.

1.4 Conventions

p
1.4.1 Terminologie et typographie

Conformément 3 la convention utilisée dans I'ensemble de la collection du Traité de Génie Civil, la
terminologie et les conventions typographiques suivantes ont été adoptées :

» Cet ouvrage se subdivise en chapitres (chap.) repérés par un titre 4 un chiffre, en sections (sect.)
repérées par un titre & deux chiffres, et en paragraphes (§) repérés par un titre a trois chiffres.

* Les équations hors texte sont numérotées continiment par chapitre et repérées par deux chiffres
placés entre parenthéses (exception : les équations tirées des Eurocodes ne sont pas numérotées).
Dans le texte, une numérotation entre parentheéses, par exemple (1.4), fera toujours référence a une
équation.

* La numérotation des figures (fig.) et des tableaux (tab.) est continue 3 l'intérieur de chaque
chapitre. C'est ainsi que la figure 1.2 vient apres le tableau 1.1, ou que le tableau 2.7 vient apres la
figure 2.6.

» L'italique maigre a été utilisé dans le texte pour mettre en évidence certains termes ainsi que pour
les mots ou expressions étrangers.

Comme cela a déja été dit a la section 1.3, un paragraphe entier en italique maigre correspond a
des informations relatives aux Eurocodes.

* L'italique gras a quant 2 lui &t€ utilisé _lors% gu'un ouviau terme est cité pour la premiére fois :

cela permet \Y\dephifiv/\Jenlrej O] ¢ Linjt\ 74 P s efUi@)ifiJf)eras sont repris dans

I'index figurant 2 la fin de cet ouvrage.
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1.4.2 Axes

Le systeme d'axes utilisé dans cet ouvrage est identique 2 celui qui a été adopté dans les normes SIA

et les tables SZS. La convention générale pour les axes des éléments structuraux est la suivante
(fig. 1.2(a)) :

* axex : axe longitudinal de I'élément,
e axey : axe de lasection transversale,
e axez : axe de lasection transversale.

Les déformations dans la directions des axes x, y et z sont désignées respectivement par u, v et w.
Pour les sections transversales, on utilise d'une maniere générale la convention suivante (fig. 1.2(b)) :

* axey : axe parallele aux ailes (ou au petit cdté pour les profilés creux rectangulaires),
* axez : axe perpendiculaire aux ailes (ou au petit c6té€ pour les profilés creux rectangulaires),

pour les corniéres :

e axey : axe parallele & la plus petite aile,
e axez : axe parallele 2 la plus grande aile,

et si nécessaire (pour les corniéres et autres sections non symétriques) :

* axen : axe principal de forte inertie, s'il ne correspond pas avec l'axe y,
* axe { : axe principal de faible inertie, s'il ne correspond pas avec 1'axe z.

La convention d'axes utilisée dans les Eurocodes est identique a celle citée ci-dessus, a l'exception
des axes principaux 1 et §, qui sont désignés respectivement par u et v.

B

i iy
i n T
| P\
¥4 ¥4
(a) Elément structural. (b) Sections transversales.

Fig. 1.2 Conventions d'axes pour les éléments structuraux.

1.4.3 Notations et signes

Une liste détaillée des notations utilisées est donnée 2 la fin de cet ouvrage. Elles sont en général
conformes a celles utilisées dans les normes SIA et les tables SZS; les éventuelles exceptions sont
signalées lors de leur emploi. _ .

Les notations utilisées dans les compléments d'informations relatifs aux Eurocodes sont conformes a
ces derniers, méme si elles différent parfois de celles utilisées dans le reste de cet ouvrage. Cette fagon
de faire a été choisie afin de rendre la consultation des Eurocodes plus facile.

En ce qui concerne les signes, un effort de traction est admis positif et un effort de compression

négatif. Le signe dmcsaﬁﬂ i @I 't L?@F ht Me la statique (régle
du tire-bouchon et t Uessin t ﬁga m e)."Ces cdn ﬁ e signes ne doivent
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cependant pas étre appliquées aveuglément dans tous les cas, car certaines formules d'interaction
s'appliquent avec la valeur absolue des efforts. De telles exceptions sont cependant signalées dans le
texte.

1.4.4 Unités

Cet ouvrage est bas€ sur le systéme international d'unités (SI), dont les unités de base sont le metre, le
kilogramme et la seconde. Le newton [N] est l'unité de force correspondant a une accélération de 1 m/s2
appliquée a une masse de 1 kg. C'est ainsi que les unités suivantes sont utilisées de fagon systématique :

¢ dimension : millimétre (mm) ou métre (m),

¢ charge ponctuelle : kilonewton (kN) ou newton (N),

» charge répartie  : kilonewton par m?2 (kN/m2) ou kilonewton par meétre courant (kN/m),
¢ contrainte : newton par millimétre carré (N/mm?2).

Pour éviter une éventuelle confusion dans le domaine des unités, ces derniéres sont rappelées dans les
exemples numériques. Cela a également pour avantage d'encourager & une certaine rigueur, ce qui permet
souvent d'éviter des erreurs pour l'ordre de grandeur des résultats de calcul.

1.5 Historique de la construction métallique

Un historique détaillé de la construction métallique est fait dans les volumes 11 et 12 pour les
domaines des halles, des bitiments et des ponts. Les ouvrages [1.5] [1.6] [1.7] donnent quelques indi-
cations sur des réalisations marquantes dans le domaine de la construction métallique. Nous nous conten-
terons de relever ici certains faits qui ont marqué le développement de la construction métallique : -

1750 : Industrialisation de I'acier fondu.

1779 : Premier pont métallique congu par Abraham Darby : pont arc de Coalbrookdale sur la
Severn (Angleterre) en fonte coulée, de 31 m de portée.

1801 : Premiere véritable ossature métallique de batiment (poutres et colonnes) en Angleterre.

1881 : Découverte et développement de la soudure a I'arc €électrique.

1889 : Réalisation, a Paris, de la tour Eiffel (structure rivetée de 300 m de hauteur) a 'occasion
de 'Exposition universelle.

1931 : Construction de I'Empire State Building 8 New York : ossature en acier de 380 m de
hauteur.

1931 : Utilisation de fils étirés a froid (résistance é la traction de 1520 N/mm?) dans la

construction 2 New York, par l'ingénieur suisse O.H. Ammann, du George Washington
Bridge de 1067 m de portée.

1973 : Construction du World Trade Center & New York : deux batiments de 110 étages hauts
de 410 m chacun.

1974 : Construction de la Sears Tower a Chicago : batJment de 109 étages d'une hauteur totale
de 442 m.

1981 : Réalisation du Humber Bridge 2 Hull (Grande-Bretagne) : pont suspendu de 1410 m de
portée centrale.

1998 (?) : Fin prévue de la construction du Akashi l(ﬁlgo Bridge au Japon : pont suspendu de

1999 Yasge k@ N |2 ClV F.com
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1.6 Concept de dimensionnement

S'il ne nous a pas semblé indispensable de donner dans ce volume un historique détaillé de la
construction métallique, il nous apparait utile d'examiner ici I'évolution du concept de dimensionnement
utilisé en construction métallique, afin de permettre de mieux comprendre celui qui est utilisé
actuellement. Cette section constitue par ailleurs également une introduction au chapitre 2, ol les
principes de dimensionnement sont abordés plus en détail.

1.6.1 Principes
Lors de chaque projet de construction, les buts a atteindre peuvent de fagon générale se définir ainsi :

* fournir au maitre de l'ouvrage une construction qui réponde a ses attentes relatives a I'utilisation
qu'il veut en faire,
e garantir aux utilisateurs de cette construction un niveau de sécurité adéquat.

Pour atteindre ces deux buts, il est nécessaire de procéder par étapes. Les normes en définissent les
grandes lignes suivantes, développées plus en détail a la section 2.2 :

¢ Un dialogue entre le maitre de I'ouvrage, I'architecte et I'ingénieur doit avoir lieu afin de préciser
I'utilisation souhaitée de la construction projetée. Les résultats de ce dialogue sont a consigner
dans le plan d'utilisation. Ce document servira de base a I'application de mesures permettant
d'atteindre le premier but cité ci-dessus (aptitude au service).

¢ L'ingénieur est alors responsable, avec 1'architecte, de définir un plan de sécurité, qui contiendra
toutes les mesures prises ainsi que les bases des calculs a effectuer pour atteindre le deuxieéme but
(sécurité structurale).

¢ Lors de la réception de la construction par le maitre de I'ouvrage, un programme de surveillance et
d'entretien lui sera remis, afin qu'il soit conscient des régles d'utilisation nécessaires pour respecter
les plans d'utilisation et de sécurité préalablement définis.

La figure 1.3 met en évidence qu'il est donc particuli¢rement important de distinguer, lors du dimen-
sionnement d'une structure sur la base des plans d'utilisation et de sécurité, entre les vérifications :

¢ de la sécurité structurale,
* de l'aptitude au service.

Ces deux aspects du dimensionnement sont considérés plus en détail dans les paragraphes suivants, en
commengant d'abord par la sécurité structurale, qui a ét€ durant longtemps le seul criteére examiné.

en PDF.com

Bases du concept de dimensionnement.

WWW

Fig. 1.3
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1.6.2 Sécurité structurale

Jusqu'a l'apparition de la norme de construction métallique SIA 161 de 1979, la méthode de calcul
utilisée alors était celle des contraintes admissibles. On se basait sur un comportement parfaitement
élastique du matériau. Les contraintes résultant des sollicitations dues a des charges «effectives» étaient
comparées a des fractions de la résistance des matériaux, qui différaient d'ailleurs selon les
«combinaisons de charges» utilisées :

Ogff : contrainte due a des charges effectives
Oadm : contrainte admissible du matériau

A partir de 1979, cette méthode de calcul a été abandonnée au profit du concept selon lequel il
existait, pour toute structure, une certaine probabilité de ruine. Le probléme résidait alors dans le choix de
la valeur pouvant étre raisonnablement admise. On s'est alors borné a garder la méme «marge de
sécurité» qu'avant, en adoptant un facteur de sécurité ¥ unique. La modification du concept des normes a
également entrainé une modification du concept de calcul : la méthode des contraintes admissibles a été
remplacée par celle des états limites (ce qui a permis l'introduction du calcul plastique), et la vérification
ne s'est plus faite avec des contraintes, mais en comparant les sollicitations avec une résistance :

yS < R 1.2)

Y : facteur de sécurité unique
S : sollicitation
R : résistance

Avec ce nouveau concept de dimensionnement, la vérification de I'aptitude au service énoncée au
paragraphe 1.6.1 est devenue nécessaire, car la vérification de la sécurité structurale avec (1.2) ne
garantissait pas forcément un bon comportement en service de la structure.

C'est I'édition 1989 de la norme SIA 160, concernant les actions sur les structures porteuses, qui a
introduit des facteurs de charge variant selon le type de charges et selon la situation de risque examinée.
L'édition de 1990 de la norme de construction métallique SIA 161 s'est alors basée sur ce concept,
identique 2 celui des Eurocodes, oil I'on compare les valeurs de dimensionnement des sollicitations et de
la résistance :

Sd < Rg (1.3)

S4 : valeur de dimensionnement des sollicitations établies avec des facteurs de charge
Ry : valeur de dimensionnement de la résistance établie avec un facteur de résistance

Le détail du concept de dimensionnement exprimé par (1.3) est donné 2 la section 2.4.

1.6.3 Aptitude au service

La vérification ‘aptitude a ic Clr t i Ji Mation de la sécurité
structurale, doit pﬂnwmmemmg Sl So(tf m i , laldurabilité et un bon
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aspect de la structure. Il s'agit en quelque sorte de prouver l'aptitude de l'ouvrage et de ses €léments &
remplir leurs fonctions en service de fagon adéquate.

Les conséquences d'un non-respect de ces exigences sont nettement moins importantes que celles
provoquées en cas de ruine, ou il s'agit de protéger des vies humaines : cela devrait en principe n'occa-
sionner que des dommages matériels. La structure et ses €léments peuvent donc étre contrdlés avec un
concept de vérification différent de celui utilis€ pour la vérification de la sécurité structurale : il s'agit de
comparer l'effet d'une sollicitation de service avec une valeur limite sans faire intervenir de facteurs de
charge ou de résistance :

f(Sser) < fiim (14)

f(Sser) : valeur calculée avec la sollicitation de service S,
flim : valeur limite convenue avec le maitre de 1'ouvrage ou définie dans une norme

Le détail du concept de vérification exprimé par (1.4) est donné a la section 2.3.
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2.1 Introduction

Le dimensionnement de toute structure doit reposer sur un concept clair, définissant les types de
vérifications 2 effectuer pour garantir son aptitude au service et sa sécurité structurale (fig. 2.1). Ces
bases de dimensionnement n’ont pendant longtemps pas été€ trés explicites. Elles ont, de plus, été
développées de maniére distincte selon le type de matériau de construction (béton, acier, bois, ...). Un
concept général, indépendant du type de matériau, n’a été établi que trés récemment, ce qui permet
d’utiliser pour I’ensemble du domaine de la construction des bases de dimensionnement cohérentes. En
Suisse, ces bases de dimensionnement sont contenues dans la norme SIA 160 « Actions sur les structures
porteuses », qui sert de référence aux normes de construction propres a chaque type de matériau [2.1].
Dans les Eurocodes, les bases de construction (basis of design) sont définies dans 1I’Eurocode 1.

Aptitude au service Sécurité structurale

Fig. 2.1 Eléments intervenant sur I’aptitude au service et sur la sécurité structurale d’une construction.

Le but de ce chapitre est de définir les principes des différentes vérifications a faire pour assurer
I’aptitude au service et la sécurité structurale des structures métalliques. La référence aux normes citées
ci-dessus est forcément nécessaire, car elles seront utilisées pour effectuer ces vérifications. Il est
cependant encore plus important de connaitre les principes qui sont derri¢re ces vérifications, car
I’ingénieur doit rester celui qui comprend la signification des méthodes utilisées pour le dimensionnement
d’une structure. C’est pour atteindre cet objectif que les points suivants sont abordés dans ce chapitre :

«> Section 2.2. Les notions d’aptitude au service et de sécurité structurale sont d’abord définies de
fagon générale. Ceci permet de mettre en évidence I’importance du dialogue nécessaire entre le
maitre de 1’ouvrage, I’architecte et 1’ingénieur pour que les buts i atteindre lors de la réalisation
de I'ouvrage le soient effectivement.

» Sections 2.3 et 2.4. Les réflexions a faire et les documents qui doivent étre élaborés pour permettre
une bonne exécution des ouvrages sont définis tant pour I’aptitude au service que pour la sécurité
structurale.

* Section 2.5. Les principales charges et actions a considérer sont brievement présentées, pour définir
les éléments de base nécessaires a la compréhension des exemples numériques. Les charges plus

Zﬂicgz)?::sesl mw:ﬁgﬁ i;éte:i%?ei; FPD'Fp:ntl btr\df que celles relatives
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* Section 2.6. Le principe de I’analyse d’une structure est abordé pour montrer 1I’importance des
hypothéses faites concernant la modélisation de ses éléments. L’ influence de la démarche appliquée
pour déterminer les efforts intérieurs et la résistance de la structure sur les différentes méthodes
de calcul utilisables y est également examinée.

Pour permettre une bonne compréhension du contenu de ce chapitre et de la suite de ce volume, il
est important de définir d’emblée les termes d’action et de sollicitation :

— Une action correspond d’une fagon générale a une force ou a un couple di a une charge (perma-
nente, d’exploitation, climatique, etc.), ou bien a une déformation (effet thermique, déplacement
d’appui, etc.) imposée a une structure.

— Une sollicitation est déterminée & partir de la connaissance des actions par des méthodes
appropriées d’analyses effectuées sur une modélisation aussi correcte que possible de la structure.
Elle correspond a I’effet d’une action dans un élément structurel, et s’exprime par un effort normal,
un effort tranchant ou par un moment de flexion.

11 est important de préciser que I’application des notions abordées ici ne se limite pas aux structures
métalliques. Ce chapitre devrait donc aider de fagon générale dans les réflexions et les choix qui doivent
étre faits lors de I’étude et du dimensionnement d’une structure quelconque.

2.2 Buts et moyens

2.2.1 Buts a atteindre
Lors de chaque projet de construction, les buts 2 atteindre peuvent de fagon générale se définir ainsi :

* fournir au maitre de 1’ouvrage une construction qui réponde 2 ses attentes concernant 1’utilisation
qu’il veut en faire,
* garantir aux utilisateurs de cette construction un niveau de sécurité adéquat.

Ces deux buts généraux ne pourront étre atteints que s’il y a une bonne définition des tiches et une
bonne transmission des informations entre les différents intervenants. Ceci peut étre mis en évidence en
examinant les étapes suivantes du processus de construction :

* Au début de la phase de planification de ’ouvrage, un dialogue entre le maitre de I’ouvrage d’une
part, et I’architecte et/ou I’ingénieur d’autre part doit avoir lieu pour préciser I’utilisation souhaitée
de la construction projetée. D’entente avec 1’ingénieur, un plan d’utilisation est alors établi (le
paragraphe 2.3.3 traite en détail du contenu de ce document).

» L’ingénieur est ensuite responsable, avec 1’architecte, de définir le plan de sécurité (§ 2.4.3), ainsi
que les plans qui serviront de base & I’exécution de I’ouvrage. Un programme de contréle pour
Pexécution sera également établi, afin d’avoir les moyens pour s’assurer que ’exécution est
conforme 2 ce qui a été exigé.

* Lors de la réception de la construction par le maitre de 1’ouvrage, un programme de surveillance
et d’entretien lui est remis, afin qu’il soit conscient des regles d’utilisation nécessaires pour
respecter les plans d’utilisation et de sécurité préalablement définis.

Une représentation schématique du processus de construction et des documents d’organisation évoqués

ci-dessus est donnée a la figure 2.2, FElle met en évjdence, xions nécessaires pour garantir
Tapirnde m soricA KNS CH@ T R SPOGEH AR CO T
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» différentes personnes, a savoir le maitre de 1’ouvrage, 1’architecte, I’ingénieur, d’éventuels spé-
cialistes ainsi que certaines administrations,

» différents actes : la planification, le calcul, I’exécution, le contrdle et 1’utilisation,

¢ divers documents dans lesquels les €léments de décision sont consignés : plan d’utilisation, plan
de sécurité, programme de contrble, programme de surveillance et d’entretien.

MAITRE ARCHITECTE ET INGENIEUR ]

L'OUI\DI%AGE Formation professionelle

Plan
Exigences d'utilisation

T Plan |
bty de sécurité

" GUseuion | Programme
S5 v de contrble

—— Programme
FION. de surveillance
“=is  etdentretien

Fig. 2.2 Représentation schématique du processus de construction et des documents d’organisation.

Le contenu des plans d’utilisation et de sécurité est abordé plus en détail dans les paragraphes 2.3.3 et
2.4.3. La suite de cette section contient quelques compléments d’explications sur les différentes étapes du
processus de construction. On y insiste notamment sur 1’importance de certains doacuments devant aider a
satisfaire les exigences de 1’aptitude au service et 2 atteindre le niveau de sécurité structurale nécessaire.

Les Eurocodes utilisent la notion d’état limite pour caractériser les états au-deld desquels la structure
ne satisfait plus aux performances exigées. L’Eurocode 3 (EC3) sur les structures en acier définit ainsi
Uétat limite ultime (ELU) correspondant & la sécurité structurale et 1’état limite de service (ELS)
correspondant a I’aptitude au service. Les chapitres 4 et 5 de I’Eurocode 3 donnent plus de précisions
sur les exigences a respecter. Terminologie mise a part, les principes énoncés sont semblables. Les
combinaisons d’actions données dans les Eurocodes sont censées correspondre aux différentes situations
a prévoir pour la structure, qui doivent étre examinées successivement et qui nécessitent des justifications
séparées. Par conséquent, les combinaisons d’actions & prendre en compte ainsi que les valeurs
représentatives des actions peuvent étre différentes selon la situation, la combinaison et I’état limite
considérés.

2.2.2 Aptitude au service et plan d’utilisation

Le maitre de I’ouvrage joue un role primordial dans une construction : c’est lui qui définit les exigences
et fixe les conditions auxquelles doit répondre I’ouvrage pour 1’usage qui en sera fait. Les buts du maftre
de I’ouvrage devraient donc &tre clairs et il lui faut faire appel a des spécialistes pour les réaliser. La
discussion et I’échange d’informations entre les différentes personnes impliquées dans le projet doit
commencer des cet instant. Cette unication ﬁt étre imsr une attnbutlon claire des taches

et des compétencewwwla EA E@
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Le dialogue entre le maitre de 1’ouvrage et ’architecte ou 1’ingénieur permet la constitution du plan
d’utilisation. Une fois que 1’affectation prévue de 1’ouvrage et les exigences du maitre de 1’ouvrage sont
connues, les différents états d’utilisation peuvent étre inventoriés. Le dialogue entre le maitre de ’ouvrage
et les architectes et les ingénieurs est un élément fondamental dans le processus de réalisation d’une
construction. C’est en effet 2 ce moment-12 que doivent étre faits les choix relatifs A son utilisation.

Muni des connaissances techniques nécessaires et en se basant sur les normes et les recommandations,
I'ingénieur est 2 méme d’arréter les mesures qui vont garantir I’ aptitude au service désirée. L’établissement
du plan d’utilisation suppose cependant que les personnes qualifiées examinent de trés pres les intentions
du maitre de 1’ouvrage. Il est souvent indispensable d’interpréter, dans le langage du spécialiste de la
construction, les buts et les exigences que le maitre de I’ouvrage aurait vaguement ou peu clairement
formulés.

Cela implique que la communication ne s’établisse pas a sens unique. Le maitre de 1’ouvrage devrait
étre confronté aux préoccupations des spécialistes et capable de comprendre et d’approuver les mesures
visant & garantir I’aptitude au service et la sécurité. Les premieres questions sont d’ailleurs souvent
les plus importantes, a savoir : quels sont les désirs exacts du maitre de 1’ouvrage; ses exigences corres-
pondent-elles réellement 2 ses objectifs ? Il est d’autre part nécessaire que 1’architecte, I’ingénieur et le
maitre de 1’ouvrage jugent en commun si les exigences et les mesures envisagées sont raisonnables et
appropriées, et si les colits qui en découlent ne sont pas disproportionnés.

. Les décisions prises lors de ces premiers contacts entre le maitre de I’ouvrage et ses mandataires
influenceront donc directement la réalisation ainsi que 1’exploitation de la construction. Elles seront de
plus utiles non seulement durant son utilisation telle qu’elle a été définie, mais aussi lors d’un éventuel
changement d’affectation.

2.2.3 Sécurité structurale et plan de sécurité

L’étape suivante dans le processus de construction est 1’établissement du plan de sécurité. Ce plan
contient en particulier les réflexions concernant les situations de risque résultant de 1’utilisation prévue.
La méthode d’établissement des situations de risque consiste 8 déterminer toutes les menaces pesant sur
la structure porteuse. Il s’agit en 1’occurrence de déterminer les dangers générés par I'utilisation, les
menaces dues a I’environnement humain et naturel ainsi que les événements normaux ou extraordinaires
qu’il faut prendre en compte.

Un dialogue entre 1’architecte et I’ingénieur aidera 2 identifier les situations de risque a considérer.
Mais I’ingénieur se doit également d’y inclure les autres risques, tels que ceux ayant trait aux actions
climatiques (vent, neige, ...) et aux actions accidentelles (chocs, incendie, séisme, ...).

Lorsqu’on imagine I’exécution des travaux et I’exploitation de 1’ouvrage, les risques qui viennent a
I’esprit pour la structure (et qui sont inventoriés) sont naturellement accompagnés de mesures adéquates
a leur encontre. Tous les risques reconnus ne sont cependant pas significatifs pour chaque situation. On
tentera donc toujours de se limiter &4 I’essentiel pour le cas concerné, grice a une évaluation des risques.

Il est important de préciser que si les indications des normes ne sont en fait que des valeurs indicatives
en ce qui concerne ’aptitude au service, elles doivent étre respectées pour ce qui est relatif a 1a sécurité
structurale. De méme, les mesures de sécurité définies par I’ingénieur ne peuvent étre remises en cause
ni qualitativement, ni quantitativement.

2.2.4 Documentation pour le maitre de ’ouvrage

Lorsque 1’ouvrage terminé est is au maitre de.l’ ouvllaﬁ Eb ortant de lui transmettre une
glt

directive (sorte d’w oWdel @nlﬁ Vllb llaamaswn avantageuse
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de faire prendre conscience au maitre de 1’ouvrage du service et du travail fournis par le concepteur !
Les regles d’utilisation associés aux plans d’utilisation et de sécurité serviront également a répondre aux
questions qui surviendront lors de changements d’utilisation ou de propriétaire. Les programmes consacrés
alasurveillance et a I’entretien constituent 1a base du financement des colits courants et sont indispensables
si ’on entend atteindre la durée de service planifiée.

2.3 Aptitude au service

2.3.1 Exigences

Pour la vérification de I’aptitude au service, la réflexion doit prendre en compte aussi bien le
comportement effectif de I’ouvrage que les actions qui le sollicitent a un niveau auquel on peut s’attendre
durant sa durée d’exploitation. 11 s’agit d’une analyse de situations de tous les jours, pour lesquelles il
faut assurer essentiellement la protection et une bonne utilisation des biens matériels.

C’est lors des premieres séances d’un maitre de 1’ouvrage avec ses mandataires (architectes e
ingénieurs) que les conditions pour I’aptitude au service de I’ouvrage en général et des structures porteuses
en particulier sont discutées. Il est en particulier nécessaire de définir les exigences relatives aux questions
suivantes :

*  Affectation des locaux : qu’est-il prévu 7 Des changements sont-ils 4 envisager ?

* Durée de service : quel est le nombre d’années de service prévues ?

* Aptitude au fonctionnement : quelles sont les exigences a respecter, en particulier en rapport avec
la physique des constructions ? Dans quelle mesure les éléments du second ceuvre, les installations
techniques, 1’équipement ou les utilisateurs eux-mémes sont-ils sensibles a des déformations ou
a des vibrations ?

* Durabilité : quel degré d’étanchéité s’agit-il d’assurer pour que I’ouvrage ne s’altere pas trop vite
avec le temps ? Quelles exigences faut-il satisfaire, dans ce méme sens, concernant les phénomenes
tels que la corrosion, 1’abrasion ou les actions chimiques ?

* Aspect de la structure : quelles sont les exigences a respecter pour éviter que des déformations
excessives, des infiltrations d’eau ou une fissuration visible n’altére 1’esthétique de la structure ?

Les réflexions a faire a ce stade du projet sont absolument distinctes de celles qui devront étre faites
pour le contrdle de la sécurité structurale, qui concerne la capacité portante de la structure. La vérification
de I’aptitude au service a pour but, comme nous 1’avons vu ci-dessus, de garantir un bon fonctionnement,
une bonne durabilité ou un bel aspect de I’ouvrage.

2.3.2 Etats d’utilisation

Le terme d’état d’utilisation est employé pour parler des situations a considérer pour garantir une
bonne aptitude au service. Pour pouvoir établir les différents &tats d’utilisation a prendre en compte, une
analyse des actions auxquelles la structure porteuse peut étre soumise doit étre effectuée, ainsi que la
recherche de leurs effets possibles sur cette méme structure. Il est donc important de savoir en premier
lieu quel est 1’objectif des vérifications a effectuer pour garantir une bonne aptitude au service; il sera
alors relativement aisé de savoir sur quoi I’attention doit se porter et quelles sont les actions a prendre
en considération.

L’établissement et 1’examen apprefondi des étd-’ tilisgts ituent la base de la réflexion pour
la définition des me\NeWWdrﬁém ‘S«Al Lﬁm E‘séé.misons toutefois que
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les états d’utilisation présentant un risque de ruine pour la structure porteuse (phénomenes de résonance,
perte de résistance due 2 la corrosion ou 2 la fatigue, ...) doivent étre considérés lors de la vérification
de la sécurité structurale.

2.3.3 Plan d’utilisation

Les états d’utilisation & prendre en compte pour la structure porteuse sont a réunir dans un document
appelé plan d’utilisation. Toutes les personnes concernées devraient y souscrire, car il s’agit du document
le plus important pour la planification et I’utilisation de I’ouvrage; il sert notamment de référence pour :

la conception des dispositions de construction,

le calcul et le dimensionnement,

le programme de contrdle et pour I’exécution,

la surveillance et I’entretien,

tout changement d’affectation de 1’ouvrage ou de 'une de ses parties.

C’est ainsi que le plan d’utilisation peut par exemple contenir (fig. 2.3) :

la durée de service prévue,

les états d’utilisation & considérer,

les exigences relatives & 1’aptitude au fonctionnement, 2 la durabilité et & ’aspect de la structure,
les mesures prévues,

les hypotheses de calcul les plus importantes.

[ Hypothases de calcul

li Mesures
[ Exigences
[ fumsduilisation
[ Durée de service prévue
PLAN §
D'UTILISATION g
5
i‘é
I
9T
L'étendue et le contenu
sont fonction de
Timp de l'ouvrag

Fig. 2.3 Contenu du plan d’ utilisation.

Dans certains pays, la durée de service prévue est mise en corrélation avec le temps nécessaire pour

I’amortissement des coiits de la co ction. Dans Ig cas des s est indispensable pour calculer
e volame d watie ANV L@ G ook BPESIL SHH oGO W bécure 3 1 g
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Précisons encore que la durée de service n’a aucune relation avec la durée de garantie, qui est réglée
juridiquement. Son importance demeure cependant capitale, puisqu’elle sert de base a la planification de
mesures telles que par exemple des contrdles périodiques, I’ entretien et éventuellement le renouvellement
de parties d’ouvrage.

L’étendue, le contenu et la nature du texte du plan d’utilisation sont fonction de I’importance de
I’ouvrage. Dans le cas de bitiments et de halles, la détermination de la durée de service prévue permet
avant tout d’introduire des réflexions concernant les modifications qui peuvent étre apportées a
I’affectation. L’étendue et ’envergure des mesures a prendre pour respecter certaines exigences peuvent
avoir une grande influence sur le procédé de construction et les codts, par exemple lorsque des travaux
d’agrandissement ou de surélévation sont prévus ultérieurement, ou si ’on exige de la structure qu’elle
puisse s’adapter de fagon satisfaisante a n’importe quelle charge utile. Une réflexion portant sur la relation
qui existe entre les avantages et leurs cofits est également primordiale pour juger si les objectifs sont
susceptibles d’étre atteints rationnellement.

Le plan d’utilisation est en fait une synthese des états d’utilisation a considérer, des exigences
convenues et des mesures a prendre pour satisfaire les désirs du maitre de I’ouvrage. On pense notamment
a I’étanchéité, a la résistance au gel et & la corrosion, & la résistance & I'usure, etc., dans des conditions
d’utilisation normales, ainsi qu’aux déformations, & I’ ouverture des fissures et aux vibrations de la structure
porteuse. Les mesures & prendre peuvent €tre de diverses natures, telles que par exemple :

* le choix d’un matériau approprié,

¢ le choix judicieux des dispositions de construction,
* la vérification par le calcul (§ 2.3.4),

* une exécution soignée et conforme aux plans,

* une surveillance et un entretien appropriés.

Il est important de préciser que des dispositions de construction judicieuses ainsi que le choix d’un
matériau approprié€ sont des mesures suffisantes, dans beaucoup de cas, pour assurer une bonne aptitude
au service de I’ouvrage. Au cas ol rien n’a été convenu avec le maitre de 1’ouvrage, ce sont tacitement
les mesures et les limites prévues par les normes qui doivent &tre appliquées.

Exemple 2.1 Plan d’utilisation

Soit la halle définie 2 la figure 2.4. Un exemple d’une partie du contenu possible d’un plan d’utilisation
pour cet ouvrage, résultat d’une discussion entre le maitre de 1’ouvrage et ses mandataires (architecte et
ingénieur), est donné ci-apres.

/toiture non accessible ﬂ m [ﬂ]
&
fabrication & expédition

— "
e camions || € m:n ’
/ 15m . 8m / ] o
WWW,GenieGivilPRE.com

10t

g

3 j stockage
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Durée de service

Le maitre de I’ouvrage prévoit une durée d’utilisation de son 6uvrage de 30 ans au moins.
Utilisation prévue

Le maitre de 1’ouvrage souhaite une halle avec les différentes affectations suivantes :

¢ La toiture est considérée comme non accessible, excepté pour des travaux d’entretien.

» Mise en place, dans la partie fabrication & expédition, d’un pont roulant d’une capacité Q. de
10 tonnes, avec une hauteur libre sous le crochet d’au minimum 5.5 m.

» Le plancher intermédiaire est destiné A des bureaux et 4 un local d’archivage, avec une hauteur libre
de 2.4 m. La charge 2 considérer pour la partie bureau sera conforme a la norme SIA 160, tandis que
celle pour les archives sera de 8 kN/m2. Les déformations verticales de ce plancher intermédiaire
sous charges de service ne doivent pas provoquer un sentiment d’insécurité pour les utilisateurs.

¢ Le volume sous le plancher intermédiaire est utilisé comme stockage de matériel, avec une hauteur
libre de 3.2 m. Charge a considérer : g, = 12 kN/m2. La pose de colonnes intermédiaires n’est pas
envisageable, car un élévateur 3 fourche doit pouvoir y circuler librement.

+ Une surface de 64 m? sera prévue sous le plancher intermédiaire pour stocker des matériaux
inflammables.

¢ Des camions de 16 tonnes pourront pénétrer a ’intérieur de la halle, dans la partie haute, pour des
chargements et déchargements.

Pour &tre complet, le plan d’utilisation devrait également contenir des précisions relatives aux exigences
requises, aux états d’utilisation et aux mesures prévues. Ces indications ne sont pas données ici, car elles
sont trop spécifiques 4 chaque ouvrage considéré pour qu’on les généralise.

2.3.4 Vérification par le calcul
Principe

Lorsque ’aptitude au service doit étre contrflée au moyen d’un calcul, il s’agit de vérifier si la
structure porteuse présente un comportement qui se situe dans les limites convenues entre le maitre de
I’ouvrage et ses mandataires ou fixées par des normes. Ces limites peuvent notamment se rapporter :

« 2 la fissuration,
e aux déformations, ,
* au glissement des assemblages,
* aux vibrations.

La vérification par le calcul de 1’aptitude au service consiste alors, de fagon générale, a vérifier que
la condition suivante soit satisfaite :

f(Sser) < flim @.n

f(Sser) : valeur calculée avec la sollicitation de service Sgg,
fiim : valeur limite convenue dans le plan d’utilisation ou définie dans une norme

Les différents termes de (2.1) sont détaillés ci-apres. Précisons que la norme SIA 160 propose des
valeurs limites pour les déformations et les vibrations. Il ne s’agit cependant que de valeurs limites

an dwaaion. W W TG EHTECTV T PTIPEG AT e
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Sollicitations

La sollicitation de service Sg,, peut s’exprimer de fagon générale par la formulation suivante :

Sser = S(Gm,> Qser,courty £ Qser,long) 2.2
Gm : valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse
Qser.court . valeur de courte durée d’une action variable (il s’agit de la part de I’action pouvant

étre présente pendant une période restreinte)
Z Qger,long : somme des valeurs de longue durée des actions (il s’agit soit d’actions permanentes
ou de la part des actions variables agissant pendant une longue période)

Dans la formulation ci-dessus, on tient compte d’une part de la valeur de courte durée ou de longue
durée d’une action variable et/ou des actions permanentes, et d’autre part éventuellement du poids propre
de la structure porteuse. La définition précise des charges dont il faut tenir compte dans chaque cas
particulier dépend de ce que 1’on veut vérifier. $’il s agit par exemple d’assurer le confort des utilisateurs
d’un ouvrage, c’est une charge variable de courte durée qui est en général déterminante; s’il s’agit d’un
probléme d’aspect li€ a une déformation de longue durée, ce sont les charges de longue durée et le poids
propre qui interviennent. Une réflexion propre a chaque cas examiné est donc a effectuer, afin de définir
les actions 2 considérer pour vérifier I’aptitude au service.

Nous avons déja vu au paragraphe 2.3.1 que les réflexions 2 faire pour garantir I’aptitude au service
d’une structure sont absolument distinctes de celles nécessaires pour vérifier sa sécurité structurale. On
tient compte de cette différence fondamentale en ne reliant d’aucune fagon les charges de service Qg.r
aux charges 4 considérer pour le contr6le de la sécurité structurale (sect. 2.4). En Suisse, on se référera
a la norme SIA 160 pour la définition des charges de service de courte et de longue durée des différentes
actions a prendre en compte.

L’Eurocode 3 (§ 2.3.4) définit les trois types suivants de combinaison d’actions pour les états limites
de service :

* La combinaison rare comprend les actions permanentes, une action variable de base avec sa
valeur caractéristique et, s’il y a lieu, une ou plusieurs actions variables d’accompagnement avec
leurs valeurs de combinaison obtenues avec le coefficient yy:

Sser = X Gij + Q1 + X Wo,i Ok
j i22

* La combinaison fréquente comprend les actions permanentes, une action variable de base avec
sa valeur fréquente obtenue avec le coefficient y et, s’il y a lieu, des actions variables d’ac-
compagnement avec leurs valeurs quasi permanentes obtenues avec le coefficient y» :

Sser =2 Grj+ ¥1,1 Q1 + 2 W0, Qi
j i22

¢ La combinaison quasi permanente comprend les actions permanentes et une ou plusieurs actions
variables avec leurs valeurs quasi permanentes (les valeurs quasi permanentes sont généralement dé-
terminées comme la valeur moyenne de I’action au cours du temps) obtenues avec le coefficient y:

s - 2aNpVaGenieCivilPDF.com
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Ces combinaisons d’actions remplacent malheureusement les réflexions a faire pour garantir
U'aptitude au service d’une structure. Les Eurocodes proposent ainsi une démarche qui ne nous parait
pas conforme aux principes de vérification de normes dites modernes.

Déformations

‘Lors de la vérification des déformations, il faut prendre en considération toutes les possibilités de
déformation pouvant causer des dégits aux éléments secondaires de la structure, entraver son utilisation,
créer des effets physiologiques indésirables ou porter préjudice a I’aspect architectural de la construction.
Citons par exemple :

* les dégits sur des éléments de plafond ou de plancher causés par les déformations des poutres
porteuses,

» la fissuration de cloisons (galandages, murs secondaires) appuyés sur des poutres ou des dalles
chargées (fig. 2.5(a)),

» la fissuration sur appui d’une poutre mixte continue (fig. 2.5 (b)),

» les dégits aux éléments de fagade suite A une trop grande déformation de la structure soumise au
vent (fig. 2.5(c)),

* le bris de vitrages en fagade dus & une fleche excessive des filieres.

Wl

% S A B R

dalle chargée
(a) Fissuration d'une cloison (b) Fissuration sur appuis (c) Déformation horizontale
due & la déformation due au moment négatif. due au vent.
de la dalle.

Fig. 2.5 Effet de déformations exagérées sur des éléments secondaires.

Les déformations doivent étre calculées en tenant compte des caractéristiques des matériaux et du
type de charge. La figure 2.6 (a) illustre I’évolution de la déformation verticale w d’une poutre ou d’une
dalle en fonction du temps. On peut notamment y distinguer les types de déformations (ou de fleches)
suivantes :

* wy : fleche sous I’effet du poids propre de la structure porteuse et des actions permanentes, -
* w3 : fleche sous I’effet d’une action variable de longue durée,
* wy : fléche sous I’effet d’une action variable de courte durée.

11 faut relever ici que les déformations des structures métalliques ne varient pas en fonction de la
durée d’application des charges; les actions permanentes ou de longue durée ne produisent donc qu’une
déformation instantanée, qui reste constante avec le temps. Etant donné que la valeur de I’action variable

de longue durée CStWWW.f 1]@@1%' [BFCP@)@Mt étre déterminante

que dans les constructions en béton, en bois ou mixtes acier-béton.
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N4 . z
wo - w3
w3 w4 w4
Wa w4 wy+w) +;'3 o
V w i B v w
wa+ w3
(a) Sans contrefleche. (b) Avec contrefléche wi .

Fig. 2.6 Définition des fleches.

On se référera aux normes de construction pour la définition des valeurs limites indicatives des
déformations citées ci-dessus, qui dépendent du type de construction et d’éléments structurels. A titre
d’exemple, les valeurs indicatives des fleches indiquées dans les normes SIA sont regroupées dans le
tableau 2.7, ol [ désigne la portée ou le double porte-a-faux.

Tableau 2.7 Valeurs indicatives des fleches selon les normes SIA.

Exigences Rigidité Aspect
Confort Aptitude au fonctionnement

Type de structure et de fleche Toutes Constructions | Constructions

les métalliques en béton

constructions et bois

w4 wi +wy +wy wy + w3
Eléments porteurs principaux de batiment, sans cloisons fragiles 1/350 11250 11300
Eléments porteurs secondaires de batiment (pannes, filieres, ...) 11200 1150 11200
Eléments porteurs de passerelles 11200
Ouvrages pour piétons ou cyclistes 1/500
Ponts routiers /600 17700
Ponts ferroviaires /1800 {11000
Voies de roulement des ponts roulants 700

Afin de faciliter la procédure de montage ou de diminuer 1’effet inesthétique des déformations, on
peut donner une contrefleche wy (fig. 2.6 (b)). Cette contrefléche est réalisée en atelier, soit en donnant
au profilé une déformation plastique au moyen de vérins, soit en chauffant ’'une des faces du profilé.

On peut de cette maWWrWn_s@eqﬁﬂre@ IiVS'ei.lP)pIr_oerG@ FWges permanentes et
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éventuellement 2 une partie des charges variables. Il est a relever que la contrefleche prévue doit étre
supérieure 3 une valeur minimale correspondant a la limite physique inférieure réalisable en atelier.

Dans une construction mixte acier-béton, comme par ailleurs dans une construction en béton, il fandra
inclure dans wy et wy les déformations de longue durée, dues au retrait et au fluage du béton.

Quant 2 la déformation horizontale due au vent (fig. 2.5 (c)), elle est 2 calculer en tenant compte de
la charge de service de courte durée, et a limiter selon les indication des normes de construction, ou
selon des criteres imposés par des éléments secondaires.

L’Eurocode 3 (§ 4.2.2) définit quatre types de fléeches pour la vérification de 1’état limite de service :

Omax = 61 + 62— 6

Smax - fléche dans Uétat final, par rapport & la droite reliant les appuis

8g - précintrage (contrefleche) de la poutre non chargée (état 0)

61 . variation de la fleche de la poutre due aux charges permanentes immédiatement apreés la
mise en charge (état 1)

8o : variation de la fleche de la poutre due aux charges variables augmentée de toute déformation

dans le temps due aux charges permanentes (état 2)
Vibrations

Certains éléments de construction tels que des poutres ou des dalles soumises a des charges dyna-
miques 2 caractere périodique peuvent vibrer et nuire ainsi aux éléments secondaires de la structure ainsi
qu’a leurs utilisateurs. Les sollicitations dynamiques peuvent provenir d’une action climatique telle que
le vent, de vibrations dues A une machine ou induite par le trafic ou des personnes [2.2]. Les types de
structures touchées par cette derniére cause sont par exemple :

* les passerelles pour piétons,

* les immeubles administratifs,

* les salles de gymnastique,

» les dancings et les salles de concert,
* les plongeoirs.

S’il n’est pas possible d’éviter que des actions dynamiques ne transmettent a la structure certaines
vibrations, il faudra éviter la mise en résonance de la structure en prévoyant des dispositions constructives
adéquates (vol. 11). La norme SIA 160 propose pour cela des valeurs de fréquences propres (fréquence
fondamentale et d’ordre supérieur) a éviter pour quelques ouvrages susceptibles d’étre mis en vibration
sous I’effet de mouvements rythmiques. Si ces recommandations ne peuvent pas étre respectées ou si
des exigences plus élevées quant au confort sont convenues, un calcul sera alors effectué pour connaitre
les caractéristiques vibratoires (déplacement, vitesse, accélération) de la structure.

2.4 Sécurité structurale
2.4.1 Exigences

Pour la vérification de 1a sécurité structurale, la réflexion de I'ingénieur se base, du c6té de la résistance,
sur une capacité portante minimale des éléments. Du c6té des actions, la réflexion doit se porter sur la
détermination des actions avec leur intensité maximale et avec leur effet défavorable sur les structures.

1l s’agit d’ j| iuati i i 1 i
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Contrairement 2 1’aptitude au service, la sécurité structurale n’est pas du ressort de discussions et de
conventions avec le maitre de I’ouvrage. C’est donc & I’ingénieur auteur du projet seul qu’il revient
d’effectuer le dimensionnement de la structure. Pour ceci, il va analyser les diverses situations extrémes
qui sont susceptibles de se produire en cours de montage et durant I’exploitation de 1’ouvrage, en tenant
compte de I’emplacement de la construction projetée et de son environnement. Les informations
nécessaires lui seront fournies en général par les normes, qui prescrivent la grandeur des charges et de
la résistance a considérer, de méme que le principe et le type de vérifications & effectuer.

2.4.2 Situations de risque

Les diverses situations extrémes relatives a une structure porteuse peuvent se présenter sous diffé-
rentes formes et font appel a I’un ou 2 I’autre des éléments suivants :

* actions : écarts par rapport aux valeurs considérées, conditions exceptionnelles, comportement du
sol de fondation,

* résistance : écart par rapport aux valeurs admises, effets de fatigue et de corrosion,

* stabilité d’ensemble : renversement, soulévement, glissement.

L’ appréciation des risques correspondant & chacun de ces éléments, leurs possibilités de simultanéité
ainsi que leur analyse sont a la base des réflexions relatives 2 la sécurité et devant permettre de planifier
les mesures. Cette analyse est illustrée par la notion de situation de risque (il serait en fait plus correct
de parler de situation de dangers, mais la norme SIA 160 utilise cette terminologie), qui est caractérisée
par une action dite prépondérante, et le cas échéant, par une ou plusieurs actions concomitantes.

Le principe pour la détermination des actions concomitantes est le suivant: lorsqu’une action est
considérée comme prépondérante, c’est-a-dire qu’elle agit avec une intensité extréme sur la structure,
quelles sont, raisonnablement, les autres actions qui peuvent agir a cet instant précis ? Si d’autres actions
sont présentes, elles auront sans aucun doute une intensité bien inférieure a leur valeur extréme.

action due “vent prépondérant
au vent . v

vent concomitant
A\

action due neige prépondérante
v

i la neige

neige concomitante
v

t

Fig. 2.8 Exemplyx variation dans ll;']telmg S_‘l lm\t{ns ;'-dJes actions. d es au vent et A la neige.
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Ce principe est illustré a la figure 2.8, ol I’on montre un exemple de variation possible dans le temps
des actions dues au vent et  la neige. Ceci met en évidence que si le vent agit avec une intensité extréme
sur une structure, il est trés peu probable qu’au méme moment la neige soit présente avec également une
intensité extréme. Il est par contre pensable qu’a cet instant, la neige soit présente sur la structure avec
une intensité plus faible. La réflexion inverse est également valable. Le choix d’un ou de plusieurs actions
concomitantes est donc fonction de la probabilité de simultanéité avec I’action prépondérante. De plus,
la situation de risque déterminante peut &tre trés différente d’un élément de structure 4 un autre (charge
utile pour une dalle, action du vent pour un contreventement, neige pour une poutre de toiture). Précisons
encore qu’il est bien évident que, quelle que soit la nature de I’action extréme, toutes les charges &
caractére permanent doivent &tre considérées dans la situation de risque en plus du poids propre de la
structure porteuse.

Exemple 2.2 Situations de risque

Soit la halle de I’exemple 2.1. La figure 2.9 montre les différentes actions variables 2 considérer, en
plus du poids propre de la structure porteuse et des €léments non porteurs, pour I’évaluation de la sécurité
structurale de la halle. Le tableau 2.10 définit quelques exemples de situations de risque qu’il s’agirait
d’analyser, en identifiant 2 chaque fois 1’action prépondérante et la ou les éventuelles actions concomitantes
correspondantes.

Fig. 2.9 Actions variables a considérer.

Dans ce cas, on constate qu’a c6té du poids propre, dont il s’agit de tenir compte dans tous les cas, les
actions variables qui peuvent étre considérées comme prépondérantes sont nombreuses. Elles ont de plus une
influence différente pour chaque élément de structure (toiture, plancher, colonnes de rive, colonnes
centrales, ...) et leur importance varie en fonction des rapports entre la charge de neige, la capacité du pont
roulant et la charge utile. Des réflexions sont donc nécessaires pour définir pour chaque élément les situations
de risque et, en particulier, pour fixer 1’action (éventuellement les actions) concomitante(s) a considérer.

Précisons également que la neige serait également 2 considérer comme action concomitante accidentelle
si ’ouvrage étudié était situ€ A une altitude suffisamment élevée ol un enneigement en cas d’accident ne
serait pas exclu.

11 faut par ailleurs relever que le nombre de situations de risque 2 examiner n’est pas toujours aussi élevé
que ce que le tableau 2.10 pourrait laisser penser. Dans le cas d’une halle industrielle plus simple (sans
plancher intermédiaire, ni pont roulant), les deux seules actions variables 4 considérer seraient la neige et le
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Tableau 2.10 Exemples de situations de risque 2 analyser.

Actions variables a considérer

Situation Actions Charges Actions
de risque climatiques d’exploitation accidentelles
Neige Vent Charge Pont Incendie Choc Séisme
utile roulant
Concom. | Concom. | Concom.
Vent Concom. Concom. | Concom.

Charges utiles | Concom. | Concom. Concom.

Pont roulant Concom. | Concom.
Incendie Concom.
Choc Concom.
Séisme Concom.

2.4.3 Plan de sécurité

Le plan de sécurité découle de la réflexion concernant les situations de risque et en exprime tex-
tuellement les résultats principaux. C’est, avec le plan d’utilisation, un des documents les plus impor-
tants pour la planification et 1’utilisation de 1’ouvrage, et en particulier pour son calcul et son dimen-
sionnement.

Ce plan, établi lors de la phase d’avant projet, sera complété ou modifié lors de 1’élaboration et de
I’exécution. Si son étendue et son contenu sont fonction de I’importance de 1’ouvrage et des risques en-
courus, il doit contenir des informations sur (fig. 2.11) :

* les situations de risque,

* les mesures prévues,

* les qualités du sol de fondation considérées,

* les principales hypotheses de calcul (systéme de stabilisation, conditions d’appui),
* les risques acceptés.

Le plan de sécurité est une synthése des situations de risque déterminantes et des mesures respectives
a prendre pour assurer la sécurité exigée, de fagon similaire au plan d’utilisation qui définit les mesures
a prendre pour assurer I’aptitude au service :

* agir a I’origine du risque (par exemple 1’€éliminer, le réduire, limiter ses effets),
* prévoir des surveillances, des contrfles, des systémes d’alarme,

» calculer et dimensionner afin d’avoir une capacité portante suffisante,

* accepter un risque (chute d’un avion, par exemple).

Le calcul et le dimgngi t g3 n envisagées ou mon-
trer la nécessité demmsﬁgmamfgwﬁ 'wm
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I Risques 'aooeptés
[ Hypotheses de calcul
| Sol de fondation
[7 Mesures
r Situations de risque
PLAN
DE SECURITE

L'étendue et le contenu
sont fonction de

Fig. 2.11 Contenu du plan de sécurité.

En plus des situations de risque et des mesures, les indications suivantes devraient y figurer :

» les actions considérées ou fixées (par exemple les charges utiles dans un batiment),

¢ les propriétés des matériaux prises en compte ou prescrites,

* certaines valeurs essentielles du dimensionnement (par exemple les réactions d’appui sur les
fondations),

* le programme de contrble pour I’exécution.

Le plan de sécurité sert de base non seulement au calcul et au dimensionnement, 2 la réalisation et
au choix des matériaux de construction adéquats, mais influence €galement le contenu du programme de
contrble pour I’exécution ainsi que les regles d’utilisation (fig. 2.2).

Exemple 2.3 Plan de sécurité et mesures A prendre

Soit la halle déja examinée dans les exemples 2.1 et 2.2. Les situations de risque identifiées dans 1’exemple
2.2 font partie intégrante du plan de sécurité. C’est également le cas des mesures et des limitations décidées,
suite aux souhaits du maitre de I’ouvrage et 2 la nécessité de garantir la sécurité structurale de la construction.
La figure 2.12 illustre ces différentes mesures, qui pourraient par exemple étre les suivantes :

L L
Toiture max. 10t
non .
accessible
sauf pour entretien - 8 kN/m? .
L L
Interdiction Limitations de charge Marquage Interdiction
d'acces de fumer
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* On apposera un panneau interdisant 1’accs de la toiture excepté pour des travaux d’entretien.

*  On affichera sur le pont roulant la charge maximale qu’il peut soulever, et I’on prévoira un syst¢me
de déclenchement automatique au cas ol I’on tenterait de soulever une charge plus élevée.

¢ La valeur maximale des charges utiles devra étre clairement affichée dans le local d’archives, ainsi
que dans les zones de stockage, celles-ci ne devant en aucun cas &tre dépassées.

* On mettra en place une signalisation indiquant que la vitesse des camions a I'intérieur de la halle
ne doit pas dépasser celle d’un homme au pas (ceci pour éviter des conséquences importantes lors
d’un choc contre un élément de la structure) et que le poids des véhicules ne devra pas dépasser 16
tonnes.

* Onessaiera d’éviter les chocs de véhicules contre la structure en limitant strictement leur zone d’accés
a une place de chargement - déchargement, ceci en balisant leur trajet.

* Une interdiction totale de fumer sera décrétée dans et a proximité de la zone od seront entreposées
les matériaux inflammables. Des dispositifs d’extinction d’incendie automatiques seront installés dans
cette partie de la halle. Un soin tout particulier sera accordé aux dispositifs électriques qui devront
étre minimaux 2 I’intérieur de I’enceinte réservée aux matigres explosives.

2.4.4 Vérification par le calcul

La vérification par le calcul représente une des mesures possibles pour garantir la sécurité structurale.
Elle est a effectuer pour chacune des situations de risque 2 laquelle s applique cette mesure, qui consiste
a comparer les valeurs de dimensionnement de la sollicitation et de la résistance :

Sd
Ry :

S4<Ry (2.3)

valeur de dimensionnement de la sollicitation
valeur de dimensionnement de la résistance

Dans sa forme générale, la valeur de dimensionnement de la sollicitation peut &tre définie pour chaque
situation de risque examinée par 1’expression suivante :

S(...)
Ga

Q4
20, :

Sq4=8(Gg, Q4. £ Qp) 2.4)

sollicitation due 2 un ensemble d’actions

valeur de dimensionnement du poids propre de la structure porteuse
valeur de dimensionnement de 1’action prépondérante

somme des actions concomitantes

La valeur de dimensionnement de la sollicitation tient compte, comme nous le verrons plus loin :

¢ des écarts statistiques des valeurs des actions,

¢ de la représentation simplifiée des actions,

¢ des simplifications du modele d’actions obtenues en négligeant d’une part les actions de faible
importance et d’autre part une éventuelle petite influence réciproque résultant de la simultanéité
des actions.

Pour I’analyse des situations de risque, on distingue quatre types d’actions en fonction de leur nature :

* Le poids propre de la structure porteuse G qui provient exclusivement de la masse de la structure
et qui agit normalement durant toute 1’existence de l’ouvraéc. Il s’agit.d’une charge qui est

relativement WWW(Q‘G@F‘]“S@ CHPVTI""P
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* Lesactions permanentes ( (€léments non porteurs, installations, charge de terre, ...) qui agissent
pendant de trés longues périodes, mais qui peuvent étre enlevées, et dont les écarts par rapport a
la valeur moyenne ou dimensionnelle peuvent étre importants (épaisseur du revétement, types de
galandages, nature et hauteur de terre).

* Les actions variables Q (charges utiles, charges dues au trafic et actions climatiques) dont
Pintensité peut varier fortement au cours du temps.

* Lesactions accidentelles O, (séisme, choc, explosion, incendie ou déraillement) dont I’intensité
est tres grande, mais qui agissent sur une trés courte durée et avec une probabilité d’apparition
tres faible.

La figure 2.13 illustre les différentes actions variables a considérer pour un exemple de batiment a
un étage. Il y est mis en évidence que selon I’élément structurel examiné, les situations de risque a
considérer peuvent étre différentes. Précisons que selon le systéme statique de la structure, le vent pour-
rait également intervenir, dans certaines situations de risque, en tant qu’action concomitante.

ACTIONS VARIABLES SITUATIONS DE RISQUE
Colonne de rez Colonne d'étage Dalle d'étage
vent neige
3 R R SR A T S Ot S RGOSR 00 B
gy 5 N O N 0 ks 031 e
- charge | utile
-l

Charge utile prépondérante  Neige prépondérante  Charge utile prépondérante

Neige concomitante Pas d'action variable Pas d'action variable
concomitante concomitante

Fig. 2.13 Actions variables et situations de risque a considérer.

Soulignons que la vérification de 1a sécurité structurale est nécessaire non seulement pour la structure
achevée, mais également pour tous les stades de montage par lesquels elle va passer. Les risques sont
en effet plus élevés pendant I’exécution, car certains cas de charge trés défavorables peuvent se présenter
et le systéme statique est souvent différent de celui de 1’état final.

2.4.5 Approche probabiliste

La vérification de la sécurité structurale fait intervenir différents facteurs relatifs aux charges, 2 la
résistance de la structure et aux méthodes de calcul utilisées, qui introduisent dans le calcul des
imprécisions ayant un caractére aléatoire. L’origine et la nature des principales imperfections sont les
suivantes :

» Imprécisions relatives aux actions. Parmi les actions agissant sur une structure, certaines d’entre

elles sont relativement bien,eennues (poid oKr/e; Wgnanentcs . Par contre, les actions’
variables teww Wsmﬁarlm e|11 u ei.gGQ)eﬂv}nt pas étre évaluées
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précisément pour chaque endroit; leur valeur est fixée en procédant & des mesures et en s’appuyant
sur I’expérience et 1’observation. Il y a donc une certaine probabilité que, sur toute la durée de
service de I’ouvrage, les charges effectives soient, 2 un moment donné, supérieures 2 celles admises
dans le calcul. La figure 2.14 illustre, a titre d’exemple, la variation statistique de la hauteur de
neige mesurée sur un site bien précis. On y montre qu’il est possible, a partir d’un relevé journalier
de la hauteur de neige (fig. 2.14 (a)), de déterminer pour chaque année la hauteur maximale de
neige mesurée (fig. 2.14(b)). La représentation sous forme d’un histogramme des valeurs maxi-
males mesurées chaque année (fig. 2.14 (c)) permet alors de mettre en évidence le caractére variable
de la hauteur de neige, et par conséquent de la charge correspondante.

(a) Hauteur de neige :
1962 1963 variation dans le
temps sur un hiver.

nov. déc. janv. févr. mars  avril

Bmax (b) Hauteur maximale
de chaque hiver :
statistique sur 70 ans.

f

‘ 1 1 1 1 J I l J N
T T T T 1 T T t > !

1920 1930 1940 1950 1960 1970 1980 1990

% (c) Histogramme
30 de la hauteur
maximale
20 de chaque hiver.
10
A » h
0 Y - max

Fig. 2.14 Exemple de variation statistique de la hauteur de neige.

Imprécisions relatives a la résistance de la structure. Les propriétés des matériaux, déterminés
par des essais, varient d’un élément 2 1’autre, ou méme d’un point 2 un autre du méme élément.
La composition chimique et les caractéristiques mécaniques d’un acier sont donc des valeurs
comportant une certaine dispersion (§ 3.2.6).

De plus, les dimensions réelles des éléments ne correspondent pas aux dimensions théoriques, du
fait des tolérances de laminage. Finalement, il faut également compter avec les imprécisions

fit e F aut éga aves le 1
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» Imprécisions relatives aux méthodes de calcul utilisées. Les calculs sont en effet basés sur des
modeles analytiques et mathématiques traduisant de maniere approchée le comportement réel d’une
structure. Les résultats, fondés sur ces modeles imparfaits, sont donc entachés d’imprécisions
inévitables (sect. 2.6).

Examinons de fagon trés simplifi€ée de quelle maniere il faudrait tenir compte de 1a nature aléatoire
de la résistance de la structure et des sollicitations. En utilisant les notations R et S pour désigner
respectivement la résistance et la sollicitation, il est possible de représenter graphiquement ces deux
grandeurs en tenant compte de leur dispersion statistique; on peut employer la loi normale (courbe de
Gauss) pour définir mathématiquement la distribution probabiliste d’une variable (fig. 2.15 (a)), avec :

Sm : valeur moyenne de la sollicitation,
R,, : valeur moyenne de la résistance,
sg . écart type de la sollicitation,

sp : €cart type de la résistance.

Cette représentation peut étre considérée comme bonne pour certaines variables, mais peut &tre
beaucoup trop grossitre pour d’autres. D’un usage relativement aisé par rapport a d’autres distributions
probabilistes, la loi normale devra étre utilis€e avec beaucoup de circonspection, ceci & V’instar de tous
les autres types de distributions. Rappelons que la courbe de Gauss est symétrique et que la valeur
moyenne correspond a la valeur ayant la probabilité maximale d’ apparaitre, soit S,, et R, pour les courbes
de 1a figure 2.15 (a). On constate que les courbes S et R se recoupent; il existe donc une certaine probabi-
lit€ que la sollicitation soit plus grande que la résistance de la structure.

A 7 f(R) 1)

ruine pas de ruine

ﬁ'sG e

(a) Densité de probabilité de S et R. (b) Densité de probabilité de G.

Fig. 2.15 Schéma de distribution probabiliste de la sollicitation et de la résistance ultime d’une structure.

Le dimensionnement d’une structure se fera toujours en comparant la valeur S de la sollicitation a la
valeur R de la résistance, autrement dit en vérifiant la relamin ﬁénérale suivante :

www.GenieCivilPDF.com
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qui peut aussi s’écrire sous une autre forme :
G=R-520 (2.6)
G : fonction limite

La distribution de la nouvelle variable G = R — S est représentée 2a la figure 2.15 (b). Cette courbe
met bien en évidence qu’il existe une certaine probabilité de ruine prde la structure, due au fait qu’il est
possible que la résistance R soit inférieure 2 la sollicitation S. Cette probabilité de ruine correspond 2 la
surface de la zone hachurée de la figure 2.15(b); elle s’exprime de la fagon suivante :

pr=1-p(R-5)20)=p(R -5 <0) Q.7
p(...) : probabilité de réalisation d’un événement

En définissant I’indice de fiabilité B par le nombre d’écarts types s séparant la valeur moyenne G,
de I’origine :

= % 2.8)
G, : valeur moyenne de la fonction limite
sGg : écart type de la fonction limite
la probabilité de ruine pr peut s’exprimer ainsi :
pr=-P 2.9

® : fonction de répartition normale centrée réduite

Une probabilit€ de ruine est donc inhérente A chaque structure, dans la mesure ol il n’existe pas
de sécurité absolue; ceci est un état de fait qu’il s’agit d’accepter. Le probléme réside cependant dans le
choix que I’on peut raisonnablement admettre pour cette probabilité de ruine. Ceci reléve de considéra-
tions qui dépassent le cadre de ce cours et est traité au moyen du calcul des probabilités et de la statis-
tique [2.3] [2.4]. Nous nous contenterons de mentionner qu’un ordre de grandeur de pf = 105 2 1076
est couramment admis comme probabilité de ruine des structures de génie civil, ce qui correspond a peu
pres A une valeur de 'indice de fiabilité B = 4.0 2 4.7.

Une analyse probabiliste de la sécurité structurale [2.5] permettrait d’obtenir, en se fixant une valeur
de l’indice de fiabilité B supérieure ou égale A une valeur souhaitée By, des valeurs dites de
dimensionnement de la sollicitation S* et de 1a résistance R* (on utilise une notation pour ces valeurs
de dimensionnement différente de celle employée en général dans les normes, comme en (2.3), pour bien
mettre en évidence qu’elles ont ét€ obtenues A I’aide d’une analyse probabiliste). Dans le cas ou les
variables S et R correspondent 2 des distributions normales, on a :

Gm =R - S (2.10a)

www.GenieGviIPDF.com (2.10b)
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ce qui permet, en exigeant que I’indice de fiabilité 8 donné par (2.8) soit supérieur ou égale a fy, de
définir les valeurs de dimensionnement de la sollicitation S* et de la résistance R* de la fagon suivante :

S*=Sp, (1 + By ag vg) (2.11a)
R*=R,, (1 - By ar VR) (2.11b)

ag : facteur d’influence de S (a5 = sg/ Vs2 + 31%)
og : facteur d’influence de R (ag = sg / Vs§ + s3)
vg : coefficient de variation de S (vg = sg/ S,,;)

vg : coefficient de variation de R (vg = sg / R, )

Pour d’autres formes de distribution de variables ainsi que pour davantage de variables, des théories
ont été développées dans la littérature spécialisée; on consultera pour cela les références [2.6] et [2.7].
D’une fagon générale, la vérification de la sécurité structurale formulée par (2.5) peut s’exprimer, avec
les résultats d’une approche probabiliste, par la relation suivante :

S* < R* (2.12)

2.4.6 Approche avec des facteurs partiels

Laréalité est bien plus complexe que ce qui est illustré ci-dessus, car le nombre de variables intervenant
tant du coté des sollicitations que de la résistance est souvent important. L’utilisation de méthodes
d’analyse probabiliste devient donc rapidement trés fastidieuse et inadéquate pour la pratique courante
de 'ingénieur. C’est la raison pour laquelle la plupart des normes et des recommandations internationales
proposent actuellement, pour la vérification de la sécurité structurale, des méthodes semi-probabilistes
utilisants des facteurs de charge et de résistance. La figure 2.16 permet d’en comprendre le principe, en
montrant que les facteurs de charge et de résistance sont respectivement un multiplicateur (pour les
sollicitations) ou un diviseur (pour la résistance). La valeur de dimensionnement (Sz ou Ry) d’une variable
est ainsi établie & partir d’'une valeur représentative (S, ou R,) (certaines normes parlent de valeurs
caractéristiques ou nominales), en général différente de la valeur moyenne (S, ou R,,;), qui contient déja
une partie de la dispersion statistique de la variable.

Af(S).f(R)

Sr_Si Rak  Rm
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Les facteurs de charge et de résistance, de méme que les valeurs représentatives, sont établis sur la
base de méthodes d’analyse probabiliste de fagon 2 garantir, pour un nombre maximum de cas, que la
probabilité de ruine correspondante soit raisonnable. L’avantage des méthodes semi-probabilistes est
double : elles permettent de tenir compte du caractere aléatoire des variables de sollicitation et de résistance
a considérer, tout en offrant a I’ingénieur une méthodologie claire et facile & appliquer.

C’est ainsi que I’ utilisation de facteurs partiels pour la vérification par le calcul de la sécurité structurale
va quelque peu modifier la forme de la relation générale donnée par (2.3), a savoir Sy < Ry, mais pas
son principe de base, qui reste une comparaison des valeurs de dimensionnement de la sollicitation et
de la résistance. C’est ainsi que les normes SIA ont adopté la formulation suivante :

R
Sq< = 2.13
4= 3 (2.13)
Sy : valeur de dimensionnement de la sollicitation
R : résistance ultime (valeur représentative)

YR : facteur de résistance

Il faut préciser que s’il n’apparait que le facteur de résistance yg dans (2.13), c’est que les facteurs
de charge sont intégrés dans la définition de la valeur de dimensionnement de la sollicitation Sy (2.4),
dont les différents termes sont détaillés a partir de (2.16).

L’Eurocode 3 n'utilise pas le principe de vérification énoncé par (2.13), mais se base directement
sur la relation générale (2.3), & savoir Sy <R,

Méme si nous ne détaillons pas ici la théorie relative 2 1a vérification de la sécurité a la fatigue, nous
donnons la relation 2 vérifier dans ce cas-ci pour mettre en évidence que sa forme est similaire a (2.13)
(son application est traitée en détail dans le chapitre 13) :

Rear
Sfar < Vo (2.14)

Sfar : sollicitation de fatigue
Rgg @ résistance 2 la fatigue
Yar ° facteur de résistance relatif  la sécurité a la fatigue

Résistance

En comparant (2.3) et (2.13), on constate que les normes SIA définissent la valeur de dimensionne-
ment de la résistance de la fagon suivante :

Ry= (2.15)

|

Larésistance ultime R utilisée dans (2.13) et (2.15) sera déterminée conformément aux régles contenues
dans les chapitres 4 et suivants de ce volume ainsi que dans les différentes normes de construction. Ces
derni¢res définissent également les valeurs du facteur de résistance yg. Ce facteur tient notamment compte

des divergences enigA I AfsiPghe @eme@qV‘*P l_e,(c:@lms simplifications et
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imprécisions du modele de résistance ainsi que des imprécisions relatives aux dimensions des sections.
Dans les normes SIA, il vaut : :

e pour les structures métatliques et mixtes acier-béton : ¥R

1.1
e pour les structures en béton T R=12

L’Eurocode 3 (§ 2.2.3) définit la valeur de dimensionnement (appelée valeur de calcul) de la résistance
Ry de la fagon suivante :

_ R ap, ...)

R4 ™

Xy valeur caractéristique des propriétés des matériaux
ay : valeur caractéristique des données géométriques
W - Jacteur de résistance

avec les facteurs de résistance (§ 0.5.5) suivants :

* pour les vérifications de résistance en section Do =11,
* pour les vérifications aux instabilités des barres D ma =1,
* pour les vérifications des éléments de fixation et des assemblages: Y = 1.25.

L’Eurocode 2 (§ 2.2.3) définit quant a lui R, directement a partir des valeurs de dimensionnement
des propriétés des matériaux ou des données géométriques :

Rd = R(Xd, ad, )
Le facteur de résistance Yy, égal a 1.5 pour les caractéristiques du béton et & 1.15 pour celles de I’acier

d’armature passif ou de précontrainte, intervient alors dans la définition des valeurs de dimensionnement
des propriétés des matériaux :

tandis que la valeur de dimensionnement des données géométriques est en général égale a sa valeur
nominale.

Poids propre de la structure porteuse

La valeur de dimensionnement du poids propre de la structure porteuse est définie par :
G4 =Y Gm (2.16)

Yc : facteur de charge applicable au poids propre de la structure porteuse
G,, : valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse

La valeur moyenne du poids propre~dg la_structpse -porte (Fenu en multipliant les charges
volumiques moyemMMWS\N mﬁéﬁk@:ﬁdumlpm ans.é O ﬁH]
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Le facteur de charge pour le poids propre de la structure porteuse vaut, dans le cas général :
Yo=13 Q17

Si le poids propre influence favorablement la sécurité structurale (par exemple lors du montage d’une
structure par encorbellement, en cas de soulévement di au vent ou pour déterminer les charges a balancer
lors de la mise en précontrainte), celle-ci doit étre vérifiée avec une valeur minimale de ce poids propre
en considérant pour I’ensemble de la structure une valeur de 9 < 1.0.

L’Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la méme formulation de la valeur de dimensionnement du poids propre
que (2.16), en remplagant toutefois la valeur moyenne G,, du poids propre par une valeur caractéristique
Gy. Pour le facteur de charge applicable au poids propre, il y est proposé (§ 2.3.3) une valeur de yg =
1.35 pour les actions permanentes défavorables et de yg = 1.0 dans le cas d'actions permanentes
Javorables. Dans le cas oi la charge permanente est composée d’une partie favorable et d’une partie
défavorable, il est proposé yg = 1.1 pour la partie favorable et yg = 1.35 pour la partie défavorable
(pour autant que I’application globale de Yg = 1.0 ne conduise a des effets plus défavorables).

Action prépondérante

L’action prépondérante est introduite dans le calcul avec des valeurs et des dispositions extrémes. Si
I’action prépondérante est une action permanente ou variable, sa valeur de dimensionnement est définie
par :

Q4= 1g Or (2.18)

Yo : facteur de charge applicable a ’action prépondérante
Q, : valeur représentative de 1’action (définie dans la norme SIA 160)

Le facteur de charge applicable i I’action prépondérante vaut, dans le cas général (on consultera la
norme SIA 160 pour les quelques exceptions a cette valeur) :

K =15 219

Le poids propre de la structure porteuse n’est qu’exceptionnellement une action prépondérante. Dans
ce cas, par exemple lors du montage en encorbellement, on prendra des mesures adéquates (§ 2.4.3) et
les facteurs de charge seront déterminés en conséquence.

Dans le cas d’une action accidentelle telle qu’un choc, un déraillement, un incendie, une explosion
ou un séisme, la valeur de dimensionnement de I’action prépondérante est directement définie par :

Qd = Qacc 2.20)
Qucc : valeur représentative de I’action accidentelle (définie dans la norme SIA 160)

L’Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la méme formulation de la valeur de dimensionnement de !’action

prépondérante (apr' vﬁﬁrie' lﬁPD emRl outefois la valeur
représentative Q, p (Sie\’lr'c érls z; : Ee‘? r cﬁmmmgalemem 1.5.
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Action concomitante

La valeur et la disposition de 1’action concomitante sont déterminées en tenant compte de sa proba-
bilité d’apparition simultanée avec I’action prépondérante.
Si I’action concomitante est une action permanente ou variable, elle est définie par :

Qa = WQr 2.21)

v : facteur de charge applicable a 1’action concomitante
Q, : valeur représentative de I’action, identique a celle utilisée dans (2.18)

On se référera a la norme SIA 160 pour la définition de la valeur du facteur de charge y. Nous nous
contenterons de préciser ici que ce facteur de charge vaut :

¢ pour le poids propre des éléments non porteurs =13
¢ pour les charges utiles dans le batiment : = 0.5 2 1.0 selon la catégorie
¢ pour des actions dues a la neige, au vent et a la température : ¥ = 0.8

Lorsqu’une action accidentelle est considérée comme action prépondérante, 1’action concomitante se
définit par :

OQaacc = Vacec @r (2.22)

Wace - facteur de charge applicable i 1’action accidentelle ‘

Tout comme pour le facteur de charge v, on se référera également a la norme SIA 160 pour la définition
de la valeur du facteur de charge /... Nous nous contenterons de relever quelques valeurs particulieres :

* pour le poids propre des éléments non porteurs : Y, = 1.0
* pour les charges utiles dans le batiment ! Waee = 0.3 2 1.0 selon la catégorie
* pour I'action due 2 la neige ! Waee dépend de Ialtitude du lieu

* pour des actions dues au vent et i 1a température: Y, =0

L’Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la notion de valeur de dimensionnement d’une action concomitante
(appelée action variable d’accompagnement), qui est définie par la relation suivante :

Q4=179 Vi Gk
y; ©  coefficient de combinaison égal a Yy, Yy ou Y selon le type de combinaison d’action
1l faut relever ici qu’une modification de la valeur de Y (possible par exemple entre différents pays

ou pour certaines actions) entraine malheureusement une modification de la grandeur de l’action
concomitante.

Valeur de dimensionnement de la sollicitation

La valeur de dimensionnement de la sollicitation est donnée dans sa forme générale, par (2.4). Comme

la nature de 1’action répondérant fluence-1la d& LloPdEj Fa]eur de dimensionnement de la
sollicitation, on dlst\&UVVeWa e n | e | V |



PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT 39

* L’action prépondérante est une action permanente ou une action variable. La valeur de dimen-
sionnement de la sollicitation s’exprime alors par la relation suivante :

Sd=86 Gm 10 Cr Z ¥ Qr) (2.23)

* L’action prépondérante est une action accidentelle. La valeur de dimensionnement de la sollici-
tation s’exprime alors par la relation suivante :

S4=S(Gms Qaces £ Vace 2r) 2.24)

La somme des actions concomitantes comprend, dans les deux cas, toutes les actions permanentes et,
en régle générale, une seule action variable.

La valeur de dimensionnement (appelée valeur de calcul) de la sollicitation est définie (§ 2.3.2.2)
dans I’Eurocode 3 par des combinaisons d’actions tres rigides. La combinaison fondamentale, valable
dans les situations durables et transitoires autres que celles concernant la fatigue, est de la forme sui-

vante :

Sa=2 16 Grj+ Y01 Q1 +_§27Q,i vo,i Qk,i
J i

Gy, j

Ok,i
1G,j
Y0,i
vo,i

: valeur caractéristique des actions permanentes
Okl -
: valeur caractéristique des autres actions variables

: coefficient partiel de sécurité pour I’action permanente j
: coefficient partiel de sécurité pour ’action variable i

: coefficient de combinaison de I’action variable i

valeur caractéristique de I’action variable de base

tandis que celle valable pour les situations accidentelles s’exprime en général ainsi :

Sa =2 16A; Gij+Ad+ w11 Qi1 +_§2l//2,i Ok
J i2

Ad

YGA,j

L4

¥2

valeur de calcul (valeur spécifiée) de I’action accidentelle

coefficient partiel de sécurité pour l’action permanente j dans le cas de situations
accidentelles (en général yGj = 1.0)

coefficients de combinaison permettant d’obtenir la valeur fréquente des actions variables
de base

coefficients de combinaison permettant d’obtenir la valeur quasi-permanente des actions
variables d’accompagnement

Exemple 2.4 Vérification de la sécurité structurale

Soit une panne de toiture de la série IPE en acier Fe E 235 faisant partie de la halle examinée dans les
exemples 2.1 2 2.3 (fig. 2.4 et 2.9). L’espacement entre les pannes est de 3 m, leur syst®me statique est une
poutre simple de 6 m de portée.

Vérifier la séc W g:q V#P@F @@menant notamment
aleurs Tepr manves

compte des charges suivantes
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* poids propre de la toiture, formée de dallettes de 100 mm d’épaisseur : 2.5 KN/m?2,
¢ neige:3.2 kN/m2 (correspondant a une altitude d’environ 800 m).

Prédimensionnement

Sur la base d’un rapport /4 = 1/20, un prédimensionnement de cette panne donne un profilé IPE 300.
Ceci permet d’établir les caractéristiques suivantes de la panne :

¢ poids propre : 0.422 kN/m (selon les tables SZS CS),

* résistance ultime 2 la flexion (calcul plastique) : Mg = Mp; = 148 kNm (selon les tables SZS CS5).

Sollicitations

Les charges agissant sur cet €lément de structure pour la situation de risque «neige» sont les suivantes
(fig. 2.17) :

¢ poids propre : g, = 0.422 KN/m

¢ neige (charge utile variable) : g, = 3.2 kKN/m? - 3 m = 9.6 kN/m

* toiture (poids propre des €léments non porteurs) : gg = 2.5 kN/m? - 3 m = 7.5 KN/m

poids propre dalleties  { { {  { { § A A A AR QLA QIO O LY &
poidsproprepoutre { Y Y Y ¥ SV F O IV P YU SO 9OV IVYY &

6000

+H

Fig. 2.17 Charges a considérer pour la vérification de la sécurité structurale.

e

La vérification de la sécurité structurale de la panne se fera en considérant le moment de flexion & mi-
travée correspondant 2 la situation de risque examinée. Le terme général S utilisé dans la section 2.4 pour
désigner une sollicitation peut étre remplacé dans le cas particulier par M (moment de flexion). La valeur
de dimensionnement de ce moment de flexion est donnée par la relation suivante, similaire a (2.4) :

My=1[YG8m+ Yo ar + Vg0l 12/8
En utilisant les valeurs des facteurs de charge suivants : y; = 1.3, yp = 1.5 et y = 1.3, on obtient alors :
My =[13" 0422 kKN/m + 1.5 * 9.6 KN/m + 1.3 - 7.5 kN/m] (6 m)%/8 = 111 kNm

Vérification

D’une fagon analogue 2 (2.13), la vérification de la sécurité structurale de la panne s’effectue avec la
relation suivante :
Mg <Mgp/ 1
qui permet de s’assurer que le profilé IPE 300 en acier Fe E 235 obtenu par le prédimensionnement est
suffisant :

s LGere CivilPDE.com

Un contrdle rapide permet de vérifier que le profilé plus léger, un IPE 270, n est pas suffisant.
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2.5 Charges et actions

Les trois sections précédentes ont montré qu’une bonne connaissance des charges et de la résistance
était nécessaire pour effectuer 1’analyse d’une structure. Comme les prochains chapitres de ce volume
traitent essentiellement de la résistance des constructions métalliques ou mixtes, il est nécessaire de
donner quelques détails sur les charges et les actions a considérer. Ceci est d’ailleurs le but de cette
section, ol il est également montré de quelle fagon les charges sont définies, en Suisse dans la norme
SIA 160, et en Europe dans I’Eurocode 1. Il ne s’agit ni de copier ces normes, ni de les commenter, mais
plut6t de donner les informations sur les charges nécessaires pour comprendre et effectuer les exemples
numériques qui sont présentés dans ce volume. Les charges par trop spécifiques 2 un type bien précis
d’ouvrage (telles que les charges dues aux ponts roulants pour les halles ou les charges de trafic pour
les ponts) sont présentées dans les volumes 11 et 12; elles ne sont donc pas abordées dans ce volume.
Cette section contient donc quelques détails sur le principe, la forme et la grandeur des charges et des
actions suivantes :

e poids propre (structure porteuse et éléments non porteurs),

* charges utiles dans les bitiments,

* actions climatiques et indirectes (neige, vent et température),
* actions accidentelles.

2.5.1 Poids propre de la structure porteuse

Le poids propre de la structure porteuse 4 considérer tant pour la vérification de 1’aptitude au service
que de la sécurité structurale se base sur la valeur moyenne G,, obtenue 2 partir des dimensions théoriques
de la structure. Les charges volumiques moyennes des principaux matériaux de construction sont conte-
nues dans le tableau 2.18.

Tableau 2.18 Charges volumiques moyennes des principaux matériaux de construction.

Matériau Charge volumique [kN/m3]
Aluminium 27
Acier 78.5
Béton - armé 25
— non armé 24
— léger <20
Bois <8

2.5.2 Poids propre des éléments non porteurs

Pour la sécurité structurale, la valeur représentative Q, du poids propre des éléments non porteurs est
égale a la valeur moyenne. Tout comme pour le poids propre de la structure porteuse, celle-ci est obtenue
en multipliant les dimensions théoriques par la charge volumique moyenne de 1’€élément considéré. Les
normes de charge contiennent des tableaux de charges volumiques des €léments non porteurs tels que
les galandages, les revétements, les toitures et les fagades, 1’isolation, etc.

Pour la vérification de I’aptitude au service, la charge de service de longue durée est égale 2 la valeur

représentative définie ¢i- Cgci 'rsﬂi m Di(r_s'amthﬁges permanentes qui
seront trés probalen teﬁé' t té I:Ev e I .
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2.5.3 Charges utiles dans les batiments

Selon la fonction et I’affectation des batiments, on peut distinguer entre les trois groupes de surfaces
utilisables suivants (fig. 2.19) :

* les surfaces des locaux habitables, commerciaux ou administratifs,
* les surfaces des entrepdts, des locaux de fabrication, des archives et des silos,
* les surfaces des parkings et les surfaces accessibles au trafic.

ojaojoja
Oyojg{o
D|ojgo|o hotel
giaglola
Oojolo
olololo —— restaurant
Ojo|gyjo ——C 3 vente
I—LY[_I ; ol— stockage
e e R S e T T
hotel entrepdt parking parking

Fig. 2.19 Charges utiles dans les batiments.

Locaux habitables, commerciaux ou administratifs

Les surfaces de ce groupe de locaux sont encote classés en quatre catégories correspondant a leur
utilisation, 2 savoir :

A Les locaux d’habitation et les chambres d’hdtel

B Les locaux publics

C Les locaux accessibles au public permettant de grands rassemblements
D Les locaux de vente ‘

11 est particulierement nécessaire de bien connaitre 1’ affectation des différentes surfaces, car les char-
ges réparties a considérer peuvent grandement varier d’une catégorie a 1’autre : leur valeur représenta-
tive vaut en effet respectivement 2.0, 3.0, 4.0 ou 5.0 kN/m? selon qu’il s’agit de la catégorie A, B, C ou
D. Les valeurs de service dépendent fortement du type d’affectation et de la durée d’application; elles
peuvent valoir entre le quart de la valeur représentative (cas de la catégorie A pour la valeur de longue
durée) et une valeur égale a la valeur représentative (cas des catégories C et D pour les actions de courte
durée).

Précisons encore qu’une réduction de la charge utile peut étre effectuée dans un batiment ayant trois
étages ou plus de surfaces classées dans les catégories A et B, pour tenir compte d’une probabilité réduite
d’avoir en méme temps tous les étéfs chargés de maniere extréme. La réduction peut étre de I’ordre de

50%. Davantage RAFRMEYRE G0l @RT@E WP F.CcOM
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Entrepdts, locaux de fabrication, archives et silos

Les éléments pouvant étre stockés A I’intérieur d’entrepdts, de locaux de fabrication, d’archives ou
de silos peuvent étre de nature trés diverse. Il n’est donc pas possible de prescrire dans une norme une
valeur particuli¢re pour ce type d’ouvrage, car c’est A I’ingénieur et au maitre de 1’ouvrage qu’il revient
de fixer une valeur nominale g,,,,, 2 considérer. Cette valeur sera affichée dans les locaux correspondants,
pour garantir une utilisation conforme des surfaces disponibles. Le programme de surveillance et
d’entretien doit imposer au maitre de 1’ouvrage un contrdle de cette valeur, afin d’avoir une garantie du
respect, au cours du temps, du niveau de charge gy, convenu.

Pour la vérification de la sécurité structurale, la valeur représentative g, sera prise égale 2 la valeur
nominale gy, convenue. Pour le contrdle de I’aptitude au service, les charges utiles seront définies en
fonction des états d’utilisation et des exigences relatives au comportement de la structure porteuse. La
norme SIA 160 propose une valeur de courte durée gger, courr €gale a la valeur nominale gy, définie
ci-dessus, et une valeur de longue durée gser,iong Plus petite ou égale a cette méme valeur nominale.
C’est donc 2 I'ingénieur qu’il revient de discuter avec le maitre de 1’ouvrage du cas particulier de la
structure projetée, et de définir dans les plans d’utilisation et/ou de sécurité les charges a considérer.

Parkings et surfaces accessibles au trafic

Ce groupe de batiment est subdivisé en deux catégories, selon le poids des véhicules pouvant y
accéder :

E Véhicules jusqu’a 3.5t
F Véhicules entre 3.5 et 16t

Pour la vérification de telles structures, il faudra considérer la superposition d’une charge répartie g,
représentant un ensemble de plusieurs véhicules, et d’une charge concentrée Q, représentant quant 2 elle
I’action locale d’une roue de véhicule.

Aucune charge de service de longue durée n’est en général imposée par les normes de charge, dans
la mesure oil la nature méme des charges dues aux véhicules routiers fait qu’elles agissent sur une période
de temps relativement courte. La question de la valeur de ce type de charge sera cependant examinée
avec le maitre de 1’ouvrage.

Tout comme certaines catégories de locaux habitables, cornmerc1aux ou administratifs, une réduction
de la charge utile peut &tre envisagée pour les éléments porteurs de bitiments ayant trois étages ou plus
de surfaces classées dans les catégories E et F. La réduction peut aller jusqu’a environ 30%. Davantage
de détails sont donnés a ce sujet dans le volume 11.

Précisons encore qu’il y a lieu de considérer les charges dues au trafic routier, utilisées pour le calcul
des ponts-routes, pour vérifier les éléments porteurs des surfaces accessibles a des véhicules plus lourds
que 16 t.

2.5.4 Neige

La charge de neige s sur un terrain horizontal peut étre établie a partir de mesures de la hauteur de
la couche de neige au sol (fig. 2.20); en Suisse, elle dépend essentiellement de 1’altitude du lieu et du
microclimat local. Dans les normes, on tient en général compte de I’influence du climat local en modifiant
I’altitude du lieu. La grandeur de cette modification est donnée en Suisse par une carte géographique

neie au so . VALY WA Kendot o e e S PO e TS etence ot dons
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les normes SIA et que dans les Eurocodes), il a pu tre établi que la charge de neige au sol pouvait
varier entre 0.9 kN/m? en plaine a environ 20 kN/m? 2 2000 m d’altitude.

Fig. 2.20 Action due 2 la neige.

Pour la vérification de la sécurité structurale, la valeur représentative g, de la charge de neige 2
considérer sur la toiture est influencée par la forme de cette derniere (fig. 2.20) :

={s (2.25)

s : charge de neige sur un terrain horizontal
{ : coefficient de forme de toiture

Le coefficient de forme de toiture vaut par exemple :

* pour les toits plats 2 un pan, inclinés de moins de 30° : =08
* pour les toits plats 2 deux pans, inclinés de moins de 15° : £{=08
« pour les toits plats 2 un ou deux pans, inclinés de plus de 60°: {=0.0
* sur certaines parties des toitures en forme de shed : {=16

Pour le contrdle de I’aptitude au service, la valeur de courte durée gsey,coyrs doit correspondre
la charge qui agit immédiatement apres une chute de neige; elle est donc égale a la valeur représenta-
tive ¢, définie ci-dessus. Quant 2 la valeur de longue durée gser,iong, €lle correspondra en principe 2
une durée d’application de 120 jours (4 mois); elle peut donc varier, suivant I’altitude, entre 0 (jusqu’a
1000 m) et 50% (pour 2000 m) de la valeur représentative gq,.

2,55 Vent

L’action due au vent (fig. 2.21) est directement proportionnelle 2 sa pressnon dynamique g, qui dépend
elle-méme de la vitesse du vent selon la relation suivante :

(5]~

g=5v? (2.26)

p : densité de I'air (fonction de la pression &Q opﬁ température et de I’humidité, en
cenirl sopAANYIEBIE 1 € VTP F . COM

v : vitesse du vent
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Lignes de flux Pressions
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Fig. 2.21 Action due aun vent.

Pour la vérification de la sécurité structurale, on se base en Suisse sur une vitesse de pointe du vent
ayant une période de retour de 30 ans, soit environ 140 km/h Ceci correspond, avec (2.26), a une valeur
représentative g, de la pression dynamique de 0.9 KN/m2. Dans certaines vallées alpines particuliére-
ment exposées au fohn, cette pression dynamique peut cependant valoir jusqu'a 1.4 kN/m* (vitesse de
pointe du vent d’environ 170 kim/h). Pour la vérification de 1’aptitude au service, une période de retour
de 10 ans est proposée (grandeur a considérer en principe a défaut d’autres indications) : on obtient ainsi
une valeur de courte durée gger,courr €gale 2 80% de la valeur représentative g,. -

Pour déterminer les forces dues au vent agissant sur 1I’ouvrage, la pression dynamique du vent est a
multiplier par des coefficients tenant compte des pressions locales sur la surface du bitiment, de la
situation de ’ouvrage, de sa géométrie et de son éventuel comportement dynamique. L’effet de 1’ensemble
de ces coefficients peut donner une pression due au vent comprise entre 40% et 230 % de la pression
dynamique. La norme SIA 160 contient un grand nombre de tableaux permettant de déterminer les
coefficients correspondant a certains cas particuliers d’ouvrage.

Dans I’Eurocode 1, on utilise pour la vérification de la sécurité structurale une pression dynamique
du vent correspondant a une vitesse moyenne sur 10 minutes et a une période de retour de 50 ans.

2.5.6 Température

Pour tenir compte des actions dues aux variations de température, il est en général suffisant, pour les
batiments et les constructions industrielles, de considérer une variation uniforme de température AT.
Mentionnons toutefois, sans entrer dans les détails, qu’il faudra également prendre en considération un
gradient de température pour les ponts ou les structures semblables exposées totalement ou partiellement
aux intempéries (vol. 12).

La variation uniforme de température se réfere a la température moyenne du lieu, qui est de 10 °C
pour le plateau suisse. Les variations uniformes de températures dans une section provoquent des
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variations de la longueur des éléments de la structure (fig. 2.22). Ces déformations peuvent étre calculées
au moyen du coefficient de dilatation thermique a7 défini au chapitre 3 pour les différents matériaux de
construction.

Les sollicitations d’origine thermiques provenant des déformations empéchées sont a prendre en
compte dans la vérification de la sécurité structurale. Si elles ne sont pas empéchées, ces déformations
sont a reprendre dans un dispositif de construction approprié (joint de dilatation, appui glissant, ...) : il
s’agit alors d’un probléme d’aptitude au service.

Pour la vérification de la sécurité structurale, la valeur représentative AT, de la variation uniforme
de température dépend du matériau ut111sé dans la structure. Les valeurs proposées dans la norme SIA 160
sont données ci-apres :

e acier et aluminium : * 30 °C
* mixte acier-béton : 25 °C
* Dbéton et bois : +20°C

La valeur de la charge de service de longue durée a prendre en compte pour le contrfle de 1’aptitude
au service correspondra en général a la valeur représentative de la variation uniforme de température
indiquée ci-dessus. La valeur de courte durée devrait quant a elle correspondre 2 la valeur représentative
du gradient de température qui peut se produire quotidiennement; si elle peut &tre négligée pour les
batiments et les constructions industrielles, il s’agira d’en tenir compte lors du dimensionnement des
ponts (vol. 12).

2.5.7 Actions accidentelles

Par actions accidentelles, on comprend les actions de trés courte durée dont la présence avec une
grandeur significative est peu ou pas probable au cours de la durée de service prévue. Les chocs,
déraillements, incendies, explosions et s€ismes constituent des actions accidentelles (fig. 2.23).

SR
.."u‘-'-t

Fig. 2.23 Exemples d’actions accidentelles.

La description de ces charges, leurs valeurs de dimensionnement et les mesures correspondantes 2
prendre ne sont pas abordées dans ce volume, car la norme SIA 160 contient toutes les indications
nécessaires a ce sujet. Il n’est cependant pas inutile de faire les remarques suivantes :

* Les actions accidentelles sont typiquement celles ol il s’agit de réfléchir, déja lors de la conception
de I’ouvrage, aux mesures a prendre pour limiter voire éviter leurs effets. Ces mesures sont a
intégrer aux plans d’utilisation et/ou de sécurité.

* Si ces actions ne peuvent pas &tre évitées, elles interviendront essentlellement pour la vérification

dela sécun W‘W&? @Fe @@mcar leurs effets vont
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* Les séismes représentent la seule action accidentelle pour laquelle il peut &tre nécessaire de
maintenir en fonction la structure aprés un accident. Il s’agit notamment des hopitaux et des
ouvrages d’importance vitale pour le maintien des communications avec les zones sinistrées en
cas d’accident.

* Les actions accidentelles dépendent par ailleurs grandement des conditions locales de la structure
(vitesse du trafic, type de matériau stocké, situation géographique, ...). Il est donc trés difficile
&’ &ablir des régles générales pour ce type d’actions.

2.6 Analyse d’une structure

2.6.1 Modélisation de la structure

Toute structure, qu’elle soit composée de barres, de plaques ou de voiles, présente un comportement
tridimensionnel. Il est cependant rare de tenir compte de ce comportement lors du calcul statique. En
effet, bien que les programmes d’ordinateur nous permettent actuellement d’étudier des modeles de calcul
de plus en plus complexes, cette démarche n’est en général pas justifiable, ni nécessaire dans les cas
habituels. Des modeles de calcul simplifi€s sont alors suffisants.

La simplification la plus importante, que nous ferons implicitement tout au long des volumes 10, 11
et 12 consacrés a la construction métallique, consiste a dissocier les différents plans porteurs et 2 les
étudier indépendamment les uns des autres. Ce procédé est acceptable lorsque les systémes porteurs sont
bien distincts, c’est-a-dire lorsque leurs rigidités selon la direction considérée sont nettement différentes.

Le processus de modélisation consiste dans un premier temps a simplifier 1a géométrie, les matériaux,
les conditions d’appuis et les sollicitations d’une structure en des cas simples se rapprochant le plus
possible de la réalité et sur lesquels on peut facilement raisonner. C’est pour cela que des appuis fixes,
mobiles ou encastrés seront préférés aux appuis a ressorts, ceci pour des raisons de simplicité. De méme,
on choisira plutét des articulations et des neeuds rigides que des encastrements élastiques. Enfin, les
charges seront choisies en général ponctuelles ou uniformément réparties. Ces simplifications sont
utilisées tant pour les vérifications de I’aptitude au service, 4 ’aide de (2.1), que de la sécurité structurale,
a I’aide de (2.3). Cette derni¢re relation est rappelée ici, car la suite de cette section traite essentiellement
de la vérification de la sécurité structurale :

Sq< Ry Q.27

La figure 2.24 illustre le principe de la modélisation d’une halle, odt chaque €lément 2 calculer est
considéré de fagon isolée, afin d’en permettre un calcul aisé. Si les actions climatiques telles que la neige
et le vent agissent sur I’enveloppe de la halle, elles seront finalement transmises aux fondations par
I’intermédiaire des €léments de la structure porteuse. Il en est de méme pour les autres types d’actions
A considérer (charge utile, pont roulant, choc, etc.). Il est donc nécessaire d’assurer pour chaque action
une descente de charge, qui permettra d’identifier de quelle fagon sont sollicités les différents éléments
porteurs. Une telle descente de charges n’est possible que si la modélisation, a savoir la définition du
systéme statique, de chaque élément porteur de la structure est faite.

Si la structure est simple, ce qui est souvent le cas, on peut se contenter du type de modélisation
évoqué ci-dessus. Si la structure est plus complexe, il peut étre nécessaire d’effectuer une analyse plus

2‘2131(1:6 al’aide dWWW‘I @@ﬁiﬁ@iﬂ{lﬂﬁ Pﬁalm eﬂlri,tfssort liaisons semi-
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2.6.2 Calcul des efforts intérieurs

Lors du dimensionnement d’une structure, on fait appel aux lois de la statique et de la résistance des
matériaux pour le calcul des efforts intérieurs (partie gauche de (2.27)). Suivant le type de structure et
les propriétés du matériau, on peut utiliser I'une des deux méthodes de calcul suivantes :

* analyse élastique, basée sur un comportement €lastique des matériaux,
* analyse plastique, tenant compte d’une plastification locale des sections.

.La figure 2.25 montre la différence entre les efforts intérieurs établis selon un calcul élastique et un calcul
plastique pour une poutre continue sur trois appuis soumise 2 une charge concentrée agissant au milieu
de chacune des deux travées égales.

Calcul élastique Calcul plastique
lQ 1Q
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2 2 2 2
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Fig. 2.25 Calcul des efforts intérieurs.

En calcul élastique, on admet que les hypotheses de la théorie d’élasticité (vol. 2) sont satisfaites.
Les conditions & remplir pour effectuer un calcul élastique des efforts intérieurs sont les suivantes :

¢ matériau ayant un comportement linéaire-élastique,
* éléments sans imperfections et petites déformations,
¢ phénomenes d’instabilité non déterminants.

Les efforts intérieurs ainsi déterminés dépendent alors directement de la charge extérieure appliquée a
la structure. Un tel calcul, qui permet la superposition des efforts, est celui qui est couramment utilisé
pour la plupart des éléments structurels de construction métallique.

Pour le calcul plastique, on admet que la ruine d’une structure se produit par formation de rotules
plastiques au droit des sections plastifiées. Ceci en gndrq e d1mmutlon de la rigidité, accompagnée

d’une deSmbunOWWWn_l@.@ né:a F e r@i€ [ e instabilité statique.
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La charge correspondant a ce mécanisme de ruine représente alors la résistance ultime de la structure.
Les conditions a satisfaire pour effectuer un calcul plastique des efforts intérieurs sont les suivantes :

¢ matériau suffisamment ductile (c’est le cas des aciers Fe E 235 et Fe E 355),
¢ capacité de rotation des sections suffisante,
* pas de phénomene d’instabilité.

Ces conditions doivent étre satisfaites pour garantir que les moments plastiques développés par les rotules
plastiques restent inchangés jusqu’a la formation de la derni¢re rotule du systeme. Les critéres précis a
vérifier pour satisfaire ces conditions se trouvent dans les chapitres 5, 11 et 12.

11 est important de souligner que la formation de toute rotule plastique ne peut se faire qu’avec une
grande rotation de la section, qui impose alors de grandes déformations a la structure, lors de sa ruine.
Ceci explique en partie pourquoi le calcul plastique des efforts intérieurs n’est effectu€ que relativement
rarement, car il pose souvent des problémes de déformation en stade de service déja. D’autres raisons
sont la difficulté de réalisation des assemblages rigides nécessaires pour assurer une redistribution des
efforts intérieurs (faibles tolérances de montage) et le manque de programmes d’ordinateurs permettant
le traitement rapide d’une telle approche.

2.6.3 Calcul de la résistance

La figure 2.26 illustre quatre niveaux du calcul de la résistance (partie droite de (2.27)). Ces différents
niveaux sont présentés en détail ci-apres.

Meécanisme de ruine Elément Section Contraintes

4] e N mm o E’\ ‘@*"
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Fig. 2.26 Niveaux de calcul de la résistance.

* Mécanisme de ruine. Une telle situation est 2 associer au calcul plastique des efforts intérieurs
abordé dans le paragraphe précédent, auquel correspond la formation de rotules plastiques qui créent une
grande déformation de la structure. Pour le dimensionnement, la condition a vérifier dans un tel cas peut
s’écrire ainsi :

qu
<iu
9= (2.28)

aa : vaeur o upyippRreCdeaie Gyt | PDF.com

qy : charge ultime correspond mécanisme de ruin
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* Elément. Il peut en I’occurrence s’agir d’'un élément soumis 2 de la compression ou 2 de la flexion.
Sa résistance ultime pourra alors étre atteinte par flambage, voilement ou déversement, avant que sa
section ne puisse étre entierement plastifiée. Pour le dimensionnement, la condition 2 vérifier est la
suivante :

R
LA
Sq< T (2.29)

Sq : valeur de dimensionnement de la sollicitation
R : résistance ultime au flambage, au voilement ou au déversement

* Section. Si aucun phénomene d’instabilité locale ne se manifeste en section, la résistance ultime
sera atteinte lorsque 1’ensemble de la section sera plastifiée (calcul plastique) ou lorsque la premiére fibre
se plastifiera (calcul élastique). On parle de calcul élastique réduit lorsque la partie comprimée de la
section se voile avant que la fibre extréme ne soit plastifiée. Pour le dimensionnement, la condition 2
vérifier est identique 2 (2.29), sauf que la résistance ultime R peut correspondre 2 I’effort normal plastique,
au moment limite élastique, au moment plastique, etc. (chap. 4). En cas de présence simultanée d’efforts
(interaction entre un effort normal et un moment de flexion, par exemple), la théorie présentée au chapitre
4 définit les formules d’interaction 2 considérer en lieu et place de (2.29).

Les différentes méthodes de calcul pour la vérification de la sécurité structurale en fonction du type
de détermination des efforts intérieurs et de la résistance en section sont résumées dans le tableau 2.27.
Les conditions 4 respecter pour appliquer ces différentes méthodes de calcul sont explicitées au chapitre 5,
dans les tableaux 5.7 et 5.8.

Tableau 2.27 Méthodes de calcul pour la vérification de la sécurité structurale.

Calcul Calcul Méthode Classe
des efforts de la de calcul de section
intérieurs résistance ultime (SIA 161) | (Eurocode 3)

plastique plastique PP 1
élastique plastique EP 2
élastique élastique EE 3
€lastique élastique réduit EER 4

* Contraintes. Selon le type de structure, de sollicitation ou de section, il peut &tre nécessaire de
déterminer la résistance sur la base des contraintes, en utilisant les régles de la résistance des matériaux
dans le domaine €lastique. Le tableau 2.28 regroupe quelques relations exprimant les conditions 2 vérifier
selon différents types d’états de contrainte, en différenciant le cas de base de la résistance des matériaux
et le cas applicable pour le dimensionnement (ol le principe de sécurité donné par (2.29) est introduit) :

* Dans le cas ol il n’y a qu’une contrainte normale o, elle se compare tout simplement a la limite
d’élasticité f de la section, selon (2.30).

' f&?iié‘l:WS&Wmti EbRR TS ATPLE Rl B o cimensione
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a un état linéaire (critere de von Mises) (vol. 2). Le critére définissant la résistance ultime dans
le cas de la superposition d’une contrainte normale ¢ et d’une contrainte tangentielle 7 est donné

par (2.31).

* En cas de cisaillement pur, la contrainte limite élastique de cisaillement 7, s’obtient a partir de
(2.31 a) en posant 0, = 0. Dans ce cas-13, le critére définissant la résistance ultime est donné

par (2.32).

Le phénoméne de la fatigue est par ailleurs un cas typique ol 1’on aura recours aux contraintes pour
vérifier la sécurité. Nous n’entrons ici pas en détail sur cette procédure, dans la mesure ol le chapitre 13
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de ce volume est consacré a la détermination de la résistance a la fatigue.

Tableau 2.28 Conditions a respecter pour vérifier la sécurité structurale en utilisant les contraintes.

Etat de contraintes Résistance des matériaux Dimensionnement
c o<fy (2.30a) | Od S% (2.30b)
Opet T o= Vo2+312<f, (231a) | Opd S% (231b)
-1 < 2.32b
T T<T= N 5 2322) | W T ( )

En plus des quatre niveaux évoqués ci-dessus, il est nécessaire de relever le cas particulier du calcul
de la résistance des assemblages. Comme ils permettent de relier entre eux les différents éléments d’une
structure métallique, on déterminera la résistance des moyens d’assemblages avec une réserve permettant
d’éviter qu’ils ne soient la cause d’une rupture prématurée de la structure. Leur résistance ultime
considérée pour la vérification de la sécurité structurale est donnée par la relation générale suivante, dont

le principe est repris dans les chapitres 7 et 8 :

R : résistance ultime considérée pour la vérification de la sécurité structurale, par exemple

dans (2.13)
R, : résistance ultime

Y : marge supplémentaire pour la résistance des moyens d’assemblages (¥ = 1.25) (correspond

_Ry

/%4

au facteur % évoqué au pargraphe 2.4.6)
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3.1 Introduction

Une bonne connaissance des matériaux utilisés en construction métallique est indispensable pour la
réalisation d’une structure, aussi bien pour sa conception, son dimensionnement que lors de son exécution.
Elle est également nécessaire pour définir la résistance des différents éléments structurels qui sont étudiés
dans la suite de ce volume. Le but de ce chapitre est donc de montrer le comportement et de définir les
caractéristiques mécaniques des matériaux et des produits laminés utilisés pour réaliser une structure
métallique.

La figure 3.1 présente 1’allure générale de la relation contrainte-déformation spécifique d’une éprou-
vette en acier de construction obtenu par un essai de traction effectué par allongement contr6lé. On peut
distinguer quatre domaines :

Domaine élastique (1). 11 s’agit de la zone dans laquelle la déformation est proportionnelle 2 la
contrainte (loi de Hooke). Dans ce domaine, on peut admettre que le diagramme est une ligne
droite définie par I’équation suivante : '

oc=Ee¢ 3.1

¢ : contrainte
E : module d’élasticité
€ : déformation spécifique

La limite d’élasticité f, correspond 2 la contrainte maximale qu’il est possible d’atteindre pour un
comportement uniquement élastique de 1’éprouvette. La déformation spécifique correspondant a
la limite d’élasticité est notée &y. Si la force engendrant la déformation est relachée avant que la
contrainte n’atteigne fy, ¢’ est-a-dire si les contraintes restent dans le domaine €lastique, I’éprouvette
revient a sa dimension initiale.

Précisons que pour &tre conforme 2 la terminologie normalisée relative a 1’essai de traction, on
devrait parler ici de résistance €lastique R, {3.1] et non pas de limite d’élasticité fy, car cette der-
niere correspond déja 2 une valeur de calcul (§ 3.2.6). Nous avons cependant choisi d’utiliser f,,
a la place de R, pour ne pas ajouter une notation supplémentaire.

Palier d’écoulement (2). Le palier d’écoulement, qui est une caractéristique propre aux matériaux
métalliques, surtout visible pour les aciers non alliés & faible limite d’élasticité, correspond 2 la
zone dans laquelle le matériau se déforme sans augmentation de la contrainte. Cette zone se situe
juste aprés le domaine é&lastique. Si on relache la force, la décharge se fait élastiquement et le
matériau, bien que revenant partiellement en place, conserve une déformation permanente.
Domaine d’écrouissage (3). Apres le palier d’écoulement, il faut 2 nouveau augmenter la
sollicitation pour accroitre la déformation. La limite supérieure de la zone d’écrouissage est appelée
résistance a la traction de Y’ acier f;. La déformation spécifique correspondant 2 la résistance 2 la
traction est notée &,.

Tout comme pour la limite d’élasticité, on devrait parler de résistance maximale R,, i la place de
résistance 2 la traction f;,.

Domaine de la striction (4). Le domaine de la striction correspond a une réduction localisée de
la section de I’éprouvette amenant la rupture du matériau, survenant pour des déformations locales
supérieures 2 &,. L’allongement de rupture est noté &,.

Les domaines (2)/\B)Af Wfqr@nerrs'alll@ @V%Ra%on@@mﬁque du matériau.



PRINCIPES DE BASE

_N 2
a—AO[N/mm]

domaine plastique fu
lg Al
W
Ao
A
T ¢ >£=-—l [%]
&y & & lo

Fig. 3.1 Allure générale de la relation contrainte-déformation spécifique de 1’acier de construction.

Pour atteindre les buts de ce chapitre, les point suivants sont abordés :

» Section 3.2. Description succincte des principales phases d’€laboration de I’acier de construction
et des différents produits des. aciéries.

* Section 3.3. Présentation des caractéristiques du matériau de construction, a savoir 1’acier et
I’aluminium employés dans les structures métalliques ainsi que le béton utilis€ dans les
constructions mixtes acier-béton. ‘

» Section 3.4. Présentation des caractéristiques du matériau utilisé pour réaliser les différents moyens
d’assemblage utilisés dans la construction métallique, a savoir essentiellement les boulons, les
goujons et les soudures.

Une partie du contenu de ce chapitre n’est donné qu’a titre de rappel, dans la mesure ol ce sont des
sujets traités plus en détail dans d’autres ouvrages (on citera notamment [3.2], [3.3] et [3.4]). Ces
informations sont donc données ici uniquement pour que le lecteur puisse trouver dans ce volume
I’ensemble des indications nécessaires au calcul de la résistance des matériaux et des produits laminés
employés en construction métallique ou mixte acier-béton.

3.2 Elaboration de I’acier et produits des aciéries

3.2.1 Elaboration de I’acier

Par la voie classique, la premiere phase de 1’élaboration de I’acier est la production de fonte, a partir
de minerai et de coke, au moyen d’un haut fourneau. Le coke joue un double réle : combustible pour
apporter la chaleur nécessaire a la fusion et réducteur pour fixer 1’oxygeéne combiné avec le fer dans le
minerai. Les méthodes récentes de production de fonte permettent un meilleur rendement et une meilleure
productivité grice a I’ajout d’oxygene servant a accélérer la combustion et au charbon pulvérisé
remplacant le coke. La fonte obtenue contient 92 4 96 % de fer, 3 4 4 % de carbone et 1 2 4 % d’autres
€léments tels que phosphore, soufre, silicium, manganése. La fonte de haut fourneau est assez fragile et
ne se préte ni au forgeage, ni au laminage. Il faut donc I’affiner en éliminant le carbone et en grande
partie les autres éléments pour obtenir un matériau facilement fagonnable.

Au XVIIT® siécle, on assiste & amélioratiop-des mél:tﬂitﬁ;ﬁ[ﬁn%e de la fonte qui annonce la
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puddlage en utilisant un four A réverbere dans lequel les gaz de combustion viennent lécher la fonte
liquide mélangée a un oxydant. Pendant cette opération, la fonte est brassée énergiquement. La température
a laquelle est effectuée cette transformation est inférieure au point de fusion du fer.

Ce n’est qu'au milieu du XIX® sicle que I’on voit apparaitre I’acier tel que nous le connaissons.
L’affinage de la fonte s’effectue alors par oxydation en utilisant de 1’air, de I’oxygéne pur ou une
combinaison air-oxygene. On distingue essentiellement deux procédés de transformation de la fonte en
acier selon que 1’on utilise des convertisseurs ou des fours a soles :

Convertisseurs

* Le convertisseur Thomas est I’'un des premiers qui permettent 1’€laboration de I’acier par affinage
au vent (air ou air + oxygene). La fonte liquide est introduite dans le convertisseur et mélangée
a une certaine quantité de chaux nécessaire a 1’élimination du phosphore par réaction chimique.
L’air est soufflé a I’intérieur de la masse en fusion et provoque la combustion du silicium, du
carbone et du phosphore. Les aciers obtenus par ce procédé sont des aciers d’usage général dont
les caractéristiques mécaniques sont toutefois inférieures a celles d’un acier Siemens-Martin. Le
convertisseur Thomas n’est plus guere utilisé et a été remplacé par les convertisseurs & oxygene
décrits ci-dessous.

¢ Les aciers affinés A I’oxygene pur sont obtenus par un convertisseur LD (Linz-Donawitz) par
exemple, en soufflant de I’oxygene pur sur la surface du bain liquide constitué par la fonte en
fusion ou par des convertisseurs permettant I’insufflation d’oxygene a travers le bain, ou encore
par des procédés mixtes permettant I’insufflation d’oxygene sur et & travers le bain de fusion. Ces
procédés conduisent & 1’obtention d’aciers dont les caractéristiques mécaniques (limite
d’é€lasticité fy, résistance a la traction f,,) sont parfois inférieures a celles de I’acier Siemens-Martin,
mais dont la ductilité (propriété des matériaux de pouvoir &tre étirés sans se rompre) et la
soudabilité (propriété des matériaux a pouvoir s’unir entre eux par soudage, en conférant au joint
les mémes caractéristiques que le métal de base) sont meilleures.

Fours a soles

* Le four Siemens-Martin permet 1’affinage de toutes sortes de fontes, par le mélange de la fonte
avec des ferrailles et de la chaux. Il peut aussi fonctionner avec des charges constituées
principalement de ferraille. Le processus d’affinage est beaucoup plus lent que pour les
convertisseurs (plusieurs heures), mais cette lenteur permet de suivre de maniere précise les
transformations du métal et d’y apporter les corrections nécessaires (adjonction d’éléments
d’alliage) afin d’obtenir les caractéristiques voulues. Il en résulte des aciers fins et spéciaux uti-
lisés par les industries mécaniques et par la chaudronnerie. Sa faible productivité et sa forte
consommation en énergie provoquent actuellement le déclin de ce type de procédé.

* Le fonctionnement du four électrique est comparable a celui du four Siemens-Martin, a la différence
pres que le chauffage est réalisé 4 I’aide d’un courant électrique. Les réactions d’affinage
s’effectuent en atmosphere neutre (et non plus oxydante), ce qui constitue 1’avantage essentiel du
four électrique. Ceci permet 1’élaboration d’aciers fins et inoxydables. Contrairement au four
Siemens-Martin, ce procédé connait un grand développement, aussi bien pour la fabrication des
aciers spéciaux que pour celle des aciers courants.

Lors de I’affinage, en méme temps que 1’oxydation des éléments tels que le carbone, le soufre et le

phosphore, on obs Wﬂﬁ (i I‘Cfl' Emfp F l&gorximc procéder a une
désoxydation de 1’@2 st Eﬁ e mr és-Yélaberation). Cette désoxydation est
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effectuée vers la fin des opérations d’affinage, en ajoutant des éléments (manganese, silicium, aluminium)
qui vont, en lieu et place du carbone, capter 1’oxygene. Suivant le mode de désoxydation utilisé, on
obtient différents types d’aciers :

* Les aciers effervescents : faible désoxydation au manganese. Les lingots d’acier effervescent
comportent des soufflures (pores) dus au dégagement gazeux se produisant lors de la solidification.
Ces aciers présentent une bonne soudabilité superficielle, par contre leurs caractéristiques
mécaniques ne sont pas trés €levées (faible teneur en carbone) et surtout irrégulires.

* Les aciers calmés : désoxydation plus complete au manganese avec adjonction de silicium et
d’aluminium. Leur teneur en carbone est plus élevée que celle des aciers effervescents; ils possédent
par conséquent des caractéristiques mécaniques plus élevées.

* Les aciers spécialement calmés : les éléments de désoxydation (Mn, Si, Ti, Nb, V) sont dosés de
maniere 2 obtenir des aciers 2 grains fins. Ces aciers sont facilement soudables et posse¢dent
d’excellentes caractéristiques mécaniques.

Il existe plusieurs procédés pour augmenter la limite d’élasticité d’un acier. Lorsque la fonte en
provenance du haut fourneau a été sufﬁsamment affinée dans I’aciérie, on obtient un matériau dont la
limite d’élasticité est de ordre de 240 N/mm?Z. Cette résistance de I'acier est atteinte depuis déja plus
de cent ans. Depuis lors, on a découvert et mis au point divers procédés destinés 2 améliorer les qualités
et augmenter la résistance des aciers. Ces améliorations ont été obtenues :

» par la réduction des défauts de la structure cristalline,
» par l'incorporation d’atomes d’éléments étrangers (alliages),
* par des traitements thermiques appropriés.

Cette évohmon a permis d’obtenir des aciers de construction possédant une limite d’élasticité dépassant
les 700 N/mm2.

I faut encore relever qu’en cette fin de XX* siécle, plus de la moitié de la production d’acier est
obtenue par recyclage. La production d’acier ne suit ainsi plus la procédure complete d’élaboration décrite
ci-dessus.

L’acier inoxydable s’obtient par alliage avec du chrome, associ€ ou non a du nickel, ceci dans des
proportions variant de 13 2 25 % pour le chrome et de 0 2 50 % pour le nickel. Il est en général inutile
d’appliguer un revétement protecteur sur la surface. La formation superficielle d’oxyde de chrome,
invisible, dur et étanche, évite une oxydation plus profonde, ceci d’autant mieux que la surface est bien
polie.

3.2.2 Traitements thermiques et mécaniques

Il est possible, par des traitements thermiques et/ou mécaniques, effectués sur les produits finis,
d’améliorer et de modifier les propriétés d’un acier. Citons bri¢vement les principaux d’entre eux.
Traitements thermiques

* Le recuit de régénération ou d’affinage structural (fig. 3.2), dit aussi recuit de normalisation,
consiste en un chauffage 2 une température de 30 a 50 °C supérieure au point de transformation
en austénite (point A3) qui se situe entre 912 et 727 °C selon la quantité de carbone dans I’alliage,
suivi d’un maintien pendant une courte période a cette température, puis d’un refroidissement 2

P’air. Le but e@ §: 3 ner son grain et de
diminuer les conséquences négatives des déformations 3 chaud et A froid que la piece a subi.
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* Le recuit de détente consiste en un chauffage de la piece a une température comprise entre 550
et 650 °C, donc en-dessous du point de transformation A; de la structure existante (le point Aq,
a 727 °C, correspond au début de la transformation en austénite), suivi d’un maintien 2 cette
température, puis d’un refroidissement lent (fig. 3.2). Le but de cette opération est d’atténuer les
contraintes résiduelles dans les piéces moulées, forgées, soudées ou laminées.

* Le durcissement par trempe consiste en un chauffage a une température supérieure au point de

transformation du métal en austénite, suivi d’un maintien 4 cette température, puis d’un
refroidissement rapide (fig. 3.2). On obtient ainsi des constituants métallographiques plus durs
que lors d’un refroidissement lent. La vitesse de refroidissement doit &tre adaptée a la composition
du métal et dépend de la nature du bain de trempe (eau, solution saline, plomb fondu, etc.). L’intérét
de la trempe est d’augmenter d’une fagon importante les caractéristiques mécaniques de résistance
de certains aciers.
L’acier d’une pitce qui a subi une opération de durcissement par trempe est caractérisé par une
dureté plus élevée. Cette dureté s’accompagne dans certains cas d’une grande fragilité (manque
de ductilité des matériaux) et de 1’existence de contraintes résiduelles. En général, une telle piece
ne peut pas étre utilisée telle quelle et doit subir un revenu.

e Le revenu aprés trempe est un traitement thermique servant a ajuster la ténacité d’un acier trempé,
c’est-a-dire A atténuer sa fragilité. La ténacité est la propriété des matériaux d’étre a la fois
déformables et résistants (dans le diagramme contrainte-déformation spécifique, la ténacité
correspond a la surface sous la courbe 0-£). Le revenu consiste 4 chauffer le métal a une température
relativement basse (inférieure au point de transformation en austénite), ceci pour diminuer la dureté
de l’acier et éliminer une partie des tensions, puis 2 maintenir cette température et a refroidir plus
ou moins rapidement suivant la forme de la piece (fig. 3.2). L’opération de revenu doit &tre
effectuée aussitdt la trempe terminée.

Recuit Recuit Trempe
de régénération de détente etrevenu
T 4 T A

A A
3 o v3

Ay [ Ay

P v A Z

- ¢ !

trempe revenu

Fig. 3.2 Courbes de température pour le recuit de régénération, le recuit de détente, la trempe
et le revenu (tiré de [3.5]).

Traitements mécaniques

On peut modifier les propriétés d’un acier par des traitements mécaniques. Lors d’un laminage par
exemple, on observe une modification de la structure cristalline originelle. Les cristaux sont fragmentés,

resserrés entre eux jeptés,, d ﬁ é,ﬁ:lf i rP iege- 1l une différence de
comportement entrmmm 1 rm S 'étém es de 1’acier sont
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améliorées dans la direction du laminage mais diminuées dans le sens perpendiculaire. Ce phénomene
est appelé corroyage.

Les opérations de pliage ou d’étirage sont des traitements mécaniques souvent effectués a froid. Elles
engendrent des déformations plastiques dues au dépassement de la limite d’élasticité de 1’acier. Ces
déformations ont pour conséquence un écrouissage du métal. L’effet de I’écrouissage est d’augmenter
la limite d’élasticité dans la direction de I’allongement et de diminuer la ductilité et la ténacité; en génie
civil, I’écrouissage trouve plusieurs applications: profilés laminés a froid, cibles étirés pour ponts
suspendus, quelques types de barres d’armature, etc.

Considérons la courbe contrainte-déformation spécifique d’une éprouvette soumise a un effort normal
de traction (fig. 3.3). En appliquant un effort de traction au-dela de la limite d’é€lasticité fy, jusqu’au point
C de la courbe o-¢, et en relachant ensuite la force, 1’éprouvette étirée va conserver une déformation
spécifique permanente &g. Si 1’on applique 2 nouveau un effort de traction, I’éprouvette va se comporter
élastiquement de 0’ & C puis va entrer directement dans le domaine d’écrouissage. Il n'y a donc plus de
palier d’écoulement. Par conséquent, 1’allongement de rupture &, est réduit et 1’acier est moins ductile
et moins tenace que le matériau de base non écroui. La nouvelle limite d’élasticité f)’, qui correspond
en fait 3 une limite apparente d’élasticité puisqu’il n’y a plus de palier d’écoulement, est par contre
supérieure 2 la limite d’élasticité primitive fy.

— apres écrouissage
———avant écrouissage

— £ [%]

Er

Fig. 3.3 Effet de I’écrouissage.

3.2.3 Produits laminés & chaud

Une fois terminées les phases d’affinage de I’acier, le métal en fusion est coulé dans des lingotitres.
Mais I’acier ne peut généralement pas étre utilisé en lingots par les industries transformatrices ou les
utilisateurs directs. Ces lingots sont donc réchauffés puis transformés par laminage 4 chaud. Le laminage
consiste A écraser le métal, préalablement réchauffé, entre deux cylindres dont les sens de rotation sont
opposés. Une premiere phase de dégrossissage est effectuée dans un laminoir spécial appelé blooming
ou slabbing, suivant que le produit doit présenter une section carrée (bloom) ou rectangulaire (brame)
(fig. 3.4). Pour la finition, le matériel utilisé varie selon la forme des produits finis ; on utilise des cylindres
cannelés pour les profilés et des cylindres lisses pour les t6les.

Un procédé plus récent que la coulée classique passant par des lingots est la coulée continue. Dans
ce procédé I’acier n’est plus coulé dans plusieurs lingotitres, mais il est coulé dans un moule sans fond
en cuivre refroidi a I’eau. I se solidifie pendant son passage et ressort de fagon continue sous forme de
barre carrée ou rectangulaire selon la section du moule. Le boudin d’acier sortant de 1a machine de coulée
continue est sectionnée 2 la longueur voulue par un chalumeau. Ce procédé présente 1’avantage de
supprimer !’ étape des lingots pouréquels un récl&ﬁlfe\r;eﬁ intermédiaire est nécessaire et de diminuer

la durée de fabricaddyf WNddfig{ @ N F.com
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[ Laminoirs dégrossisseurs J
- . <l a2 120 mm
a 2120 mm .ﬁia Bloom Produits Brame % b 550 mm
semi-finis H
= ’
a o Train
P Train de laminage
de laminage continu &
A profilés larges
bandes

Profilés laminés
Fers marchands | Pproduits Produits plats

I Palplanches finis | Toles

3 Rails
-

-

Fig. 3.4 Phases principales du laminage a chaud.

Nous décrivons ci-aprés les différents produits finis que 1’on peut obtenir sur le marché et dont la
plupart figurent, avec leurs caractéristiques, dans de la documentation fournie par les producteurs [3.6].
Les produits utilisés couramment sur le marché suisse sont répertoriés dans les tables SZS C5.

Profilés en double té
On peut classer les profilés en double té en deux groupes (fig. 3.5) :

* Les profilés en double té a ailes étroites, dont le moment d’inertie I, est petit vis-a-vis du moment
d’inertie 1. Le poids par metre courant (poids unitaire) de ces profilés est relativement faible; ils
sont utilisés principalement comme éléments fléchis. On distingue la série légere IPE, dont les
ailes sont d’épaisseur constante, et la série INP, légérement plus lourde, avec les faces internes
des ailes inclinées.

» Les profilés en double té a larges ailes, dont le moment d’inertie I, est plus élevé que celui des
profilés 2 ailes étroites. Ils trouvent de multiples applications : éléments sollicités en flexion, en
flexion gauche ou soumis 2 un effort normal. On distingue trois types de sections : HEA, HEB
et HEM. Pour une distance entre les deux ailes égale, le HEA est le plus léger et le HEM est le
plus lourd. Pour une inertie égale, le HEA est A nouveau le plus léger, mais ses dimensions seront
supérieures 2 celles d’'un HEB et nettement supérieures 2 celles d’'un HEM. Remarquons que la
distance entre les faces intérieures des ailes est identique pour des profilés HEA, HEB et HEM
de méme numéro : cette particularité peut étre intéressante pour la conception de certains assem-
blages.

Depuis quelques années, on trouve sur le marché une nouvelle série de profilés : les profilés HHD,

créés spéciale ré(lisat He@ v @.En mement des profilés
appelés W, l\m qui so'nﬁg {1s n :)lub eltEc; - éﬁgrg urs dimensions sont
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sensiblement différentes de celles des profilés européens, mais la série compléte peut étre com-
parée 2 la série des doubles tés européens.

Ailes étroites Larges ailes

INP 300 IPE 300 HEA 300 HEB 300 HEM 300 HHD 320 x 451
|
|

m [kg/m] 542 422 88.3 117 238 451
A [mm?] 6900 5380 11300 14 900 30300 57400
I, [10°mm'] 980 836 1826 251.7 592.0 1492
I, [10°mm') 451  6.04 63.1 85.6 194.0 406.1

Fig. 3.5 Exemples de profilés en double té.

Précisons que des profilés en té peuvent étre obtenus 2 partir des profilés en double té IPE, HEA et
HEM en effectuant une coupe longitudinale & mi-hauteur de I’dme. Cela donne les séries des demi-
profilés désignés respectivement par IPET, HEAT et HEBT.

Profilés U

Les profilés U (fig. 3.6) sont souvent utilisés comme éléments secondaires. En Europe, on distingue
les séries UNP avec les faces internes des ailes inclinées et UAP 2 épaisseur d’ailes constante.

UNP300 UAP300

z ¥4
m [kg/m] 46.2 422
A [mm?] 5880 5860
I, [10°mn]  80.03 81.7
I (10%mnt] 495 5.62

WWW . GeriebsixdRDF.com



MATERIAUX 65

Fers marchands
Les fers marchands (fig. 3.7) comprennent :

* les corniéres 2 ailes égales ou inégales, mises en ceuvre surtout dans la réalisation des treillis,

* les fers T & 8me haute (TPH) et les fers T a semelle large (TPB), employés comme éléments
secondaires (2 ne pas confondre avec les demi-profilés IPET, HEAT et HEBT qui sont des profilés
en double t¢ dont la coupe longitudinale est effectuée généralement par I’entreprise),

* les fers Z, essentiellement utilisés comme éléments secondaires,

¢ les fers plats utilisés par exemple dans la réalisation de poutres composées soudées de petites
dimensions ou pour raidir des plaques (largeur maximale : 150 mm),

* les fers ronds et les fers carrés, utilisés comme barres de treillis ou de contreventement.

Corni¢res  Cornitres Fers T Profilés Z Fers Fers Fers
A ailes 2 ailes plats ronds carrés
égales inégales

FLA RND VKT

Fig. 3.7 Exemples de fers marchands.

Produits plats

Parmi les produits plats, on distingue entre les larges-plats et les tdles (fig. 3.8). Les larges-plats sont
des feuilles d’acier laminées & chaud sur les quatre faces. Etant donné le laminage dans le sens de la
longueur, ces larges-plats ont un sens préférentiel (meilleure résistance en long qu’en travers). Leurs
dimensions varient dans les limites suivantes : largeur 160 & 600 mm, épaisseur 5 2 50 mm.

Les tdles sont laminées & chaud seulement sur les grandes faces. Leurs arétes sont brutes de laminage
ou coupées 2 la cisaille ou au chalumeau ; elles sont subdivisées selon les normes en trois catégories :

¢ les tdles fortes, épaisseur t 2 5 mm,
* les tdles moyennes, 5 mm >t = 3 mm,
¢ les tdles fines, t < 3 mm.

Les tdles fines ont un emploi limité en construction métallique en raison de leur souplesse et de leur
faible épaisseur (danger de corrosion).

Larges plats FLB Téles BLE
bord laminé bord brut
sens du sens du
laminage laminage
52 50 (100) 2 4mm
) lusoacooaoom l l 1000 A 2000 1

WWW. GenieCivilPRF.com
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3.2.4 Produits fagonnés a froid

Les produits fagonnés a froid sont caractérisés par leur forme parfois assez élaborée et par leur faible
épaisseur; ce sont surtout des toles minces et plus rarement des profilés (fig. 3.9). Les profilés tubulaires
n’entrent pas directement dans cette catégorie de produits, comme nous allons le voir au paragraphe
3.255. :

Toles minces Profilés
NSNS\ S i B
Z
by S VA VAN V A o 'Y

Fig. 3.9 Exemples de produits fagonnés 2 froid.

Il existe actuellement une grande variété de tles fagonnées a froid. Citons la tle ondulée ou nervurée
(en général galvanisée) utilisée pour les couvertures de toits et les toles profilées employées comme
coffrages perdus en construction mixte. Les toles stri€es, dont la surface présente un relief en losanges,
trouvent une application dans la confection de platelages de passerelles légeres. Les caractéristiques et
les domaines d’application de ces tdles sont décrites en détail dans le volume 11.

Les profilés laminés a froid sont utilisés pour des structures légeéres (serres, couverture provi-
soire, ...) et plus particulitrement dans les constructions standardisées. Ils présentent I’avantage d’étre
tres 1égers, facilement transportables et s'obtiennent dans un grand choix de formes [3.7].

3.2.5 Profilés tubulaires

Dans la série des profilés tubulaires, il existe des tubes carrés, des tubes rectangulaires et des tubes
ronds (fig. 3.10). Ils sont subdivisés en deux catégories : les tubes sans soudure et les tubes soudés. Les
tubes sans soudure sont obtenus 2 partir de lingots ou de fers ronds laminés a chaud. Les seconds sont
fabriqués avec un produit plat étiré a froid, puis roulé a froid dans une série de galets (formage en continu)
ou 2 I’aide de presses. Les toles sont ensuite soudées par des procédés automatiques. La soudure décrit
une courbe hélicoidale autour de I’axe du cylindre ou suit une génératrice. Les profilés tubulaires sont
de plus en plus employés en construction métallique et plus particuli¢rement dans la réalisation de treillis.
Ils sont plus chers que les profilés usuels mais présentent I’avantage, par rapport au flambage, d’avoir
une inertie identique selon les deux axes. De plus ils sont souvent préférés pour des raisons esthétiques.

Profilé Profilé Tube
creux creux
carré rectangulaire

O

WWW £38RieCIMURIAE.com
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Outre les produits laminés a chaud et les produits fagonnés a froid, on distingue encore d’autres
procédés de mise en ceuvre de I’acier, comme par exemple le forgeage (fagonnage par choc ou par
pressage) et le moulage (métal en fusion coulé dans des moules).

3.2.6 Imperfections des produits laminés
Variation de la résistance

Comme nous I’avons déja mentionné au paragraphe 2.4.5, les caractéristiques des matériaux varient
d’un élément 2 1’autre ou méme d’un point 4 1’autre du méme €lément. La figure 3.11 montre un exemple
de variation de la résistance élastique R, (sect. 3.1) d’un acier Fe E 355 contr6lé lors de sa production.
Une telle dispersion montre que la limite d’élasticité f, utilisée pour le calcul (325 N/mm? pour des
éléments d’épaisseur 2 50 mm en acier Fe E 355 ) correspond a une certaine valeur caractéristique de
la résistance élastique R,, « garantie» par les producteurs.

%1 |
30+ v 60 essais de traction
K1fy selon acier Fe E 355
04 | SlAl6l 1250 mm
10 1+
0 ' * 1 R, [Nmm?]
350 400

Fig. 3.11 Variation de la résistance €lastique d’un acier Fe E 355.

La variation de la résistance €lastique R, illustrée 2 la figure 3.11 permet de bien comprendre les
remarques faites en début de chapitre (sect. 3.1) au sujet de la définition de la limite d’€lasticité f, et de
la résistance 2 la traction f;,, qui sont toutes deux des valeurs de calcul qui permettent, en utilisant les
facteurs de résistance et de charge définis dans les normes (§ 2.4.6), de garantir le degré de sécurité
requis.

Tolérances de laminage

Si I’on compare les dimensions réelles d’un produit laminé avec ses dimensions théoriques, on peut
constater des différences notables. Ces différences sont les conséquences de 1’imperfection des outillagés
utilisés lors du laminage et des déformations se produisant lors du refroidissement des profilés laminés
A chaud; c’est pourquoi des tolérances de laminage ont été introduites. On appelle tolérance 1’écart
admissible entre la dimension réelle et la dimension théorique recherchée. Cet €cart s’exprime par une
valeur dimensionnelle ou par un pourcentage donnés en général par des normes. Dans certains cas
particuliers, le maitre de 1’ouvrage peut imposer des valeurs plus restrictives. La figure 3.12 montre

e e S A PP Ly ororoine.
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La norme européenne prEN 1090-1 [3.8) définit des tolérances dont certaines valeurs sont quelque
peu différentes de celles contenues dans les tables SZS C5 et dans la norme SIA 161.

Dimension Perpendicularité Centrage de Planéité de
de la section et planéité des ailes I'dme _ I'dme
=
P1
d h L f
t :
P2
2ct3mm ¢+2mm pp £ 3.6mm ft1.5mm
ht3mm d+1.5mm p2 £2mm

Fig. 3.12 Tolérances de laminage pour un profilé HEA 300 (selon les tables SZS CS5).

Les imperfections géométriques ont diverses incidences pratiques, notamment certaines difficultés
d’accostage de toles ou d’autres éléments de construction en cas de soudage. Pour éviter au maximum
les difficultés qui pourraient se rencontrer lors de la phase de montage d’ume structure, il est
particuliérement important de soigner la conception des détails de construction. La figure 3.13 montre
comment éliminer les problémes de tolérances pour deux cas concrets :

* dans le cas des profilés en double té fermés sur les cbtés, on peut éliminer les problémes de
tolérances (perpendicularité et planéité des ailes, largeur des fers plats, hauteur de la section) en
choisissant de souder les plaques sur I’extérieur des ailes au lieu de les placer entre les ailes;

* pour les raidisseurs, on aura avantage a les concevoir moins haut que la hauteur intérieure du
profilé, pour ne pas avoir 2 les ajuster aux dimensions réelles du profilé.

Profilés fermés sur les c6tés Raidisseurs d'appuis
L | L |
. ! ! !
| ! | |
| | | |
. . R ik wTH L 7 T
) wj _ Lil [
peu sensible sensible peu sensible sensible

Fig. 3.13 Incidence des tolérances de laminage sur la conception des détails de construction.

3.2.7 Contraintes résiduelles

Dans un profilé laminé, les contraintes résiduelles peuvent étre d’origine thermique ou mécanique.
Les contraintes résiduelles d’origine thermique sont dues au refroidissement inégal des diverses parties
du profilé aprés le laminage : I’exzémité deg ailes d’un profilé se refroidit en effet plus vite que leur

centre, car la surfafg\ Ak /A¢f{Aifliséeme@ par| eleyy b P@lﬁm}@@tﬁi}liqua I’origine des
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contraintes résiduelles, nous pouvons raisonner en considérant des barres fictives A, B et C dans I'aile
d’un profilé (fig. 3.14). Pour représenter leur liaison 2 I’intérieur du profilé, admettons que ces trois
barres sont reliées entre elles par deux gros éléments de rigidité EI infinie. L’origine des contraintes
résiduelles peut alors s’expliquer de la fagon suivante :

* A la sortie du laminoir, les trois barres sont chaudes; on peut considérer qu’elles sont toutes a la
méme température.

¢ En cours de refroidissement, les barres A et C (correspondant a I’ extrémité des ailes) se refroidissent
en premier. Ce refroidissement provoque une contraction de ces barres et comprime la barre B,
puisque celle-ci est liée aux barres A et C. La compression de la barre B se fait sans provoquer
d’efforts internes, car elle est encore chaude et donc malléable.

¢ Lorsque la barre B se refroidit a son tour, son raccourcissement est empéché par les barres A et
C qui sont déja froides. Ce raccourcissement de la barre B provoque ainsi des efforts de compression
dans les barres A et C tout en se mettant elle-méme en traction.

Sortie de En cours de Alafindu
laminoir refroidissement refroidissement

o

de refroidissement
plus lente

Fig. 3.14 Origine thermique des contraintes résiduelles.

De fagon générale, on peut dire que les parties qui se refroidissent en premier sont finalement
comprimées et celles qui se refroidissent en dernier sont tendues. Sur I’entier d’une section, on obtient
finalement un état auto-équilibré des contraintes résiduelles (leur intégrale sur la section est nulle).

Ainsi, pour un profilé en double té, les différences de température d’un point a 1’autre entrainent une
différence de dilatation des fibres correspondantes, c’est-a-dire que les fibres les plus froides empéchent
le raccourcissement des fibres chaudes. Par conséquent, les fibres se refroidissant en dernier seront tendues
et les autres comprimées. La figure 3.15 montre ’allure de la répartition des contraintes résiduelles (leur
valeur peut &tre du méme ordre de grandeur que la limite d’élasticité du matériau) dans une
section intermédiaire d’un profilé en double té a larges ailes (les contraintes résiduelles dans une
section d’extrémité sont nulles).

,ﬁc tion A)
s proﬁll&Q)mté a larges ailes.

50s
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La seconde origine des contraintes résiduelles est mécanique. Elles sont dues au dressage a froid d’un
profilé. Cette opération consiste 2 rendre rectiligne un profilé qui s’est exagérément courbé lors de sa
fabrication. Ce cas se rencontre généralement lors du refroidissement d’un profilé aprés sa sortie du
laminoir.

Pour les éléments de construction destinés 4 des ouvrages importants, il est possible d’atténuer les
contraintes résiduelles d’origine thermique et mécanique en appliquant un recuit de détente aux €éléments.
Ce traitement thermique est appliqué apreés laminage. Nous verrons au chapitre 4 quelle est ’incidence
des contraintes résiduelles sur les hypothéses de calcul et le dimensionnement.

3.3 Caractéristiques des matériaux de construction

Les caractéristiques principales des différents matériaux de construction sont examinées dans cette
section. Il s’agit plus particulierement des métaux employés couramment dans les structures, & savoir
I’acier de construction et I’aluminium, et des matériaux utilisés en complément de I’acier dans les
structures mixtes, 4 savoir le béton et 1’acier d’armature.

3.3.1 Acier de construction

Certaines caractéristiques mécaniques d’un acier telles que résistance a la traction, limite d’élasticité,
allongement de rupture, sont définies par I’essai de traction sur éprouvette qui permet d’établir le
diagramme contrainte-déformation spécifique (fig. 3.1). Dans la figure 3.16, on a tracé la relation
contrainte-déformation spécifique des deux principaux types d’acier utilisés dans la construction (Fe E 235
et Fe E 355), o I'on a admis un comportement parfaitement linéaire du matériau jusqu’a la limite
d’élasticité. Si I’allure des deux courbes données a la figure 3.16 correspond 2 celle obtenue lors d’un
essai de traction, les valeurs numériques qui y sont indiquées correspondent 2 des valeurs de calcul
(§ 3.2.6).

o [Nmm?)

Fe E 235

e +—i £(%)
=0.1% =1% =15% =25%

Fig. 3.16 Diagrammes contrainte-déformation spécifique des aciers Fe E 235 et Fe E 355.

Les valeurs de calcul normalisées des principales caractéristiques des aciers de construction sont les
suivantes :

e module d’élasticité : E =210 000 N/mm? = 210 kN/mm?
¢ module de glissement 1 kKN/mm?,

e coefficient dy(\.LWcW laﬁanllsaCfgﬂ(P‘D =FB- CO m
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o coefficient de dilatation thermique
e charge volumique

o = 1075/°C
y=78.5 kN/m>

L’Eurocode 3 (§ 3.2.5) propose comme seule différence avec les valeurs ci-dessus un coefficient de
dilatation thermique ar = 1.2 - 1075/°C.

La contrainte f, correspondant a la limite d’élasticité est fonction de l’epalsseur du produit. Ceci est
di principalement au fait que la structure cristalline du métal subit des modifications lors du laminage
(§ 3.2.2). Ces dernieres ont pour conséquence que les pi¢ces minces, soumises 2 plusieurs passes de
laminage, ont une limite d’élasticité supérieure 2 celle des produits de forte épaisseur.

Un acier est défini par ses caractéristiques chimiques, physiques et mécaniques. En construction
métallique, on utilise des aciers dont les caractéristiques sont définies par des valeurs minimales ou
maximales, prescrites par des normes. La norme SIA 161, basée sur 1la norme EN 10 025 [3.9], donne
les indications concernant ces valeurs. Il existe plusieurs types de classification des aciers, basés soit sur
leur composition chimique (aciers alliés, aciers non alliés, etc.) soit sur leurs caractéristiques mécaniques
(résistance A la traction, limite d’élasticité). La classification couramment utilisée en construction
métallique est du deuxiéme type : on désigne un acier par sa nuance et sa qualité.

Nuance d’acier

La nuance d’un acier est définie 2par sa limite d’élasticité Jfy- Un acier ayant une valeur nominale de
la limite d’€lasticité f, = 235 N/mm~ est appel€ acier Fe E 235 (Fe pour fer, E pour limite d’élasticité).
Le tableau 3.17 donne la désignation et quelques caractéristiques des principaux aciers de construction.
On prétera particuliérement attention 2 la correspondance entre la désignation utilisée actuellement en
Suisse selon la norme SIA 161 (1989) utilisée dans ce volume, celle définie par la norme européenne
EN 10 027-1 [3.10] et I’ancienne désignation utilisée dans 1’édition de 1979 de 1la norme SIA 161.

Tableau 3.17 Désignation et caractéristiques des principaux aciers de construction.

Nuance d’acier Limite Résistance | Allongement Désignations
selon d’élasticité¢ | a la traction | de rupture ou utilisation
SIA 161 [EN 10027-1f SIA 161 | f (N/mm?] £y (N/mm?] & [%]
(1989) (1992) (1979) ¢)) 1) 2)

Fe E 235 $235 Fe 360 235 360 26 Acier doux
Fe E 275 $275 275 430 22 Acier pour profilés creux
Fe E 355 85355 Fe 510 355 510 22 Acier a haute résistance
Fe E 460 5460 460 550 17 Acier 2 grain fin

(1) valeurs de calcul valables pour des épaisseurs < 16 mm
(2) valeurs minimales valables pour des épaisseurs < 40 mm

Le fer puddlé, dont nous avons déja parlé au paragraphe 3.2.1, a des caractéristiques mécaniques
relativement différentes de celles de 1’acier de construction actuel. Ce matériau est fortement anisotrope
et sa résistance varie beaucoup selon la direction de I’effort appliqué. Si la limite d’élasticité dans le sens
du laminage est de 220 N/mm? (valeur de calcul), celle-ci est beaucoup plus faible dans les autres
directions. Son module d’élasticité peut quant 2 lui varier entre 175 et 190 kN/mm2. Une autre différence
trés importante par rapport a 1’acier de construction actuel est 1’allongement 2 la rupture &, : si ce1u1 -ci
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Les caractéristiques mécaniques des aciers inoxydables sont fortement variables selon le type
d’alliage : on distingue en effet les familles d’acier inoxydable ferritique, martensitique, austénitique et
duplex. Dans le domaine de la construction, ce sont les aciers inoxydables austénitiques qui sont
essentiellement utilisés (désignations V2A ou V4A par exemple). Si leur module d’élasticité est
relativement bien défini (190 a 200 kN/mmz), leur limite d’élasticité et leur résistance 2 la traction varient
beaucoup selon le type d’alliage et de traitement thermique : c’est ainsi que la limite d’élasticité fy de
I’acier inoxydable austénitique peut varier entre environ 200 et 950 N/mm? et son allongement a la
rupture &, entre environ 4 et 40 %. Par rapport aux aciers de construction, les aciers inoxydables nécessitent
notamment une attention particuliére concernant leur soudage, leur pergage et leur traitement de surface.
Pour d’avantage d’informations, on consultera la littérature spécialisée [3.1] [3.4] [3.11] [3.12] et les
catalogues des fournisseurs.

Qualité d’acier

Sous certaines conditions d’utilisation, les constructions soudées ont révélé que 1’acier pouvait étre
sensible A un type de ruine appelé rupture fragile. Afin de mesurer la résistance a la rupture fragile des
aciers, un essai a été introduit ; I’essai de résilience. Ce dernier consiste & rompre par choc une éprouvette
entaillée dont la température est prescrite. On mesure par cet essai 1’énergie qui est absorbée par
I’éprouvette au cours de sa rupture. Cet essai permet de juger la résistance au choc d’une éprouvette
entaillée et sa propension 2 la rupture fragile. L’appareil permettant la réalisation de cet essai est appelé
mouton pendulaire de Charpy. Il indique, au moyen d’un curseur entrainé par le pendule, I’énergie utilisée
pour rompre 1’éprouvette, ceci a I’aide d’une échelle étalonnée fixée sur le chéssis de ’appareil. La
norme SIA 161 utilise les valeurs résultant de I’essai Charpy défini dans la norme EN 10 045-1 [3.13]
qui utilise une éprouvette normalisée (ISO) entaillée en V reposant sur deux appuis (fig. 3.18) dont les
extrémités sont retenues par deux butées : on parle alors d’éprouvette a entaille en V (ou Charpy V). La
longueur de I’éprouvette est de 55 mm et sa section est de 10 x10 mm. Les dimensions du marteau, dont
la vitesse au moment de la rupture de 1'éprouvette est de 5.0 & 5.5 m/s, ainsi que les dimensions de
I'entaille sont également normalisées.

choc

Ii R=025 ]
; 4 3

55 mm l
T

Fig. 3.18 Eprouvette normalisée pour I’essai Charpy.

On appelle, résilience 1’ énergie de rupture ramenée ou non 2 la section sous entaille de I'éprouvette :
elle s’exprime donc en joules ou en joules/cm?. Les notations précises pour cette résilience sont :

* KV pour la résilience sur éprouvette ISO 2 entaille en V en joules,
+ KCYV pour la résilience sur éprouvette ISO a entaille en V en joules/cmz.

La figure 3.19 dgmw‘ﬁnp@ ’F‘u' ggi‘? { E? rgsifi ur une éprouvette a
entaille en V selon que la vitesse'd migm: es[ evee (c (ii espsm jn:;fn uc) ou lente (essai statique).
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Ces deux courbes montrent bien que la résilience des aciers de construction utilisés dans le domaine du
génie civil est fonction de la température et de la vitesse de chargement.

résilience
? (1 ou {}/em?]
vitesse lente
(essai statique) .~
/

choc
(essai dynamique)

= T [C]

Fig. 3.19 Résultats d’essais de résilience sur une éprouvette Charpy V.

En mesurant la résilience, il est possible de différencier les aciers les uns des autres et de définir la
qualité d’un acier, que I’on symbolise par une lettre. Par exemple, la désignation d’un acier doux (acier
non alli€ 2 faible teneur en carbone) de qualité B s’écrit Fe E 235 B. De maniére générale, les aciers les
plus couramment utilisés sont les suivants (B désigne un acier de basse qualité et DD un acier de haute
qualité) :

« FeE235B,CetD,

« FeE275B,CetD,

« FeE355B,C,D, et DD,

« Fe E 460 KGN et Fe E 460 KTN.

Notons que la résilience n’est pas une indication directe du risque de rupture fragile d’une structure
métallique : celui-ci dépend également de la température de service et de la dimension de I’élément de
construction. C’est ainsi que dans le domaine du batiment, un acier de qualité B est suffisant pour des
éléments de moins de 40 mm d’épaisseur, tandis qu’un acier de qualité C ou D est nécessaire pour réaliser
la structure d’un pont-route [3.14].

L’Eurocode 3 (annexe C) donne une méthode de calcul permettant de déterminer le choix de la nuance
et de la qualité de ’acier en fonction des conditions d’usage de la construction.

Influence de la température

Si la basse température rend I’ acier fragile, 1a haute température réduit les différentes caractéristiques
de I'acier de construction. Ceci concerne particuliérement le domaine de la protection incendie (vol. 11)
pour lequel I’acier a une mauvaise réputation bien qu’il soit incombustible. On lui reproche de n’avoir
qu’une faible résistance au feu et d’en faciliter la propagation par conduction de chaleur. Notons cependant
que la sécurité de personnes se trouvant a 1’intérieur d’un bétiment lors d’un incendie est influencée par
de nombreux parametres (chaleur, fumée, chemins de fuite, ...) dont la résistance au feu n’est de loin
pas le plus important.

La ruine d’éléments porteurs en acier est provoquée par ’'influence de trois causes :

» perte de rigidité (diminution de

-+ perte de résigfy A @@L | VIIPDF.com

e dilatation.



74 PRINCIPES DE BASE

La figure 3.20 montre I’évolution du module d’élasticité et de la limite d’élasticité en fonction de'la
température selon [3.15].

fy, E (% de leur valeur & 20 °C)

0 t + t t F——rt +—— T [°C]
0 100 200 300 400 500 600 700

Fig. 3.20 Modification du module d’élasticité et de la limite d’élasticité de 1’acier de construction
en fonction de la température.

Fatigue

Sous I'effet de charges répétées, comme le passage de camions sur un pont, la circulation de trains
sur un pont-rail ou les opérations fréquentes de levage et de mouvements de charge dans les ponts roulants,
certains €léments peuvent se fissurer, particulierement dans des zones situées au droit des attaches ou
des joints soudés. Le principe de la vérification de la résistance a la fatigue est basé sur la notion de la
différence de contrainte, sur le nombre de cycles de charges se produisant pendant la durée de vie de
I’ouvrage et sur le type de détail de construction considéré. Ce dernier parametre n’implique pas le
matériau en lui-méme, mais plusieurs facteurs, entre autres la forme du détail, les anomalies des soudures
et les concentrations de contrainte (chap. 13).

3.3.2 Aluminium
Elaboration

L’aluminium (Al) est tiré de la bauxite qui est de I’hydrate naturel d’alumine mélangé avec de I’oxyde
de fer et de la silice. La production industrielle de I’aluminium se fait en deux étapes :

¢ préparation de I’alumine calcinée (Al»O3) 2 partir de la bauxite,
¢ réduction de I’alumine par électrolyse.

La fabrication de I’alumine nécessite une importante quantité d’énergie et des manutentions
importantes. De plus, 4 4 6 t de bauxite donnent 2 t d’alumine et finalement 1 t d’aluminium, ce qui
explique que I'usine d’alumine est souvent placée a proximité immédiate d’une centrale électrique ou
de la mine de bauxite, au bord d’une riviere navigable ou directement en bord de mer.

L’alumine parvient en Suisse sous la forme d’une poudre blanche trés fine. Elle est soluble dans la
cryolithe 2 la température de 1000 °C (I’addition de cryolithe abaisse de 2000 °C a 1000 °C le point de
fusion du bain électrolytique). Il s’agit de 1’électrolyse d’un corps fondu (alumine) a haute température
(1000 °C) et non dissous dans 1’eau.

Le four est constitué par la cuve d’électrolyse elle méme. L’anode (pdle positif) est constituée par

des électrodes en charbon et la caﬁe (pdle- t de carbone aggloméré du fond
de la cuve. Le pas Ié ll I;I(R ne tension de 4.5 a
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5V) maintient la température de fusion de I’alumine dissoute et décompose 1’alumine en aluminium et
en oxygene. Pour produire 1 t d’aluminium, il faut environ 2 t d’alumine, 0.5 t de charbon d’électrodes,
0.05 t de cryolithe et 14 000 kWh d’énergie électrique. Un four de 100 000 A produit environ 800 kg
d’aluminium par jour.

Propriétés physiques, chimiques et technologiques de I’aluminium

On distingue deux types d’aluminium, livrés en feuilles laminées, en fil et en barres profilées obtenues
par tréfilage et filage 2 la presse :

* L’aluminium vierge qui est un aluminium de premiere fusion, coulé en lingots dans 1'usine
productrice.
¢ L’aluminium dit de seconde fusion obtenu dans les usines de laminage par refonte de leurs déchets.

L’aluminium pur étant plut6t mou, il est généralement modifi€ par 1’adjonction d’autres métaux afin
d’obtenir des alliages qui peuvent avoir des caractéristiques tres différentes. La figure 3.21 compare les
diagrammes contrainte-déformation spécifique de 1I’acier Fe E 235 et de I’alliage Al-CuMgl1 (Avional).
On y met également en évidence la définition de la limite apparente d’élasticité oo utilisée comme
référence pour déterminer la limite d’élasticité de matériaux ne présentant pas un palier d’écoulement
comme celui des aciers de construction.

5009 00 e

~~.._ FeE355

___________ Al-CuMgi
250 Fe E 235
0 T T 1 T - £[%]
0 -5 10 15 20

Fig. 3.21 Diagramme contrainte-déformation spécifique d’un alliage d’aluminium.

Tout comme pour 1’acier inoxydable, les caractéristiques des différents alliages d’aluminium varient
beaucoup; le tableau 3.22 donne une idée de leur domaine de variation selon [3.1]. Relevons la faible
valeur du module d’élasticité, qui vaut environ le tiers de celui de I’acier de construction : ceci influence
grandement les déformations et les phénomenes d’instabilité. Pour plus de détails concernant les produits
eux-mémes, on consultera les listes de stock et la documentation fournies par les fabricants, tandis que
quelques indications concernant le dimensionnement peuvent étre trouvées dans [3.16] et [3.17].

Tableau 3.22 Propriétés des alliages d’aluminium.

Charge volumique ¥ 26 2 29 kN/m3
Limite apparente d’élasticité g 2 100 2 620 N/mm?
Résistance 2 la traction f, 300 2 700 N/mm?2
Allongement de rupture &, 5230%
Module d’élasticité E, @%}m

W isenieGiv P F/0 m
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3.3.3 Aciers d’armature et de précontrainte

Les aciers d’armature et de précontrainte se distinguent des aciers de construction non seulement par
leur forme, mais également par leur mode de fabrication, leur composition chimique et leurs propriétés
mécaniques. En Suisse, ils sont classés d’apres leur procédé de fabrication, leur limite d’écoulement et
leur surface.-

Ces aciers sont caractérisés par leur limite supérieure ou apparente d’élasticité f,, correspondant dans
ce dernier cas 4 un allongement permanent de 0.2%. Pour cette limite, la norme SIA 162 prescrit une
valeur d’essai (ou valeur caractéristique) fyx correspondant a un fractile 5 % (cette valeur n’est pas atteinte
par 5% des échantillons) dans le cas des aciers d’armature. Pour les aciers de précontrainte, la norme
définit une résistance a la traction fy. Une déformation suffisante doit précéder la rupture des armatures
ou des cébles de précontrainte. Dans ce but, la norme impose un allongement minimal de rupture pour
les aciers d’armature et un rapport fy/f;x maximal pour les aciers de précontrainte.

Le module d’élasticité des aciers d’armature et de précontrainte varie trés peu. I peut étre admis
comme égal a celui de 1’acier de construction, & savoir :

Eg = E,; = 210000 N/mm? (32)

Seuls les torons (cébles de précontramte constitués de plusieurs fils) présentent une valeur légérement
inférieure (Eg = 195 000 N/mm? ). Quant au coefficient de dilatation thermique a7, on admettra une méme
valeur que celle de 1’acier de construction, a sav01r 1073/°C.

f o [N/mm?]
1600
fil de précontrainte & 7 mm

1400 1

1200

Fe E 355

200 -

www GenleCf'i/liIIP"’DF com

Fig. 3.23 Dlagrammes contramte-déformatlon spécifique d’un acier d’armature et d’un acier de précontrainte.
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L’Eurocode 2 (§ 3.2.3) propose une valeur du coeffi c:ent de dilatation thermique ar = 10~ 5/°C pour
les aciers d’armature et une valeur de Eg = 200 kN/mm? pour tous les ac:er d’armature (passif et
précontrainte) excepté les torons pour lesquels une valeur de Eg = 190 KN/mm? est recommandée.

La figure 3.23 présente les diagrammes contrainte-déformation spécifique pour des aciers d’armature
et de précontrainte ainsi que pour les aciers Fe E 235 et 355. Le tableau 3.24 reproduit quant a lui les
valeurs de limite d’écoulement (ou limite d’élasticité), de résistance a la traction ainsi que le type de
surface donnés dans la norme SIA 162. On se référera a cette derni¢re pour davantage de détails.

Tableau 3.24 Caractéristiques des aciers d’armature et de précontrainte usuels.

Type d’acier Limite d’écoulement Résistance Surface
Val. de caliul Valeur d’esgai ala tl‘acth{l
Sy IN/mm<] Sy [N/mm?] Jti [IN/mm<]
Acier §235 220 235 Lisse
d’armature S$500 460 500 Profilée
S$550 520 550 Profilée
Acier de Fils étirés 1410 2 1670 1570 2 1840 | Lisse / Profilée
précontrainte Torons 1590 a 1670 1770 a 1860
Barres écrouies 830 a 1000 1030 2 1230 | Lisse / Profilée
3.3.4 Béton

Nous ne traiterons ici que des bétons usuels (charge volumique 25 KN/m3, y compris les armatures),
afin d’établir les parametres nécessaires a la définition de la résistance en section des éléments mixtes
acier-béton. D’autres sortes de béton sont mentionnées a la fin de ce paragraphe.

Types de béton

Le type de béton est défini par sa résistance a 1a compression. Nous nous intéresserons donc uniquement
aux caractéristiques mécaniques du béton puisque ce sont elles qui déterminent sa résistance. La grandeur
servant de référence est la valeur minimale de la résistance a la compression sur cube f¢y, min, définie
comme suit :

Jew,min = fewm — 10 N/mm? (3.3)
Sfewm ¢ valeur moyenne de la résistance a la compression sur cube (anciennement désigné par f3,,8)

Ces deux valeurs sont utilisées pour définir le type de béton : B feym #fcw,min (par exemple B35/25,
B40/30). La figure 3.25 présente le diagramme contralnte-déformauon spécifique d’un béton ayant une
résistance A la compression sur cube de f.,, = 30 N/mm Contrairement 2 1’acier de construction, son
comportement en traction est fondgmentalement djfférent, drﬁlb ompression 3 cause de sa faible

résistance 2 la racdf W W . (G ENIeC VI .COMm
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Fig. 3.25 Diagramme contrainte-déformation spécifique d’un béton mesuré sur cube.

Dans le domaine des poutres et dalles mixtes du bdtiment, on utilise habituellement un béton de type
B35/25. Toutefois, selon la situation, il se peut que 1’on utilise un béton de moindre (B30/20 ou B25/15)
ou de meilleure qualité (B40/30). Dans le domaine des poutres mixtes de ponts, on préférera un béton
plus performant de type B40/30 ou éventuellement supérieur.

La valeur de calcul de la résistance a la compression sur cube du béton f,. est définie a partir de la
valeur minimale f;, in (3.3) selon la relation suivante :

fe=0.65 fcw,min 34

Avec (3.4) il est possible de faire une synthese au tableau 3.26 des caractéristiques de résistance de
quelques bétons utilisés couramment dans la construction.

Tableau 3.26 Caractéristiques de différents bétons.

Béton Jewm Jew,min fe Tc
[(N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?]
B25/15 25 15 10 0.7
B30/20 30 20 13 0.8
B35/25 35 25 16 0.9
B40/30 40 30 19.5 1.0
B45/35 45 35 23 1.1

L’Eurocode 2 (§ 3.1.2.4) propose une autre classification basée sur la résistance sur cylindre f.; a
28 jours. Cette valeur caractéristique est définie comme la valeur de la résistance au-dessous de laquelle
on peut s’attendre a rencontrer 5% de I’ensemble des résultats d’essais de résistances possibles du béton
spécifié. La valeur f.j, en N/mm? donne directement la classe du béton (C12, C16, C20, etc.).

Le module d’élasticité E. du béton est ung caractéristiq ﬁésem t une dispersion non négligeable,

qui dépend essentifign\¢yf \1A fa rsis @A p||Qamp|gfip vo{_T))Yoi les actions de courte
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durée, le module d’élasticité E, peut étre établi a 1’aide de (3.5), qui est une relation donnée dans la
norme SIA 161 représentant la valeur moyenne de la bande de dispersion définie dans la norme SIA 162 :

E. = E.q =14 000 (f, + 4)03 (3.5)

E.q¢ : module d’élasticité¢ du béton pour les actions de courte durée [N/mm?]
fe : valeur de calcul de la résistance & la compression du béton [N/mm?]

Les propriétés du béton varient cependant au cours du temps. Le fluage et le retrait sont les principaux
phénomenes qui influencent le comportement du béton; nous allons bri¢vement rappeler ces phénomeénes
ci-dessous. Ils sont traités plus en détail aux paragraphes 2.2.8 et 2.2.9 du volume 7.

Fluage

Par fluage, on désigne 1’augmentation dans le temps de la déformation du béton soumis 3 une charge
constante. Le mécanisme de fluage est li€é aux mouvements de 1I’eau contenue dans les micropores du
gel de ciment hydraté. De nombreux facteurs comme la composition du béton, son dge lors de la mise
en charge et les conditions climatiques influencent le fluage. Son évolution dans le temps dépend
également des dimensions de la section.

Si les sollicitations demeurent A peu prés constantes et qu’aucune décharge importante n’intervient,
les déformations dues au fluage peuvent étre déterminées 3 partir des déformations €lastiques a 1’aide
du coefficient de fluage ¢ (¢,¢g) :

Ec () = @(t10) - Ecel (3.6)
€ (1) : déformation spécifique due au fluage au temps ¢
€.,e : déformation spécifique €lastique
t 1 &ge du béton
1o : f&ge du béton lors de sa mise en charge

Le coefficient de fluage ¢ (4,2g) peut étre déterminé a I’ aide des diagrammes donnés dans le paragraphe
2.2.8 du volume 7. Plus le béton est jeune lorsqu’on applique la charge, plus le fluage final sera important.
Dans des conditions normales, pour des actions de longue durée, on peut admettre la valeur suivante :

Qoo = 2.0 3.7

Nous verrons au paragraphe 4.7.2 de quelle fagon on peut tenir compte de la modification des
caractéristiques du béton en fonction du temps en faisant varier la valeur du module d’élasticité E, défini
par (3.5).

L’Eurocode 2 (§ 3.1.2.5) donne les valeurs finales du fluage en fonction de l’dge du béton au
chargement.

Retrait

Par retrait, on désigne le raccourcissement lent dans le temps d’un élément, indépendamment de la

charge. Le retrait egp,yw l’é@g - E eay II:-P rm nt du gel de ciment
enrobant les granulats. Ea chbs mt \ m e -B pigc mnditions climatiques
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sont les facteurs qui influencent ce retrait. Il peut étre calculé a I’aide des tableaux du paragraphe 2.2.9
du volume 7. On peut toutefois admettre une valeur finale moyenne du retrait spécifique de :

Egs00 = 0.2 %o (3.8)

Des mesures adéquates prises lors de la cure permettent de réduire le retrait du béton.

L’Eurocode 4 (§ 3.1.3) donne une valeur de €50 = 0.325 %o pour les environnements secs (bdtiments)
et une valeur de €.500 = 0.2 %o pour les autres environnements. Ces valeurs concernent les bétons usuels
a Uexclusion des bétons légers.

Autres sortes de béton

Pour certains ouvrages particuliers, d’autres sortes de béton peuvent présenter des propriétés
avantageuses malgré leur cofit plus élevé. Leur utilisation reste cependant marginale et il n’en sera plus
fait mention par la suite. Pour plus de détails, on se référera 2 la littérature spécialisée.

Les bétons légers se caractérisent par une bonne isolation thermique et par le faible poids de leurs
granulats constitués le plus souvent d’argile expansé. La masse volumique des bétons légers varie entre
800 et 2000 kg/m3, soit 35 2 85 % de celle du béton ordinaire. La résistance 2 la compression des bétons
légers est, dans certains cas, sensiblement la méme que celle du béton ordinaire, mais le module d’élasticité
est par contre beaucoup plus faible, réduit environ de moiti€. Les bétons 1égers sont donc peu intéressants
lorsque les déformations sont déterminantes car, pour compenser le module d’élasticité plus faible, la
section de béton doit étre augmentée. Les considérations faites A propos du fluage et du retrait dans la
norme SIA 162 ou ci-dessus restent valables dans le cas de bétons légers a hautes performances fabriqués
en Suisse. Selon le type de béton, le retrait spécifique final et le coefficient de fluage final peuvent étre
différents des valeurs correspondant a un béton normal.

Les bétons a hautes performances sont des bétons améliorés par 1’utilisation d’adjuvants fluidifiants,
de réducteurs d’eau et de fumées de silice, par exemple. Il est éventuellement aussi possible d’augmenter
le dosage du ciment et d’utiliser des granulats de haute qualité. Par rapport aux bétons ordinaires, les
avantages sont principalement une résistance a la compression . plus élevée (jusqu'a environ
Sew,min =100 N/mm?), et des déformations dues au fluage plus faibles. La fissuration, et d’'une maniere
générale la durabilité, sont en principe améliorées. Ainsi, dans le cas de poteaux mixtes ou de tabliers
de ponts, ces bétons peuvent étre concurrentiels, voire méme supérieurs aux bétons ordinaires, malgré
leur cofit de production plus élevé.

Les bétons de fibres synthétiques ou d’acier présentent certaines caractéristiques intéressantes, parmi
lesquelles on relévera 1’absence de corrosion (pour les fibres synthétiques), une plus grande résistance a
la traction (donc moins de fissuration) et une ductilité améliorée.

3.4 Caractéristiques du matériau des moyens d’assemblage

Les caractéristiques principales du matériau des moyens d’assemblage sont examinées dans cette
section. Les moyens d’assemblage peuvent étre classifiés selon trois catégories :

* moyens d’assemblage mécanique (boulons, rivets, goujons, clous, ...) (fig. 3.27 (a)),

L ovons 3G eRie CivilPDF.com
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Rivet Boulon Goujon Equerre Cordon Soudure
téte d'angle complétement
pénéirée
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(a) Moyens d'assemblage mécanique. (b) Soudures.

Fig. 3.27 Moyens d’assemblage mécanique et soudures.

3.4.1 Rivets

Les rivets représentent le plus ancien moyen d’assemblage utilisé en construction métallique.
Actuellement, leur emploi est limité et on leur préfere, dans la plupart des pays industrialisés, les boulons,
les rivets a anneau et la soudure. Les rivets bruts (pas encore mis en place) sont des pieces métalliques
formées d’une tige cylindrique et d’une téte ronde.

Lorsque les pi¢ces a assembler sont en Fe E 235, on choisit un rivet ayant une limite d’élasticité
fy2200 N/mm? et une résistance 2 la traction Ju entre 340 et 420 N/mm?Z, Lorsque les pi¢ces a assembler
sont en Fe E 355, on choisit un nvet ayant une limite d’élasticité f, 2 300 N/mm? et une résistance 2
la traction f entre 440 et 520 N/mm?. Le refroidissement rapide du nvet apres sa pose, décrite par ailleurs
au paragraphe 8.3.2, provoque un faible durcissement du matériau. Ceci explique que I’acier du rivet est,
a la base, moins résistant que I’acier des pieces a assembler. Apres la pose et le refroidissement, les
caractéristiques du rivet deviennent presque identiques a celles de piéces assemblées.

3.4.2 Boulons
On distingue deux types de boulons, sur lesquels on reviendra plus en détail au chapitre 8 :

¢ les boulons de charpente métallique,
* les boulons A haute résistance.

Ces deux types de boulons se différencient par leur nuance d’acier. Les boulons de charzpente métallique
sont constitués d’un acier dont la résistance a la traction f,,g est de 400 & 500 N/mm*, tandis que les
boulons a haute résistance sont obtenus avec des aciers dont la résistance a la traction fuB est de 800 a
1000 N/mm2. Des courbes contrainte-déformation spécifique résultant d’essais de traction sur des
éprouvettes courtes et lisses réalisées avec I’acier des boulons sont présentées a titre d’exemple dans la
figure 3.28 [3.18).

Les rivets a anneau (rivelons) sont constitués d’acier a haute résistance assimilé a de I’acier pour
boulon 8.8 (voir le diagramme contrainte-déformation spécifique de la figure 3.28) car leur mode de
_ résistance au cisaillement est identique a celui des boulons.

"~ Les caractéristiques mécaniques minimales des aciers constituant les boulons et les rivets A anneau
sont résumées dans le tableau 3.29. On y constate que la classe de qualité d’un boulon permet d’en
déterminer les caractéristiques selon les régles suivantes :

e Le premier chiffre de la clagse de qualité€ multipli¢ ne la résistance 2 la traction fg
oo acir AP YA oy @B FEIATH AR 1 PR i
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AO' (N/mm?)
1000 -

1

800 -

acier 10.9

rivets 3 anneaux

acier 8.8
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0 T T T T
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Fig. 3.28 Diagramme contrainte-déformation spécifique des aciers pour boulons et rivets 2 anneau.

* Le produit des deux chiffres de la classe de qualité multipli€ par 10 donne la limite d’élasticité
JyB de I'acier du boulon (pour une classe de qualité 5.6 : fyp =
deuxieme chiffre de la classe de qualité correspond donc au rapport entre la limite d’élasticité f, g
et la résistance 2 la traction f,,g (pour une classe de qualit€ 5.6 : fyg / fyg = 300/ 500 = 0.6).

Tableau 3.29 Caractéristiques mécaniques minimales des aciers des boulons et rivets 2 anneau.

—£[%)
25

5 x 6 X 10 = 300 N/mm?). Le

Boulon Classe Limite Résistance | Allongement
de qualité | d’élasticité | 2 la traction | de rupture
8 INmm?] | fup Nmm?] | & (%)
de charpente 4.6 240 400 22
© charpen 5.6 300 500 20
a haute 8.8 640 800 12
résistance 10.9 900 1000 9

3.4.3 Soudures
Acier de construction

Le choix du métal d’apport se fait en fonction du matériau de base a souder et des paramdtres de
soudage. Pour le soudage des aciers de construction, on utilise en général un métal d’apport qui aura,
apres soudage, une résistance au moins égale si ce n’est supérieure a celle du métal de base.

Acier inoxydable
La soudabilité

s e, comme TN e ) S 10 e e

ixs ont une soudabilité
d’autres alliages par
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contre, la soudabilité est moins bonne (risque de fragilisation, appauvrissement en chrome, etc.), et il
faudra prendre certaines précautions qui peuvent &tre selon les cas un préchauffage, un traitement
thermique, 1’ajout d’éléments d’alliage, etc.

En général, le matériau d’apport est de méme nature que le matériau de base. Les procédés de soudage
sont en général identiques a ceux de I’acier conventionnel (par électrode, MIG, TIG, par résistance, ...)
et leur choix dépend entre autres du type d’alliage et de I’épaisseur des pieces a assembler.

Aluminium et ses alliages
Les caractéristiques de soudage de I’aluminium et de ses alliages sont li€es aux facteurs suivants :

e L’aluminium est trés oxydable et la premiére couche d’oxyde Al;O3 (alumine) le protége contre
la corrosion. Cette couche d’alumine est plus dense que I’aluminium et, surtout, son point de
fusion est beaucoup plus élevé (2050 °C). Le flux de chaleur doit étre capable de dissoudre
I’alumine, ou il faudra éliminer celle-ci avant le soudage.

e L’aluminium, bien qu’ayant un point de fusion bas (660 °C), a une conductivité thermique
importante. Il faudra donc apporter beaucoup de chaleur pour le soudage et celle-ci devra étre trés
concentrée. De plus, cette grande conductivité thermique provoquera une zone influencée
thermiquement (ZIT) étendue. '

e L’aluminium a une haute conductivité électrique. Cela sera a prendre en compte lors du soudage
par résistance.

¢ L’aluminium a un coefficient de dilatation thermique égal 4 environ 2.4 fois celui de 1’acier
(tab. 3.22). Cette relativement grande valeur entraine un important retrait au refroidissement dont
il faudra tenir compte en prenant des mesures contre la fissuration due au refroidissement.

Alinstar de I’acier inoxydable, les procédés de soudage sont identiques a ceux de I’acier conventionnel
(MIG, TIG, par résistance, ...) et leur choix dépend entre autres du type d’alliage et de 1’épaisseur des
piéces a assembler.

3.4.4 Eléments de connexion acier-béton

La théorie de la construction mixte est fondée sur I’hypothese de 1'existence d’une liaison entre
I’acier et le béton. Etant donné que I’adhérence du béton sur I’acier est trop faible et trop peu durable
pour réaliser cette liaison, la transmission des efforts rasants doit se faire par I’intermédiaire d’organes
de liaison appelés connecteurs. Ils doivent empécher le glissement d’un matériau sur 1’autre ainsi que
leur écartement. On distingue plusieurs types de connecteurs (fig. 3.26), dont les plus courants en Suisse
sont :

* les goujons soudés : connecteurs souples cylindriques, avec une téte ronde permettant un ancrage
du goujon dans la dalle;

* les équerres clouées : connecteurs souples en forme de L, en acier formé 2 froid, fixés sur leur
support (poutre métallique) au moyen de deux clous.

Le type de connecteur le plus utilisé en Suisse est le goujon. Le tableau 3.30 reproduit les exigences de
. la norme SIA 161 pour le matériau des goujons, des goujons filetés et des tiges.

Les équerres sont un nouveau type de connecteur cloué pouvant étre une alternative aux goujons

soudés. L’acier constituant ces connecteurs est du St 4 LG selon la norme DIN 1624 [3.19]. Les valeurs

des propriétés mécaniques n’interyi n =pas d.Irp 1Fda.n 1 cﬁgil de la connexion, la
réisance éant dolVOMA VAL vhaesi b s b PTI .86
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Tableau 3.30 Exigences pour le matériau des goujons, goujons filetés et tiges.

Matériau Limite Résistance | Allongement Utilisation
d’élasticité | A la traction | de rupture
fyp INmm?]|f,p [N'mm?]| &, [%]

Fe E 235 D fagonné a froid | 240 4 290 | 320 a4 400 10 215 | Goujons pour constr. mixtes et ancrages
Classe de qualité 4.8 300 4 800 | 600 a 1000 8a25 Goujons filetés, tiges pour fixation

L’Eurocode 4 (§ 3.5) donne des indications de principe sur les caractéristiques mécaniques des
éléments de liaison acier-béton.

3.4.5 Autres moyens d’assemblage
Colles

La colle constitue un moyen d’assemblage relativement récent. La technique du collage des métaux
est actuellement en plein développement et il n’est pas utopique de penser que le procédé prenne un
certain essor, surtout pour les assemblages cisaillés pour lesquels les joints collés travaillent le mieux,
les contraintes étant uniformément distribuées.

Le collage est surtout utilisé pour les tdles d’acier et procure certains avantages :

* réduction du poids de I’assemblage,

» étanchéité parfaite,

* bonne résistance aux agents corrosifs,

»  possibilité d’assembler des tbles trés minces et des matériaux différents,

¢ procédé non destructeur (pas d’intervention mécanique et de chauffage important),
+ bonne répartition des charges (suppression des concentrations de contraintes),
¢ faculté d’amortissement des vibrations des joints,

* bon aspect du joint,

* pas de déformations ni de contraintes résiduelles importantes,

* structure interne des piéces a assembler non modifiée,

+ gros travail de préparation non indispensable.

Une formule intéressante, susceptible de se développer, consiste a prévoir des assemblages mixtes
colle-boulons précontraints ou rivets a anneau. La colle aurait pour but d’augmenter les coefficients de
frottement intervenant dans le calcul des assemblages et d’étancher certains types de joints comme les
joints agrafés tandis que les boulons ou rivets permettraient d’éviter les presses ou autres dispositifs de
serrage nécessaires 4 un assemblage collé.

On a également des limites d’application dans I’emploi des colles :

* leur faible ductilit¢ ne permet souvent pas de plastifier les sections des éléments assemblés;

* leur résistance au feu est mauvaise et constitue donc un gros désavantage : le collage des éléments
porteurs n’est de ce fait pas encore possible (ce domaine est en évolution);

e la durabilité des colles est mal connue, ce qui rend les constructeurs assez réticents a leur emploi;

* leur résistance n’est pas aussi bonne que pour un assemblage soudé.

D’ autres infonwggy[y% ﬁgwfeﬁlrvﬁap@@hw les valeurs d’effort

de cisaillement par eXe
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Divers

Une multitude de moyens d’assemblage se sont développés, en particulier pour 1’assemblage des
structures légeres. Citons de maniere non exhaustive les clous ou goujons a fixer au pistolet, les vis auto-
taraudeuses, les rivets a sceller, les agrafes, les boulons a chasser au marteau, etc. Pour les caractéristiques
de ces différents moyens d’assemblage, on peut par exemple se référer a [3.22] et a la documentation
complete fournie par les fabricants.
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4.1 Introduction

Les principes des vérifications 2 effectuer pour garantir I'aptitude au service et la sécurité structurale
ainsi que les caractéristiques des matériaux et des produits laminés ont été définis respectivement dans les
chapitres 2 et 3. La matiére contenue dans ces chapitres représente en quelque sorte les connaissances de
base nécessaires pour définir de fagon détaillée la résistance ultime R des éléments d'une structure
métallique, qui intervient dans la relation suivante, déja introduite au chapitre 2 par (2.13) :

Sy < — 4.1
L “4.1)

Sq : valeur de dimensionnement de la sollicitation
R : résistance ultime
YR : facteur de résistance

L'Eurocode 3 se base sur la relation générale Sg <Ry, légérement différente de (4.1), comme précisé
au paragraphe 2.4.6.

La relation (4.1) est une formulation trés générale de la condition a respecter pour vérifier la sécurité
structurale d'une structure. Dans les cas particuliers o la sollicitation S représente un effort normal N, un
moment de flexion M, un effort tranchant V ou un moment de torsion T, la résistance ultime R s'expri-
mera respectivement par Ng, Mg, Vg ou Tg.

Le but de ce chapitre est précisément de donner les éléments nécessaires a 1'établissement des
différentes formes d'expression de la résistance ultime d'une section. En cas de superposition de plusieurs
types d'efforts, 1a sécurité structurale sera vérifiée par des formules d'interaction. Précisons encore que
ces grandeurs ne serviront pas uniquement a vérifier la résistance en section des éléments métalliques ou
mixtes acier-béton, mais également leur stabilité (chap. 6, 10, 11 et 12). La matiére présentée dans ce
chapitre est structurée de la fagon suivante :

* Sections 4.2 2 4.5. Résistance d'une section métallique soumise uniquement a un effort normal
(sect. 4.2), 2 un moment de flexion (sect. 4.3), 2 un effort tranchant (sect. 4.4) ou 2 un moment de
torsion (sect. 4.5).

« Section 4.6. Résistance d'une section métallique soumise 2 une interaction d'efforts (combinaison
d'un effort normal, d'un moment de flexion, d'un effort tranchant et/ou d'un moment de torsion).

¢ Section 4.7. Résistance d'une section mixte acier-béton soumise a un effort normal, 2 un moment
de flexion, a un effort tranchant ou a une interaction d'efforts.

I1 est important de préciser d'emblée que les principes suivants servent de base aux sujets abordés
dans ce chapitre :

¢ L'hypotheése de Navier-Bernoulli, & savoir que toute section plane avant déformation reste plane
aprés déformation, est valable dans le domaine €lastique pour les sections soumises a un effort .
normal ou & un moment de flexion.

» L'équivalence entre les efforts intérieurs et les contraintes est assurée pour toute section.

* Pour l'acier, la relation entre les déformations spécifiques € et les contraintes ¢ est admise
bilinéaire (fig. 4.1), avec comme contrainte maximale la limite d'¢lasticité f;,.

La figure 4.1 il j gr@raneteg 4 i:rfat‘ mque admis pour les
calculs élastique oqu Fa YéSiStanic "det ry t @ Lm 1¢ ddopté pour le calcul
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élastique consiste en une droite, pour laquelle la relation entre la contrainte o et la déformation spécifique
€ est donnée par la loi de Hooke (3.1). Pour le calcul plastique de la résistance, on modélise le
comportement de l'acier par une relation o-¢ bilinéaire : un domaine élastique, ot la loi de Hooke est
valable, jusqu'a une contrainte égale 2 la limite d'¢lasticité fy, de I'acier, puis un domaine plastique ou la
contrainte reste égale a fy.

CALCUL ELASTIQUE CALCUL PLASTIQUE
‘ comportement réel
G[N/mmzlA , O'[N/l’an]A ?ﬁg, 3.16)
1 -
St £ i

1 traction traction
£ } €
5 (%) s - £(%)
compression compression
4 -5 —— +-f

Fig. 4.1 Diagrammes idéalisés contrainte-déformation spécifique de 1'acier de construction.

On admet de plus que la section peut se déformer suffisamment sans qu'un voilement local ne se
manifeste. Comme ceci n'est cependant pas assuré dans tous les cas, il est trés important de tenir compte
de ce phénomene d'instabilité, lequel peut parfois limiter de fagon sensible la résistance d'une section.
C'est ainsi qu'il faut respecter certaines conditions pour appliquer les méthodes de calcul évoquées au
paragraphe 2.6.3 (tab. 2.27). Les conditions a respecter pour éviter 'apparition prématurée du voilement
local dans une section sont données dans le tableau 5.7.

4.2 Résistance a un effort normal
La figure 4.2 illustre le cas d'une section soumise 2 un effort normal N centré, qui crée sur I'ensemble

de la section une contrainte uniforme ©. Le principe d'équivalence entre les efforts intérieurs et les
contraintes permet d'écrire la relation suivante :

N=[odA =0 [dA =cA “4.2)

i mdelas\ggmmergeﬁiecfvilPDF.com
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Déformations Contraintes

spécifiques
':‘ m
| N
|»--—-——>—-7 ®
i:: |
*z £ o=E¢ si £<§gy

o=fy sie2g

Fig. 4.2 Déformations spécifiques et contraintes dans une section soumise 2 un effort normal centré.

Tant que la déformation spécifique € est inférieure a la déformation limite élastique €y, la contrainte G
est égale au produit du module d'élasticité E et de la déformation spécifique €. Lorsque la déformation
spécifique atteint ou dépasse la déformation limite €lastique &, la contrainte G est alors égale 2 la limite
d'élasticité fy, conformément au comportement idéalisé admis pour l'acier (fig. 4.1).

La résistance ultime Ng 2 un effort normal peut donc s'exprimer par la relation suivante :

Npi=fy A 4.3)

Np; : effort normal plastique
fy @ limite d‘élasticité de l'acier

L'indice pl utilisé dans (4.3) s'explique parce que dans le cas d'une sollicitation normale centrée, les états
limites élastique et plastique sont atteints simultanément, dans la mesure ou toutes les fibres de la
section se plastifient en méme temps. On parle donc directement d'effort normal plastique Ny pour
caractériser la résistance d'une section 2 un effort normal.

La relation contrainte-déformation spécifique de I'acier étant la méme en traction (signe positif) qu'en
compression (signe négatif), (4.3) est valable quel que soit le sens de l'effort normal. En cas d'effort
normal de compression, il y aura cependant lieu d'étre particuliérement attentif aux phénomeénes
d'instabilité pouvant limiter cette résistance par voilement local de la section (chap. 11) ou par flambage
de l'ensemble de la barre (chap. 9).

Exemple 4.1 Effort normal

Dimensionner une barre en fer plat (FLA en acier Fe E 235) sollicitée par un effort normal de traction
Ng = 200kN.

La section d'acier nécessaire est obtenue a partir de (4.1) appliquée au cas de sollicitation par un effort
normal N :
Npi  fyA W®Ng _ 1.1-200-103N

l—— U
Nas = 9042 T = T3 Nimm?

® Y = = =
cman e R EE M @CIYT P D Foeiomene w o

= 936 mm?
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L'influence des contraintes résiduelles Gy.s sur le comportement de la section et sa résistance ultime
peut aisément étre expliquée ici pour le cas d'une sollicitation normale centrée. La figure 4.3 montre de
fagon trés schématique le cas d'une section rectangulaire (par exemple 1'dme d'un profilé laminé en
double té) ayant des contraintes résiduelles de compression dans la partie centrale de la section et des
contraintes résiduelles de traction dans les bords. Rappelons (§ 3.2.7) que ces contraintes résiduelles sont
dans un état auto-équilibré, ce qui peut s'exprimer par la relation suivante :

j OresdA =0 4.4)
A
ETAT STADE ETAT
INITIAL INTERMEDIAIRE FINAL
Contraintes Contraintes Superposition Contraintes Superposition

résiduelles appliquées des contraintes appliquées des contraintes

— r—— E Afy 5
| N =
- B |—> ° + g =
-
‘ z N=04Np

Fig. 4.3 Influence des contraintes résiduelles sur la résistance ultime.

Cet état auto-équilibré est la raison pour laquelle la résistance ultime n'est pas diminuée par la présence
de contraintes résiduelles. On constate sur la figure 4.3 que :

e la limite d'¢lasticité f; est déja atteinte pour les fibres soumises a une contrainte résiduelle de
traction, lorsque qu'un effort normal de traction N bien inférieur & Np; est appliqué a la
section (stade intermédiaire);

+ il est encore possible, grice a un allongement de la section, d'augmenter la contrainte agissant sur
la partie de la section ou celle-ci est inférieure a la limite d'élasticité fy;

¢ la limite d'élasticité fy est alors atteinte dans I'ensemble de la section quand l'effort normal
appliqué N est égal a I'effort normal plastique N, de la section.

Si la résistance ultime n'est pas diminuée par la présence de contraintes résiduelles, celles-ci
modifient tout de méme le comportement de la section, dans la mesure ot un plus grand allongement est
nécessaire pour que l'intégralité de la section soit plastifiée. La figure 4.4 illustre ceci en-montrant la

o eI e ST BEE € fmporme ¥ sptiaue
La courbe (a) mortre a cet égard™]'effet des™c tes résiduelled e cas particulier de la
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N
Npi 1 : / (c) comportement idéalisé
1.0 p—— L
/X"
[ Effet des contraintes résiduelles
0.5 (a) cas particulier fig. 4.3
’ (b) cas général
£
0 Y 1 -_—

0 1.0 2.0 3.0 £

Fig. 4.4 Effet des contraintes résiduelles sur le comportement d'une section tendue.

section rectangulaire de la figure 4.3. La courbe (b) montre 1'allure générale du comportement d'une
section soumise a des contraintes résiduelles plus réalistes que celles admises a la figure 4.3. On
négligera cependant souvent l'influence des contraintes résiduelles en admettant le comportement idéalisé
donné par la courbe (c).

4.3 Résistance 2 un moment de flexion

4.3.1 Flexion simple

Examinons d'abord le cas de la flexion simple, qui se caractérise par une flexion selon un seul des
deux axes principaux d'inertie. Dans un tel cas, les relations suivantes doivent toujours &tre satisfaites, en
vertu du respect des conditions d'équivalence entre les efforts intérieurs et les contraintes :

N= [ocdA =0 (4.52)
A
My = [ozdA ou M, = [oydA (4.5b)
A A

My : moment de flexion selon l'axe de forte inertie y

M, : moment de flexion selon l'axe de faible inertie z
Le comportement d'une section fléchie est décrit par la relation entre le moment de flexion M
(appliqué 2 un élément de longueur dx) et la courbure @ de cet élément, comme cela est illustré a la

figure 4.5. Celle-ci montre 'évolution des déformations spécifiques € et des contraintes & lorsque le
moment M auquel une section en double té est soumlse vane entre 0 et Mp;. On peut notamment y

constater que l'hy E;Fl] eg: le diagramme des
déformations spécnﬁques gest tou_]ours Iin uelle que soit l'mtens1té dumoment de flexion M.
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DOMAINE ETAT LIMITE DOMAINE ETAT LIMITE
& dx ELASTIQUE ELASTIQUE ELASTO-PLASTIQUE PLASTIQUE

Déformations spécifiques
.y E<§y ‘ E=§, i E>§&y % E>>
; |

<1

=
b
et

WA
S
JL__,/

&I:

$le

fyDI fy"I

ny

M<M, M=M, Mg <M < Mp

Fig. 4.5 Evolution des déformations spécifiques et des contraintes dans une section fléchie.

Dans le domaine élastique, 1a répartition des contraintes est proportionnelle aux déformations
spécifiques. Lorsque la premiére plastification de la section se produit a la fibre extréme, le moment de
flexion est défini comme moment élastique M, de la section, avec :

W : moment de résistance selon I'axe de forte ou de faible inertie (W), ou W)

Précisons que la norme SIA 161 utilise la notion de moment limite élastique pour désigner My, car il
correspond en fait a 1'état limite élastique de la section.

L'Eurocode 3 (§ 5.4.5.1) utilise la notion de module élastique (W,) a la place du moment de ré-
sistance W.

Dans le domaine élasto-plastique, 1'augmentation du moment de flexion a reprendre par la

des tores excemNW PO EeerEant AU Y TP R T tors s propor.
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tionnelles aux déformations spécifiques. En admettant une relation contrainte-déformation spéci-
fique élastique-plastique parfaite (fig. 4.1), la confrainte maximale correspond en effet a la limite
d'élasticité fj,.
La valeur maximale de la résistance a la flexion est obtenue lorsque la section totale est plastifiée. On
“a alors atteint le domaine plastique : toutes les fibres sont plastifiées et leur déformation spécifique tend
vers l'infini. En pratique, cela n'est pas possible et il existe toujours une zone, dans le voisinage de 'axe
neutre, ou le comportement reste élastique, mais cela n'a qu'une influence négligeable sur le moment
maximal que peut reprendre la section. Celui-ci, appelé moment plastique Mp;, vaut :

Mp=fyZ 4.7)
Z : module plastique selon I'axe de forte ou de faible inertie (Z, = Iz dA ou Z,= j y dA)
A A

Il est utile de préciser ici que :

+ Tlintégration de (4.5 b) peut devenir relativement compliquée selon la forme de la section : pour les
profilés du commerce, les valeurs numériques du moment de résistance W et du module
plastique Z sont données par les tables SZS C5;

¢ pour une section symétrique par rapport a l'axe de flexion dont les différentes parties sont
composées d'un méme acier, le module plastique Z est égal a deux fois le moment statique S :

Mpi=fy-28 (4.8)
S : moment statique de la moiti€ de la section (pour une section symétrique)

* les cas particuliers des sections non symétriques par rapport a 1'axe de flexion ou composées de
différents aciers, pour lesquels (4.8) n'est pas valable, sont traités dans les paragraphes 4.3.2
(section monosymétrique) et 4.3.3 (section hybride).

La courbe (a) de la figure 4.6 montre, pour une section fléchie, la variation théorique du mo-
ment fléchissant M en fonction de la courbure @, pour un matériau avec un comportement élastique-
plastique parfait (fig. 4.1). Tout comme pour le cas de la section soumise a un effort normal (sect.
4.2), les contraintes résiduelles provoquent une augmentation de la déformation spécifique de certaines
fibres, voire une plastification prématurée de certaines d'entre elles. Pour une section fléchie, cela a pour
effet d'augmenter sa courbure, et la relation moment-courbure s'approche de celle illustrée par la
courbe (b) de la figure 4.6. Ces contraintes résiduelles ne modifient cependant pas la valeur du moment
plastique qui est atteint lorsque la distribution des contraintes est birectangulaire et la courbure trés
grande.

On remarquera que le moment plastique Mp; est une notion idéalisée. En effet, il ne peut étre atteint
que si les déformations tendent vers l'infini, ce qui n'est pas possible pratiquement. Comme la cour-
bure & ne peut pas dépasser 2/h (ce qui correspond physiquement au pliage a bloc), il subsiste
par conséquent toujours une trés petite zone €lastique (surestimation de Mp)). D'autre part, lorsque
les fibres extrémes entrent dans le domaine de 1'écrouissage, les contraintes maximales dépassent en
réalité la limite d'élasticité (sous-estimation de Mp;). Comme l'influence de ces deux facteurs est
négligeable pour le dimensionnement, elle n'est en général pas prise en considération et 1'on admet

e R TR T TP DTE fr  w=omr
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My p (c) comportement idéalisé

(exemple d'un IPE 300)
0.5 - (b) influence des contraintes résiduelles

—— - o o -
1.0 b EEAR— \—‘—-’
- -
od \ (a) comportement théorique
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Fig. 4.6 Comportement d'une section fléchie.

Le rapport entre le moment plastique Mp; et le moment élastique M, est défini par le facteur de
Jorme k :

M 4
=Zpl _ £
k My~ W @9

La valeur du facteur de forme dépend beaucoup du type de section : elle sera d'autant plus petite que
la quantité de matiére de la section est placée de fagon idéale pour la flexion, 2 savoir loin de I'axe neutre.

On peut montrer (exemple 4.2) qu'il vaut 1.5 pour une section rectangulaire, et en moyenne 1.15 pour un
profilé laminé en double té (axe de forte inertie).

Exemple 4.2 Flexion simple

Déterminer le moment de résistance Wy, le module plastique Zy ainsi que le facteur de forme k des quatre
sections suivantes : fer carré VKT 120, large-plat FLB 300 - 45, ainsi que profilés HEA 340 et IPE 550.

Pour les sections carrée et rectangulaire, ces caractéristiques valent respectivement Wy =b h2/6 et

Zy=b h%/4 . En ce qui concemne les profilés laminés, les valeurs peuvent étre directement tirées des tables
SZS Cs.

Le tableau 4.7 rassemble les différentes valeurs recherchées. On peut constater qu'une méme quantité de
matiére peut conduire a des sections dont la résistance & la flexion est trés différente. Ainsi, dans cet exemple,
le moment de résistance du profilé IPE est environ huit fois plus grand que celui de la section carrée, alors
que son module plastique est environ six fois plus élevé. Les valeurs du facteur de forme k montrent d'autre
part que la matiére est bien mieux utilisée pour un profilé laminé en double t€ (k = 1.10 et 1.14 dans cet
exemple) que pour une section carrée ou rectangulaire (k = 1.50).

Tableau 4.7 Résistance 2 la flexion simple.

Type de section | VKT 120 FLB 300 HEA 340 IPE 550

A [mm?] 14 400 13 500 13 300 13 400
Wy {mm?3] 288-103 | 675-103 | 1680-103 | 2440-103
zy [mm3) 432-10% | 1010-10% | 1850-10% | 2780103

v GenieCov il PEYE.ico
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4.3.2 Flexion d'une section monosymétrique

Le cas des sections monosymétriques fléchies perpendiculairement a leur axe de symétrie ne différe
pas du cas des sections bisymétriques traitées jusqu'ici, sauf que la position de 1'axe neutre est inconnue a
priori. Celle-ci peut cependant étre déterminée au moyen de (4.5 a) en exprimant que I'effort normal dans
la section est nul.

Dans le domaine élastique, 1a position de I'axe neutre correspond au centre de gravité de la section. La
limite du domaine élastique est atteinte lorsque la déformation spécifique € (allongement ou
raccourcissement) de 1'une des fibres extrémes atteint &y (état limite élastique, fig. 4.8). La contrainte
correspondante est alors égale a la limite d'élasticité f; (en traction ou en compression), puisqu'il y a, dans
le domaine €lastique, proportionnalité directe entre 1la déformation spécifique € et la contrainte o.

On entre dans le domaine élasto-plastique dés que la déformation spécifique de 1'une des fibres
extrémes dépasse &. La résistance plastique du profilé est ensuite atteinte lorsque la contrainte
correspond, sur I'ensemble de la section, a la limite d'élasticité fy, en traction ou en compression (fig. 4.8).
La position de I'axe neutre n'est plus la méme que pour I'état limite élastique, car la condition d'équilibre

donnée par (4.5 a) doit toujours étre vérifiée. On peut démontrer que 1'axe neutre plastique partage la\
section en deux parties d'aires égales A/2.

ETAT LIMITE ELASTIQUE ETAT LIMITE PLASTIQUE
e 3 J -
|
l 5 'g:: G [
M =
e e
1 e F3
4
5
] & — Fy
£ [+4 £ [+4 Résultantes

Fig. 4.3 Flexion d'une section monosymétrique en double té.

Le moment intérieur M (€élastique ou plastique) s'exprime comme la somme des produits des
résultantes F; des contraintes sur les différents éléments de la section par leurs bras de levier z; respectifs

par rapport a I'axe neutre. Pour I'état limite plastique, ces résultantes F; = fy A; sont relativement simples
a déterminer (fig. 4.8), et le moment plastique Mp; vaut alors :

n n n .
Mp; = ZIF.' zi = _ZlfyAi zi = fy ZlAi Zi (4.10)
= = =

F; : résultante des contraintes agissant sur le i-eéme des n éléments de la section
A; : aire du i-eme élément de la section

¥ R T T C NPT Pt prions demen e
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Remarquons qu'il y a lieu d'étre prudent dans l'application de (4.10) : on peut soit considérer les

résultantes F; selon leur sens d'application et prendre la valeur absolue de z; (c'est ce qui est fait a la
figure 4.8), soit considérer F; et z; avec leurs signes respectifs.

L'équation (4.7) exprimant le moment plastique Mp reste donc valable A condition de définir le
module plastique Z de la fagon suivante :

n
Z = ZAi Z (4.11)
i=1

Le facteur de forme, défini par (4.9), d'une section monosymétrique est en général assez élevé. Cela
s'explique par le fait que la contrainte  I'une des fibres extrémes n'atteint pas encore la limite d'€lasticité
fy lorsque celle-ci est déja atteinte a 'autre fibre extréme. La matiére d'un tel type de section est donc
relativement mal utilisée si on se restreint a un calcul élastique de la résistance.

Exemple 4.3 Flexion d'une section monosymétrique

Calculer les moments élastique M et plastique M p; ainsi que le facteur de forme k de la sec-
tion monosymétrique définie a la figure 4.9.

ETAT LIMITE ELASTIQUE

|

ETAT LIMITE PLASTIQUE
= 300-20 235 235
-+ T — — G F|
. )
h =800-10
‘——-j —————_——‘Th_
B Z
B -—
Zel =)
£ 2pl b F3
=400 - 25 >
¢ = —p F4
171 235
o [N/mm?] o (N/mm?] Résultantes
Fig. 4.9 Flexion d'une section monosymétrique.
Domaine élastique

En faisant la somme des aires des trois fers plats composant la section étudiée, on peut vérifier que l'aire
totale A de la section vaut 24 000 mm?2.
La position de I'axe neutn

ut étre calculée 2 partir de n'importe quel point de la section. Pour cet
exemple, on prendra comme référence la fibre extréme inférieure. On obtient ainsi :

1
Zel = 4 (AsupZsup + AwZw* Ainf Zin

- WML GENISCIVIIBDE. cam
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On peut alors calculer le moment de résistance puis le moment limite €lastique :
1 3022 - 10° mm*

. = = = = . 103 3
Wmin = Waup = 3 = 845 mm— 356 mm ~ 0180~ 10° mm
Mg = fy Wyyp = 235 N/mm? - 6180 - 10> mm> = 1452103 Nmm = 1452 kNm
Domaine plastique
Sur la base des résultantes représentées a la figure 4.9, on peut poser la condition d'équilibre de la
section :

XF =-F1-Fy+F3+F4 =0, soit F1+Fy = F3+F4

Etant donné que les contraintes sont les mémes dans toute la section, 1'axe neutre coupe celle-ci en deux
parts de surface égale a A/2. En faisant I'hypothése que I'axe neutre coupe 1'dme, on obtient ainsi I'équation
suivante :

‘%: 400 mm - 25 mm + (z5; - 25 mm) 10 mm = 12 000 mm?

d'od I'on tire zp; = 225 mm. L'hypothese concernant la position de I'axe neutre dans I'dme est donc respectée,
pu1sque zpl < 825 mm. Le moment plastique vaut donc (4.10) :
= 235 N/mm? (300 mm - 20 mm - 610 mm + 600 - 10 - 300 + 200 - 10 - 100 + 400 - 25 - 213)
M l = 1831 kNm
Le facteur de forme k = Mj,;/ M, vaut dans ce cas 1.26, ce qui est relativement €levé par rapport a un
profilé laminé en double té (exemple 4.2). Cela s'explique par le fait que la contrainte 2 la fibre inférieure ne
vaut que 73 % de celle 2 la fibre supérieure jusqu'au moment ol cette derniére se plastifie.

4.3.3 Flexion d'une section hybride

Nous entendons par section hybride une section composée d'aciers de limites d'élasticités différentes.
La figure 4.10 donne I'exemple d'une section en double té dont les ailes sont en acier Fe E 355, tandis que
1'ame est en acier Fe E 235. Au moment de la plastification compléte de la section, les contraintes seront
respectivement de 235 et 355 N/mm? dans I'dme et dans les ailes.

ETAT LIMITE PLASTIQUE

Fe E 355 355

. = e Fl
A F2

Fe E 235

y

i) F3

’ Fe E 355
. F4

l
o [N/mm?] Résultantes
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Le moment plastique de la section peut alors étre déterminé directement & partir de (4.10), en
introduisant dans les résultantes F; = fy,; A; les valeurs correspondantes des différentes limites d'élasticité
fyi- On obtient ainsi une relation qui ne se différencie de (4.10) que par une limite d'élasticité non
constante sur I'ensemble de la section :

n n
Mp; = _ZlFi zi = ZlfyiAi z 4.12)
= =

fyi ¢ limite d'élasticité f, de I'acier composant le i-¢me élément

Pour des sections a la fois hybrides et monosymétriques, il est parfois plus simple de travailler avec
une section équivalente homogeéne obtenue en se référant a une seule nuance d'acier, de limite d'élasticité
égale a celle de référence fy0. Ainsi, pour I'exemple de la figure 4.10, la section peut étre considérée, pour
le calcul de Mp;, comme une section homogene en acier Fe E 355 dont 'ame aurait une épaisseur
équivalente d,4 donnée par la relation suivante (fyg serait en 'occurrence égal a 355 N/mm?) :

deg = )—f,y—y('; d L @13)

Cette fagon de faire permet alors d'utiliser (4.10) pour déterminer le moment plastique Mp; en
considérant une section équivalente homogene. 1l y a cependant lieu d'étre prudent dans l'utilisation de
cette méthode, car la section équivalente homogeéne dépend de 1'axe selon lequel on fait cette
transformation : sa géométrie sera en effet différente selon que I'on raisonne par rapport a 'axe de forte
inertie y (ol la dimension dans le sens y est modifiée) ou par rapport & l'axe de faible inertie z (ou la
dimension dans le sens z est modifiée).

Exemple 4.4 Flexion d'une section hybride

Calculer le moment plastique Mp de la section hybride représentée 2 la figure 4.10, en admettant que les
ailes sont constituées d'un large-plat FLB 300 - 20 en acier Fe E 355 et que I'dme est formée d'un
FLB 800 - 10 en acier Fe E 235.

Le moment plastique de la section peut étre déterminé directement A partir de (4.12) en introduisant les
valeurs de f, correspondantes :

Mp; = 2 [355 N/mm? (300 mm - 20 mm - 410 mm) + 235 N/mm? (400 - 10 - 200)] = 2120 kNm

Dans le cas de cet exemple (fig. 4.10), on peut également considérer une section homogéne en acier
Fe E 355, avec une €paisseur d'dme équivalente deq selon (4.13), soit :

_ 235 N/mm? .

deq = 355 N/mm?
On peut alors déterminer le moment plastique 4 l'aide de (4.10) :

My = 355 N/mm? - 2 (300 mm - 20 mm - 410 mm + 400 - 6.6 - 200) = 2120 kNm .

10 mm = 6.6 mm

4.3.4 Flexion gauche

La flexion gauche est définie comme étant la flexion par rapport 4 un axe autre qu'un des axes
principaux d'inertie de la section. Le moment M 1:Eiu_el est soumis la_section peut alors étre décomposé
S

~_ selon les deux axesVVnWW_e z $@tosahieh D( LSCE0 M



RESISTANCE EN SECTION 101

o(My)
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S

Fig. 4.11 Répartition élastique des contraintes dans une section en double t€ soumise 2 de la flexion gauche.

Examinons les particularités relatives 3 ce type de sollicitation, selon que 1'état de contraintes est
élastique ou plastique. Ces réflexions sont basées sur le fait que la condition d'équilibre donnée par
(4.5 a) doit étre satisfaite quel que soit I'état de contraintes de la section.

Dans le domaine €élastique, la contrainte ¢ en un point quelconque de coordonnées y et z est donnée
par la relation suivante, dans laquelle il faut &€tre cohérent pour les signes positifs ou négatifs des
différentes variables :

M M
o="2z- —ty (4.14)
I I

L'état limite élastique est atteint lorsque la contrainte g est égale 2 la limite d'élasticité £, en un point de la
section. Sur le reste de la section, on a cependant encore partout une contrainte inférieure 2 la limite
d'élasticité; cela s'exprime par la relation suivante si I'on admet que la limite d'élasticité f, est une valeur
numérique sans signe et que la contrainte ¢ peut &tre de signe positif ou négatif :

lol < fy (4.15)
La combinaison de (4.14) et (4.15) pour le cas ‘particulier des points situés sur les fibres extrémes de la

section (pour lesquels /,/z = Wy, et I/y = W;) permet d'établir I'expression suivante pour caractériser
I'état limite €lastique :

www.Geffte@{vilPDF.com @16
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Un exemple d'un état de contrainte élastique possible satisfaisant cette condition est montré a la
figure 4.11 pour le cas particulier d'un profilé laminé en double té.
En divisant (4.16) par f;, on peut également écrire cette expression de la fagon suivante :

M, M,

<10 4.17
Mely My, ( )

M,y : moment €lastique selon l'axe y (Mepy = fy Wy)
M,j; : moment élastique selon I'axe z (M, = fy W)

Cette formulation a I'avantage de permettre une représentation aisée de I'action conjointe de My et M; &
l'aide de courbes d'interaction, telles qu'elles sont montrées en trait continu 2 la figure 4.12 pour un
profilé laminé en double t¢ HEA 300 et une cornitre 2 ailes inégales L 150-75-9. Ceci met en évidence le
comportement différent du profilé HEA et de la corniére car les axes principaux d'inertie de cette derniére
ne correspondent pas aux axes y et z.

A M A M
Meiz My,
201 ETAT LIMITE 201 .
- S
ELASTIQUE A i
PLASTIQUE !
{
/
r I
-2.0 CJ1o ) 20
T ;"7 Ll
My ;oM
M,(y i / Meiy
-1.0—;
'l
8 | .- %
- -~

% L150-75-9 ¥z

201

Fig. 4.12 Diagrammes d'interaction dus 2 de la flexion gauche.

L'état limite plastique se caractérise, quant & lui, par le fait que la contrainte est, en tous points de la
section, égale a la limite d'élasticité fy, soit en traction (signe positif), soit en compression (signe négatif).
Pour respecter 1'équilibre de la section (qui est, rappelons-le, soumise uniquement 2 un moment de
flexion, et par conséquent a aucun effort normal), la somme des résultantes des contraintes agissant sur
les parties comprimées et tendues doit étre, compte tenu de leurs signes, nulle. Cela signifie en fait que
les aires des parties de la section tendues et comprimées sont identiques :

Ar=A, (4.18)
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Un exemple d'un état de contrainte plastique possible satisfaisant cette condition est donné 2 la figure
4.13 pour le cas particulier d'un profilé laminé en double té. Cette répartition plastique des contraintes
(valable pour autant que le moment de flexion selon l'axe y corresponde au moins 2 la plastification
compléte de 1'dme) montre en fait qu'une partie de la section, un double té réduit, reprend le moment My,
tandis que le moment M, est repris par l'autre partie de la section (en l'occurrence par les quatre
extrémités des ailes). Les moments plastiques réduits de ces deux parties de la section sont
respectivement :

h-t
Mpiymz =Mply _4fy at (T) 4.19 a)

X

a
piz, My =4Sy at (c - 5) (4.19b)

Mpyy, M, @ moment plastique selon I'axe y réduit a cause de M,

Mpi, My : moment plastique selon I'axe z réduit & cause de My,

Mpyy : moment plastique selon l'axe y de la section compléte

a : largeur de l'extrémité des ailes mobilisée pour la flexion selon 1'axe z

f& T(My+M)
\ @
\—1\\\\\ \\\

5 = =

b f % £

Y y ) .
g
M

Fig. 4.13 Répartition plastique des contraintes dans une section en double té soumise 2 de la flexion gauche.

La valeur de a, a priori inconnue, doit étre déterminée de telle fagon que le rapport Mpz My / Mpiy M;
soit égal au rapport M, /My. Les relations (4.20) permettent alors d'obtenir une équation du deuxiéme
degréena:

www Genietivi PBE-com 420)
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Une fois la valeur de a obtenue a partir de (4.20), on tire de (4.19) les valeurs de Mpjy, M7 et Mpj; My
La résultante de ces deux moments (addition vectorielle) correspond alors 2 la résistance ultime 2 la
flexion Mg qui s'exprime par le moment plastique Mp, en flexion gauche :

Mpig = \/(Mply,Mz)z + (Mpi My)? (4.21)

Cette procédure permet d'établir des courbes d'interaction a I'état limite plastique entre les
composantes My, et M, du moment de flexion gauche. Les courbes correspondant au profilé laminé en
double t€ HEA 300 et a la corniére 2 ailes inégales L 150-75-9 sont données en traits discontinus sur la
figure 4.12, sur laquelle les courbes d'interaction élastique étaient déja reportées. La comparaison avec
ces dernieres montre que la prise en compte du comportement plastique de la section permet d'obtenir
une résistance 2 la flexion gauche sensiblement plus élevée que si 1'on se limitait 2 un calcul élastique.

En revenant au calcul élastique, I'application du principe général de vérification donné par (4.1) au
cas particulier de la flexion gauche selon la formule d'interaction élastique (4.17) conduit a la relation
suivante :

Moy/Y'R Mo/ ) 4.22)

Mgy : valeur de dimensionnement du moment de flexion selon I'axe y
M, : valeur de dimensionnement du moment de flexion selon I'axe z

Pour 'état limite plastique, la norme SIA 161 donne la formule d'interaction plastique suivante, valable
pour les sections en double té bisymétriques :

1.1
(Mpzy/m * (Mp:z/m) =t “23

Mgy : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment selon l'axe y
Mg, : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment selon l'axe z
Mpjy : moment plastique selon I'axe y
Mpj, : moment plastique selon l'axe z

Une comparaison entre (4.22) et (4.23) permettrait de voir, de fagon similaire a ce qui est montré a la
figure 4.12, que le gain de résistance apporté par un calcul plastique de la section peut étre significatif.

L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) propose, pour le cas de la flexion gauche, une formule d'interaction
similaire 4 (4.23) :

M]: o M,
-5d + d <1.0
Mpl.y Mpl.z

My sq : valeur de dimensionnement du moment selon l'axe y
M, sq : valeur de dimensionnement du moment selon l'axe z
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Les valeurs de o et B sont définies selon le type de sections utilisées. Il convient de souligner que les
coefficients partiels de sécurité sont compris dans la définition de My y et Mp, ;.

Exemple 4.5 Flexion gauche

Soit une poutre simple constituée d'un profilé IPE 200 en acier Fe E 235 d'une portée [ = 3.5 m, sollicitée
par une charge uniformément répartie g7 = 15 kN/m inclinée d'un angle & = 18° par rapport 2 la verticale
(fig. 4.14).

Calculer le moment plastique en flexion gauche M, et vérifier que la section est suffisante. Faire
également ce contrdle en utilisant la formule d'interaction plastique (4.23).

||||||I|I|Il ,—|-\/' =18° Décomposition
e ] @ du moment

-

1 =3500 ;
L charge ¢ My

IPE 200

M : moment de
flexion gauche

Fig. 4.14 Poutre simple soumise 2 la flexion gauche.

On détermine tout d'abord les valeurs de dimensionnement du moment de flexion selon les deux axes
principaux y et z de la section. On calcule ensuite la part de résistance 2 la flexion selon ces deux axes, soit la
valeur a et les moments My, p; €t Mpj; My, Puis le moment plastique en flexion gauche Mp,, de la section a
l'aide de (4.21).

Valeur de dimensionnement des sollicitations
24! 15KN/m (3.5 m)?

M;= g = 8 = 23.0kNm
Mgy=M4 cos @ = 21.9kNm, My, = My sin@ =7.11 kNm
Résistance de la section

My, =f, Z,=235N/mm?-220-10> mm3 = 51.7- 10 Nmm = 51.7 kNm
pty—Jy
Mpi=fy Z, =235 N/mm? - 44.7 - 103 mm3 = 10.5- 106 Nmm = 10.5kNm
Calcul du moment plastique en flexion gauche

En résolvant (4.20) avec les valeurs particulieres de cet exemple, on obtient 2 = 32 mm. On peut ainsi
établir, selon (4.19), Mpjy M, = 27.2 kKNm et My, py = 8.69 kKNm. Le moment de flexion gauche vaut

alors (4.21) : ralCnhwalbD -
u - NN G DIV RBRE . GO
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Vérification de la résistance
*  Avec le moment plastique en flexion gauche Mp, :
M .
M =23.0kNm < —2% _ —28—51~1—kN—m = 259 KkNm
’m .

¢ Avec la formule d'interaction plastique (4.23) :

2 11 1
My ) (Mg _(_zomm Y (_7amkNm Yoo
My /7 ) \ Mo/ 7R S17kNm/11)  \10.5kNm/11 s

La résistance du profilé est donc suffisante, quelle que soit la méthode de vérification employée.

4.4 Résistance a un effort tranchant

La contrainte tangentielle 7 due 2 un effort tranchant V agissant sur une section ouverte a parois
minces est donnée (vol. 2) par la formule générale suivante :

Vs
T= ", 4.24)

V : effort tranchant (toujours pris en valeur absolue, son signe n'ayant pas de signification par-
ticuliére)

S’ . moment statique de la section partielle A' située au-dessus de l'endroit ol la contrainte
tangentielle 7 est calculée

I : inertie de I'ensemble de la section

t . épaisseur de la section ou la contrainte tangentielle 7 est calculée

La relation (4.24) est valable tant que la contrainte tangentielle 7 reste inférieure a la contrainte limite
élastique de cisaillement 7. Cette dernitre s'obtient en appliquant le critére de von Mises (2.32 a) :

B (4.25)

ER'E

L'état limite élastique correspond a la situation ol la contrainte tangentielle maximale 7,4, (au point
ol le rapport S'/I est maximal) est égale 2 la contrainte limite €lastique de cisaillement 7y. Pour les
profilés laminés en double té (fig. 4.15), la contrainte tangentielle maximale T,,,, est atteinte a l'axe
neutre de flexion. Cette particularité permet d'exprimer la relation suivante :

Ve S

(4.26)

Ver : résistance élastique a I'effort tranchant
Sy : moment statique de la i-section par rapport ﬁf‘axe de forte inertie y

I, : inertie dAYAAFRAE dia @4 LR [Ftfinde y CO N

d : épaisseur de I'ime
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DOMAINE  ETAT LIMITE
ELASTIQUE  PLASTIQUE

=1

Fig. 4.15 Répartition des contraintes tangentielles dans une section en double té.

Pour étre complet, il faut préciser que des contraintes tangentielles horizontales 7 dues a l'effort
tranchant V existent également dans les ailes des profilés en double té, comme d'ailleurs dans tout
élément de section situé dans le plan de cisaillement (vol. 2). Ce type de contrainte peut toutefois étre
négligé pour les sections des profilés laminés étudiés dans ce volume.

De (4.26), on peut tirer la résistance élastique a l'effort tranchant V,j, valable pour 1'état limite
élastique :

I,d
Vel =1y gy- 4.27)

La répartition élastique des contraintes tangentielles donnée 2 la figure 4.15 montre que ces dernieres
sont trés faibles dans les ailes. On peut donc faire I'nypotheése que les ailes ne participent pas 2 la reprise
de I'effort tranchant, qui est alors enti¢rement repris par I'dme du profilé, dans laquelle une répartition
uniforme des contraintes tangentielles 7 sur la hauteur b est admise (fig. 4.15) :

V

T= g (4.28)

Ay=bd : aire conventionnelle de I'dme du profilé

Cette approximation considere en fait la plastification complete de I'dme, pour laquelle on admet une
hauteur conventionnelle b supérieure 2 sa hauteur réelle afin de tenir compte de I'influence des congés du
profilé. La résistance ultime Vg a un effort tranchant est ainsi atteinte lorsque la contrainte tangentielle 7
obtenue avec (4.28) est égale a la contrainte limite €lastique de cisaillement 7y. On peut donc exprimer
cette résistance ultime par ce que nous appellerons la résistance plastique a l'effort tranchant Vp, :

L4, 4.29)

5

V3
L'Eurocode 3 (§ 5.4.6) utilise relation simjlajre a (Lﬁ is.donne une définition de l'aire de

cisaillement A, (CWSWW qﬁ)@lﬂ Iz@ I} tMr'v /) mn et la direction de

U'effort tranchant.

Vpi= 1Ay =
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Exemple 4.6 Effort tranchant

Soit la console d'une voie de roulement d'un pont roulant sollicitée par une charge mobile produisant un
effort tranchant maximal dont la valeur de dimensionnement V4 vaut 350 kN.

Déterminer le profilé en acier Fe E 235 de la série HEA nécessaire pour transmettre cet effort. On ne
tiendra pas compte dans ce cas des problémes d'instabilité.

Avec un calcul plastique de la résistance 2 I'effort tranchant, la section d'acier nécessaire pour reprendre
V4 est obtenue 2 partir de (4.1) et (4.29) :

Vos Blo Bhw oo o S 235 Nmm?
® R \3 \3

wVs 11-35-103N
= 135 N/mm?

On prendra donc un HEA 340 (4,, = 2980 mm?).

= 135 N/mm?

Ay 2 = 2852 mm?

4.5 Résistance 3 un moment de torsion

Les considérations données dans cette section se limitent & un rappel des notions de base relatives a 1z
résistance en torsion. Elles serviront essentiellement pour I'étude de la torsion de voies de roulement de
ponts roulants, de sections de ponts, ainsi que pour la théorie du déversement. Pour plus de détails
concernant cette question, on se référera aux volumes 2 et 3 du Traité de Génie Civil et a la référence
[4.1].

4.5.1 Modes de résistance a la torsion

La résistance a la torsion dépend de la géométrie de la section et du matériau qui la compose. Le
moment de torsion M, agissant sur une barre est équilibré par des efforts intérieurs de deux types bien
distincts : le premier, qui est prépondérant dans les sections fermées (fig. 4.16(a)), est un flux de
cisaillement fermé 3 l'intérieur de la section (et du matériau); le second, qui est prépondérant dans les
sections ouvertes (fig. 4.16(b)) est composé de contraintes normales et de contraintes tangentielles
induites par la variation de ces mémes contraintes normales. La résistance & un moment de torsion est
donc décomposée en deux modes de résistance : d'une part la torsion uniforme ou de St-Venant T,
(I'indice v provient de St-Venant) et d'autre part la torsion non uniforme T, (indice w pour Wélbtorsion
en allemand ou Warping Torsion en anglais).

yy I

My
z P

[P
¢A
’

.‘x X

= WWw.GenieCivilPDF ¢S

Fig. 416 Moment de torsion appliqué & des barres de section fermée ou ouverte.
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Dans le cas général, la résistance d'une barre sollicitée par un moment de torsion peut se décomposer
en torsion uniforme et en torsion non uniforme : on dit alors qu'elle résiste en torsion mixte. Cependant,
pour des raisons didactiques, il est préférable d'étudier séparément ces deux modes de résistance (qui
recouvrent d'ailleurs chacun un grand nombre d'applications pratiques) et ensuite seulement la torsion
mixte. C'est ainsi que la section 4.5 est structurée de 1a fagon suivante :

+ Paragraphe 4.5.2. Notions de base relatives a la résistance en torsion uniforme.

* Paragraphe 4.5.3. Notions de base relatives a la résistance en torsion non umforme appliquée au
cas particulier de ]a barre 2 section en double té.

* Paragraphe 4.5.4. Notions de base relatives a la résistance en torsion mixte.

Pour bien distinguer entre les charges et la résistance, la terminologie suivante a été adoptée dans
cette section, essentiellement pour éviter toute confusion de notation :

s M, oum, : moment de torsion extérieur appliqué (il s'agit en quelque sorte d'une charge de
torsion concentrée ou répartie),

e T : moment de torsion intérieur correspondant 2 la résistance 2 la torsion de la section,

e TyetT, : composantes respectivement uniforme et non uniforme de 7.

Pour une question de simplification d'écriture, on utilisera cependant dans la suite de cette section la
notion de moment de torsion pour désigner de fagon indifférente M,, m, ou T.

4.5.2 Torsion uniforme
Hypotheses de base

Dans 1'étude de la torsion uniforme, on admet les hypothéses fondamentales de la statique des barres
et de la résistance des matériaux, c'est-a-dire :

* les déformations sont petites par rapport aux dimensions du corps (théorie du premier ordre),
* le matériau est continu, homogene et isotrope,

* laloi de Hooke (0= E €et T= G 7) est applicable,

¢ les sections transversales conservent leur forme.

La déformation d'une barre soumise 2 un moment de torsion est caractérisée par l'angle de rotation
@(x) d'une section située a l'abscisse x d'une section origine. Considérons un €lément de barre de
longueur dx soumis 2 un moment de torsion intérieur T)(x) (fig. 4.17). L'angle de rotation spécifique
@'(x) est alors défini par la relation suivante, qui est 'équation différentielle de la torsion uniforme :

__Q Tv(x)
(p( ) = = G K (4'30)
Ty(x) : moment de torsion intérieur a I'abscisse x
G : module de glissement du matériau
K : constante de torsion uniforme

La constante de torsion K est une caractéristique de la section (unité m% ou mm?) qui permet d'établir

le produit GK, appm a@ tqﬁ l P@F ion uniforme, de
déterminer les défornati ar] t E mlglgmss phénomenes de
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1z

Fig. 4.17 Rotation due a2 un moment de torsion.

vibration) et les hyperstatiques de torsion. La rigidité a la torsion GK joue donc le méme rdle, pour les
sollicitations et les déformations de torsion, que la rigidité E7 pour la flexion.

De fagon analogue 2 la flexion, ou My, = | o z dA, 1a résistance des matériaux nous montre que le
moment de torsion uniforme T, correspond 2 la résultante du flux fermé de contraintes tangentielles dans
la section (fig. 4.18 (a)). Il peut donc s'exprimer de la fagon suivante :

T, = AI T, pdA 4.31)

p : distance entre le centre de cisaillement C et I'€lément de section dA
Tp : contrainte tangentielle sur I'élément de section dA

T (périmetre)

(a) Flux de contraintes tangentielles. (b) Analogie de la membrane.
Fig. 4.18 Répartition des contraintes tangentielles et analogie de la membrane.

I1 faut préciser que nous utilisons la terminologie centre de cisaillement (noté C) pour désigner le
point de déformation angulaire nulle, autour duquel la section tourne si elle est soumise 3 un moment de

torsion. Bien que leWWWtw@eme@wqc*lp@sl;éf@é@mmgnamn a celle de

«centre de torsion» pour une question de notation uniquement
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La détermination de la grandeur et de la répartition de ces contraintes tangentielles ne peut se faire
d'une maniére simple que pour le cas des barres a sections circulaires ou annulaires. Pour les autres
sections, il est nécessaire de recourir 2 la théorie de 1'élasticité. Cependant, la résolution du systéme
d'équations fourni par cette théorie devenant trés complexe dans le cas de sections quelconques
(conditions aux limites), il est commode d'utiliser 'analogie de la membrane de Prandtl. Cette analogie,
définie ci-aprés et illustrée a la figure 4.18(b), a I'avantage de donner une representatlon simple de la
répartition de ces contraintes :

* 2 une sollicitation de torsion T correspond I'action d'une pression uniforme p, perpendiculaire 2 la
membrane,

¢ au moment de torsion correspond le double du volume compris entre la membrane déformée et le
plan de section (T = 2V),

* aux lignes de niveau de la membrane, les contraintes de cisaillement s'écoulent tangentiellement et
leur valeur absolue est égale a la pente de la membrane au point considéré.

A l'aide de cette analogie, il est possible de déterminer, en fonction des différentes formes des
sections des barres, les deux inconnues du probléme de la résistance en torsion uniforme qui sont :

* la constante de torsion K,
* la valeur de la contrainte maximale T,y du flux de contraintes tangentielles dans la section.

Comme [4.1] donne les détails de la procédure de calcul qui permet de déterminer ces valeurs, nous nous
contenterons par la suite de ne donner que les résultats obtenus avec cette analogie.

Sections pleines

Dans le cas des sections pleines, I'analogie de 1a membrane permet d'établir la relation suivante pour
la constante de torsion uniforme X (fig. 4.18) :

2AT,

f‘rds
r

K= (4.32)

A : aire de la section
§ Tds : intégrale des contraintes tangentielles 7 le long du périmétre I"de la section
r : périmetre de la section

Saint-Venant a proposé une relation permettant de déterminer de maniére approximative la constante
de torsion d'une section pleine de forme quelconque :

A4

K= 0u,+1p)

(4.33)

A : aire de la section considérée

2 momemaipyintéieCivilPDF.com
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Cette relation, basée sur une section circulaire, est valable pour des sections pleines dont les
dimensions sont a peu prés les mémes dans deux directions perpendiculaires. Elle s'applique de méme
avec une bonne précision aux sections dont une des dimensions est nettement supérieure 2 l'autre.

Sur la base de l'analogie de la membrane (qui permet de déterminer la grandeur et la direction des
contraintes tangentielles), il est possible d'établir, pour les cas particuliers des sections circulaire et
rectangulaire (fig. 4.19), les valeurs exactes de T4y €t de K données dans les tableaux 4.20 et 4.21. C'est

ainsi que pour un rectangle mince ayant une hauteur / et une épaisseur ¢, la constante de torsion est
donnée par :

k=1np (4.34)
37
Section circulaire Section rectangulaire
répartition t t
des contraintes f f f f
tangentielles - —¢
p T
/ Tmax
S - Jone
41 A h
Tmax;
- +
membrane '?'510
AR BT
TN 7
- P —
—e-
4—;——0—’————# %>10

Fig. 4.19 Analogie de 1a membrane pour le cas particulier des sections circulaire et rectangulaire.

Tableaun 4.20 Valeurs de T4y et de K pour différents types de sections.

Section Tmax K
Circulaire de rayon r XL z #
nr 2
. Ty
Rectangulaire avec A/t < 10 Bhi
: o hi?
i 37, 1
Rectangulaire avec b/t >10 | = ~h3
SR
s dblehers
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RESISTANCE EN SECTION 113

Tableau 4.21 Coefficients @ et B.

hit 1.0 1.5 2.0 25 30 4.0 6.0 8.0 10.0
a | 0208 | 0.231 | 0.246 | 0.258 | 0.267 | 0.282 | 0.299 | 0.307 | 0.313
B | 0.141 | 0.196 | 0.229 | 0.249 | 0.263 | 0.281 | 0.299 | 0.307 ; 0.313

Sections formées de plusieurs éléments pleins

Dans le cas des sections se composant de n éléments pleins d'aires A; et de formes géométriques
simples (on parle alors de sections ouvertes), on peut admettre que, si la forme de la section transversale
est conservée, chaque élément situé A I'abscisse x subit 1a méme rotation spécifique. La constante de
torsion K de la section totale est donc égale a la somme des constantes de torsion K;, déterminée avec
(4.33), de chaque élément i :

K=Y K. (4.35)

Si la section est formée d'éléments rectangulaires étroits (h/t > 10) (on parle alors de section ouverte a
parois minces), on peut écrire, sur la base de la valeur correspondante de K; donnée par (4.34) :

i hi B} (4.36)

i=1

wlt—-

La valeur maximale 7,,;x de la contrainte tangentielle dans chaque élément i est alors donnée par
‘T'équation suivante, basée sur le principe de I'analogie de 1a membrane :

Ty 4
Tmax = g 4.37)

Profilés laminés

Dans le cas des profilés laminés, le rapport A/t des différents éléments qui les composent et 'influence
des congés font que la valeur réelle de la constante K est toujours supérieure a celle donnée par (4.36). Si
cette dernidre relation est applicable avec une précision suffisante aux cornitres, on se référera aux tables
SZS C5 pour les valeurs de la constante de torsion K des autres types de profilés laminés.

Sections fermées a parois minces

Pour des sections fermées A parois minces, le moment de torsion uniforme T, correspond 2 la
résultante du flux fermé de contramtes tangentlelles dans la paroi de la section. La valeur de ces
contraintes est admw ? p@ qu@@ﬂ"‘ou mince. Cela peut
s'expliquer avec I' gie de la'membrane, o on peut admettre pour une paroi mince que la pente
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de la membrane (qui correspond & la contrainte tangentielle) est constante. Cette condition permet de
définir le flux de contraintes tangentielles par la relation suivante (fig. 4.22) :

v = 7(s) t(s) = constante (4.38)

v : flux de contraintes tangentielles

s . abscisse curviligne

7(s) : contrainte tangentielle a l'abscisse s
K(s) : épaisseur de la paroi a l'abscisse s

couvercle

membrane

o 1)~

. v = 7(s) K(s)
o) [N 425" 1)

4

s [ v\\\@L o /

"\_/v

Fig. 4.22 Analogie de la membrane et contraintes 7 d'une section fermée a parois minces.

Comme dans le cas des sections pleines, I'analogie de la membrane nous permet de déterminer la
valeur du flux de contraintes tangentielles v, ainsi que la constante de torsion uniforme K pour une
section fermée 2 parois minces (fig. 4.22) : il suffit de mettre un couvercle ayant la forme de l'intérieur de
la section pour obliger la membrane a avoir une pente nulle sur l'intérieur de la section (puisqu'elle ne
reprend pas de contraintes). La part de torsion uniforme 4T, reprise par un élément de paroi de longueur
ds correspond a:

dT,=vds - hc(s) (4.39)
hc(s) : distance normale du centre de cisaillement au vecteur v ds

Comme la part df2 de 1'aire délimitée par la fibre moyenne de 1'élément de longueur ds vaut :

WWW.Ger)j,gi(;Ci(yjsIPDF.com
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la part de torsion uniforme 4T, reprise par un élément de paroi de longueur ds peut s'exprimer ainsi :
dT,=2vdQ 441)
Cela permet de déterminer apres intégration le flux de contraintes tangentielles v ;

I
=35 (4.42)

Q : aire de la section délimitée par la fibre moyenne des parois
et par conséquent, avec (4.38), la contrainte tangentielle 7(s) a I'abscisse curviligne s :

v _ I
ts) ~ 2Q4s)

ows) = (4.43)

A Yaide de (4.32), o I'aire A correspond a l'aire £2 définie ci-dessus, il est ainsi possible de déterminer
la constante de torsion X d'une section fermée a parois minces selon la relation suivante (formule de
Bredt) :

2
4Q
K=— (4.44)

Si la section est formée de n éléments a parois minces d'épaisseur constante, ce qui est en général le
cas dans la construction courante, I'expression de la constante de torsion uniforme K donnée par (4.44)
devient :

462

n

K= (4.45)
s

t

™M

i=1

La vérification d'une section soumise 2 un moment de torsion se fera sur la base de la relation
suivante, dont le format est tout a fait analogue 2 la relation générale (4.1) :

Tr
Mg £ — (4.46)
¢ = R
Mg, : moment de torsion extérieur
Tg : résistance a la torsion (moment de torsion intérieur) (Tg = T, en cas de torsion uniforme

seulement)

Les exemples 4.7 et 4.8 ci-apres illustrent la théorie de la résistance en torsion uniforme développée
dans ce paragraphe. Signalons que l'exemple 4.10, situé ay Earafraﬁe 4.6.6, applique le principe de

dimensionnement eww W?@@W*@@V I;ll e {a t & du cisaillement,

ift
ce qui met directement en €vidence ce qui se passe dans le cas d'une telle ‘interaction d'efforts.
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Exemple 4.7 Constante de torsion uniforme

Calculer la constante de torsion uniforme des sept sections d'aires approximativement égales représentées
2 la figure 4.23.

Section Section Profilé Caisson Caisson Tube Tube

rectangulaire enté laminé ouvert fermé ouvert fermé
160 300 300 300
§ 8 8
g g S 125
&
© 9.5 o i
+4+ 16.5 A
67 ‘3% 8 8 8 8
HEA 340 T T N r
8¢ 84 ROR 355.6 - 12.5
I

Fig. 4.23 Différents types de sections pour le calcul de 1a constante de torsion uniforme.

Sections rectangulaire, en té et en double té HEA 340
Les formules données précédemment 2 propos du calcul de la constante de torsion uniforme peuvent étre
généralisées 2 partir de (4.35) et du tableau 4.20 de la maniére suivante :

n n

kK= YK = i§‘1 Bi hiti

i=1

Les dimensions des sections (on prendra systématiquement les dimensions 2 la fibre moyenne des
éléments composant la section) permettent d'obtenir les valeurs du coefficient 8 tirées du tableau 4.21, et on
peut ainsi déterminer les valeurs des constantes de torsion (tab. 4.24). On soulignera que les congés de
raccordement ont été négligés dans le cas du profilé en double té HEA 340.

Tableau 4.24 Constantes de torsion uniforme (rectangle, té et double té).

Section h; fmm)| #;[mm) | R/ 4 Bi K; Imm%) K imm%)
Rectangle 200 67 299 | 0263 {1582-10°% | 15.82- 106
aile | 160 40 4.00 0281 | 2.88-10°
Té 5.71 - 106
éme | 220 35 629 | 0300 | 283-10%
aile | 300 16.5 18.2 0333 | 0.449- 106
Double té &me | 3135 9.5 33.0 0333 | 0.090-105 | 0.988- 105
. 33.0_ .| 0333
WA WY . G @ T\Vokb . M

12.5
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La valeur de la constante de torsion du profilé HEA 340 tirée des tables SZS C5 montre que la rigidité
réelle du profilé (K = 1.29 - 10 mm?) est d'environ 30 % supérieure 2 celle obtenue sur la base de (4.35) et
du tableau 4.20. On constate également que sa résistance 2 la torsion uniforme est beaucoup plus petite que
celle d'un rectangle de section équivalente (environ 12 fois dans le cas présent).

Sections en caisson
¢ Caisson ouvert :

Comme tous les éléments de la section sont 2 paroi mince avec un rapport k/t > 10, il s'agit d'appliquer
(4.36) :

n n
K= Y K; s% Y hfl= % 2 (542 mm (8 mm)3 + 292 mm (8 mm)3] = 0.285 - 106 mm*
i=1 i=1

¢ Caisson fermé :
Etant donné que la section est formée d'éléments A paroi mince d'épaisseur constante, on peut appliquer
(445):

40%  4(542 mm-292 mm)?

K= = =480.5-10mm*
i Si 5 542mm+292mm
-~ 8 mm 8 mm
i=]1 "
Sections en tube circulaire

¢ Tube ouvert :
Par analogie avec (4.36), il est possible d'établir pour une telle section la relation suivante, ol r
‘ correspond au rayon a I'axe de la paroi :
nrt3  27-171.6 mm (12.5 mm)3
3 = 3

2
K= % [Pas= = 0.702 - 105 mm*
s=0

¢ Tube fermé (4.44):
4022 4(nr?)?
o
On remarque donc que la valeur de la constante de torsion uniforme dépend fortement de la géométrie de

la section ainsi que du fait si elle est ouverte ou non. Elle est beaucoup plus élevée dans le cas d'une
section fermée (plus de 500 fois pour le cas de la section circulaire examinée ici).

Exemple 4.8 Barre encastrée : torslon uniforme

Dimensionner la section de la poutre en porte-a-faux constituée d'un profilé creux RHS en acier Fe E 3585,
sollicitée en torsion pure par un moment M, dont la valeur de dimensionnement vaut My, = 20 kNm
(fig. 4.25)..

d My
3 g -‘\\f Y

WwWi.GenieCivilRREcom
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La contrainte tangentielle permettant d'équilibrer e moment extérieur M, est donnée par (4.43) :
T,
ns) =
2 Q1us)
La résistance ultime du profilé creux sera atteinte lorsque o(s) = 7,.. La condition suivante devra alors étre
satisfaite (4.46):
TR Ty 294s 26%¢ M
My< B D 1) Ty _ D gon b2r > MaR
YR R R R 21
Numériquement, on a, avec 7, = f,/\3 = 355 N/mm?/Y3 = 205 N/mm? :
M, 20 - 105 Nmm - 1.1
p2ez TR 2
271 2 - 205 N/mm
d'oli on choisit un profilé creux RHS 100 - 100 - 6.3 (b2t = 55310 mm?).

= 53 660 mm>

4.5.3 Torsion non uniforme

Nous allons aborder maintenant I'étude d'une barre résistant en torsion non uniforme. Les efforts
correspondant 2 ce mode de résistance ne peuvent se développer que si la section transversale, qui
aimerait gauchir, voit son gauchissement empéché par des conditions d'appui adéquates. On dit qu'une
section plane gauchit lorsqu'elle ne reste pas plane aprés déformation sous l'action d'un moment de

torsion extérieur.

Le comportement d'une barre soumise 2 la torsion en fonction de sa section transversale est illustré a
la figure 4.26. Les sections de la barre de section circulaire & paroi mince fermée restent planes, tandis
que celles de la barre 2 section circulaire 2 paroi mince ouverte se déforment hors de leurs plans : elles
gauchissent. Si ce gauchissement est empéché (section a x = 0), la section résiste uniquement en torsion
non uniforme; ailleurs (pour x > 0), comme le gauchissement n'est que limité, la section résiste en torsion

mixte, et 2 l'extrémité libre, la section résiste essentiellement en torsion uniforme.

ST o ’ﬁ—’TP -
FR R "= ™ sucton oo

SAWW.GenleCIVIIPDE.com.
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L'étude théorique complete de la torsion non uniforme étant abordé en détail dans le volume 3 du
Traité de Génie Civil, nous nous contenterons de donner ici les principes de base nécessaires a I'étude de
la résistance en torsion non uniforme d'une barre & section en double té soumise a I'action d'un moment
de torsion extérieur.

Hypotheéses

Dans 1'étude de la torsion non uniforme, en plus des hypothéses fondamentales de la statique des
barres (déja répétées au début du paragraphe 4.5.2), nous admettons que :

 les contraintes normales sont constantes sur I'épaisseur des parois (parois minces),

 les contraintes tangentielles agissant sur la ligne moyenne des éléments de parois sont considérées
comme constantes sur I'épaisseur de celles-ci,

¢ la déformation due au cisaillement est négligeable.

Cas particulier d'une barre encastrée

Pour bien comprendre le phénomene de la torsion non uniforme, examinons le comportement d'une
barre 2 section en double té de longueur /, encastrée A une extrémité et soumise 2 son extrémité libre 2 un
moment de torsion My, (fig. 4.27). Si nous représentons les déformations de la barre, nous constatons que
la section située 2 l'abscisse x gauchit. Comme son appui (encastrement) limite le gauchissement de
I'ensemble des sections de la barre (dans la mesure o la libre déformation des sections est empéchée), la
barre résistera en torsion non uniforme. Les déformations étant petites (théorie du 1T ordre), la figure
4.28 montre que la rotation de la section a I'abscisse x peut étre décomposée en :

* une rotation propre @(x) des éléments constituant la section, qui engendre un flux fermé de
contraintes tangentielles 7, dans chaque élément de la section, qui, intégré sur ceux-ci, constitue le
moment de torsion uniforme T;

* une translation vg,p(x), respectivement vjng(x), des deux ailes du profilé, correspondant a des
déformations de flexion dans leur propre plan dues 2 la torsion non uniforme.

Description générale Déformation a I'abscisse x

WWW,ﬁﬁn ISCVILPRE.com
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Torsion
non uniforme

!

Vsup(X)
E:E:E.‘J

Flux des
contraintes Ty Tw
tangenticlles

Fig. 4.28 Décomposition des déformations de la section et contraintes tangentielles correspondantes.

Les contraintes normales G, et tangentielles 7,, qui sont liées aux translations des ailes représentent
I'état de contraintes dl & la torsion non uniforme (fig. 4.29). Le couple engendré par les contraintes
tangentielles 7, constitue le moment de torsion non uniforme 7.

Déformations
Contraintes
G ‘Résultantes
~ M
Ysup

wt
. . . inf
www.GenieCivilPDE.com
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Le cas particulier de la barre & section en double té encastrée a une extrémité examiné ici permet de
mettre en évidence qu'un profilé & section en double t€ résiste en torsion mixte : le moment de torsion T
est la résultante des moments de torsion uniforme T, et non uniforme T,,. C'est ce dernier mode de
résistance qui est examiné dans la suite de ce paragraphe, toujours appliqué au cas de la barre a section en
double té.

Equation différentielle de la torsion non uniforme

La résistance en torsion non uniforme d'une barre 2 section en double té peut étre étudiée en tant que
flexion des ailes dans leur propre plan. La figure 4.29 montre que les résultantes des contraintes normales
Ow et tangentielles 7, correspondent & un moment de flexion Mgy, et Mpr ainsi qu'a un effort de
cisaillement Vg, et V¢ s'appliquant respectivement sur les ailes supérieure et inférieure. Les relations
correspondant a cette flexion s'expriment alors ainsi (en I'occurrence pour l'aile supérieure) :

d? M
—ML";XZ(") = vip() = - Ty (447 2)
b
+gp(x) = q)(x)—2- (4.47b)
dMsM " '
Vsup = a (Vsup(x) E Iﬁ) 447c¢)
I, : moment d'inertie par rapport a 'axe z d'une aile
Comme la barre est prismatique, on peut écrire :
L/ b
Mgp = -9"() E g > (448 a)
Ul/ b
Vsup = = Vsip®) Elfy = - 9" Elp, 5 (4.48b)

Le moment de torsion non uniforme T, est alors équivalent au couple des efforts tranchants Vg, et Vips:
e, b2
Tw = Vapb = 9" Ely ° (4.49)

Comme l'inertie de I'dme par rapport & I'axe z est négligeable, on peut exprimer l'inertie If; d'une aile
comme étant €gale a la moitié de celle de la section totale (I, = I,/2). Si de plus, nous définissons comme™
suit le moment d'inertie sectoriel I d'un profilé€ laminé en double té,

b2 b2
Iy = I, 4 = Ig, L} (4.50)

nous obtenons la formulation suivante pour I'équation différentielle de la torsion non uniforme, valable
d'ailleurs de fagon générale :

Wwww.GenieCGizitPDF.com s
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Notion de gauchissement et de bimoment

Nous avons vu, dans le cas d'une barre 2 section en double t€, que le couple de forces (Vipset Vgyp)
dans les ailes du profilé produit le moment de torsion non uniforme T,. Ces forces, comme les moments
de flexion dont elles dérivent, sont de sens opposés. Elles correspondent 2 1'effort tranchant résultant de la
flexion des ailes dans leur propre plan. Les déformations et les contraintes engendrées par ces deux
flexions dans la section d'abscisse x sont représentées 2 la figure 4.29.

Les ailes se déforment linéairement dans leurs plans (€) selon la direction de 'axe x. Comme les
flexions des ailes sont de sens opposés, la section ne reste pas plane, elle gauchit. Jusqu'a présent, nous
avons analysé le comportement de chaque aile. Considérons maintenant le comportement global de la
section. La barre n'étant soumise qu'a de la torsion pure, elle n'est sollicitée ni par des efforts normaux, ni

par des moments de flexion. Dans chaque section, les trois conditions d'équilibre suivantes doivent donc
étre satisfaites :

Nx)= jodA =0 (4.52 a)
A

Myx)= [ozdA =0 (4.52b)
A

Mx)= Joyda =0 (4.52¢)
A

Pour satisfaire ces équations, la somme des contraintes normales o,, doit s'annuler dans chaque
section : 1'état de contraintes normales di & o, est donc un état de contraintes auto-équilibré. Ainsi les
moments de torsion extérieurs sollicitant les barres a section ouverte engendrent non seulement un flux
de contraintes tangentielles 7,,,, mais aussi des contraintes normales internes J,, en équilibre dans chaque
section.

Pour caractériser cet état de contraintes provoqué par le gauchissement empéché des sections,
définissons le bimoment de torsion M 4 (unité kNmZ) comme une grandeur statique résultant de 1'action
d'ensemble des contraintes normales de la section. Dans le cas particulier de la barre 2 section en double

té, nous pouvons le définir comme étant le couple des deux moments de flexion des ailes My et Mjps
(fig. 4.29) :

Mg = Mgypb (4.53)

Comme le moment de flexion des ailes Mg, s'exprime, selon (4.47 ¢), de la fagon suivante
Mgy = ~Elg vsip(x) = —E L 5 Vsip (%) (4.54)
le bimoment de torsion M, peut s'énoncer, avec (4.47 b) et (4.50), comme suit :

My = —E%—vs x) b = -E—L((p(x) ) b = —E(l ) @'x) = —Elp@'(®)  (455)

Détermination des contraintes

La déterminati ﬁ.ﬁ gl T.F q n de coordonnée
sectorielle normali ,'deTinié Tj‘llgb t\z.lr al@;l? tl: m ant du centre de
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cisaillement (vol. 3). Dans le cas particulier de la barre 4 section en double té, la valeur de la coordonnée

sectorielle normalisée peut étre représentée pour tous les points S(y,z) de 1'aile par le double de la surface
du triangle CST (fig. 4.30) :

o(y,z)=-yz (4.56)

La répartition de la coordonnée sectorielle normalisée sur I'ensemble de la section est également
donnée 2 la figure 4.30.

COORDONNEES SECTORIELLES NORMALISEES @ MOMENT STATIQUE
. SECTORIEL Sy
Dans l'aile Sur I'ensemble de la section
tbhc2
|
. .1rI||m|"ﬁ;“""|llu 4
5 -
2
o y C
b
2
. »
I" thc?
| 4
a)(y,z)=~yz=—y-§=—2A ' 1 z

Fig. 4.30 Coordonnées sectorielles normalisées @ et moment statique sectoriel Sg)d'un profilé 2 section en double té.

Les contraintes normales longitudinales o, et tangentielles 7,, dérivant de la variation de o,

s'établissent alors sur la base des équations suivantes, analogues a celles donnant les contraintes dues a un
moment de flexion,

My
w02 = - 02) @57a)
w
T, S
T, = - _tha,Q (4.57b)

dans lesquelles le moment statique sectoriel S et le moment d'inertie sectoriel 1, sont définis de la fagon
suivante :

Sw= [0(.z)dA (4.58 a)

WWWGG[{]L@A(Q!)VA'PDFCOm (4.58 b)
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Dans le cas particulier d'une section en double té, la valeur maximale du moment statique sectoriel
(fig. 4.30) et I'inertie sectorielle (avec (4.50)) valent respectivement :

Samax= - §1bc (4.59 a)

Ip= %— (23 (4.59 b)

La définition compléte et détaillée de ces notions est donnée dans le volume 3 du Traité de Génie
Civil, tandis que leur application aux sections de ponts se trouve dans le volume 12. De plus, I'exemple
4.11, situé au paragraphe 4.6.6, applique le principe de dimensionnement en cas de résistance en torsion

non uniforme superposé 2 de la flexion et & du cisaillement, ce qui met directement en évidence ce qui se
passe dans le cas d'une telle interaction d'efforts.

4.5.4 Torsion mixte
Equation différentielle de la torsion mixte

Dans I'étude de la résistance en torsion uniforme, nous avons défini le moment de torsion intérieur T,
par (4.30), qu'on peut exprimer ici par :

Ty(x) = GK ¢'x) (4.60)

Dans 1'étude de la résistance en torsion non uniforme, le moment de torsion intérieur T, a été défini par
(4.51), qui s'exprime de fagon générale pour une barre a section non prismatique de la fagon suivante :

Tw(x)=(-Ely @"' (x)) (4.61)

Comme la résistance 2 la torsion T est en fait égale 2 1a somme des moments de torsion uniforme 7y, et
non uniforme T,

T = Ty(x) + Ty,(x) (4.62)

la résistance 2 la torsion T peut s'exprimer pour le cas général de la torsion mixte, avec (4.60) et (4.61),
de la fagon suivante :

T= GKAq)'(x)-(EIa, @' (x)) (4.63)

En exprimant la condition d'équilibre d'un élément de barre de longueur dx sur lequel agit un moment
de torsion réparti m, (fig. 4.31), on obtient la relation suivante

wwwGeni&ivilPDF.com @64)
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qui permet, avec (4.63), d'établir 1'équation différentielle de la torsion mixte, valable pour le cas général
d'une barre a section non prismatique :

(Elp 0" (%))~ (GK @' (x))'=m, | (4.65)

Fig. 4.31 Equilibre d'un éiément dx.

Pour le cas particulier d'une barre a section prismatique telle qu'une section a double té (El, et GK
constantes), (4.65) peut s'exprimer par 1'équation différentielle inhomogene du quatri®me ordre a
coefficients constants suivante :

Ely ¢""(x) - GK ¢"(x) = my (4.66)

Cas particulier d'une barre encastrée

Reprenons I'exemple examiné au paragraphe 4.5.3 de la barre 2 section en double t€ encastrée a une
extrémité et sollicitée a son extrémité libre par un moment de torsion M, (fig. 4.27), pour étudier cette
fois-ci sa résistance en torsion mixte. Comme le moment de torsion m, est nul (M, est appliqué a
I'extrémité libre de la barre, ce qui fait que le moment de torsion T est constant le long de celle-ci),
I'équation différentielle (4.66) peut s'écrire :

Elyp ¢"'(x) - GK ¢"(x) =0 4.67)

11 s'agit dans ce cas d'une équation différentielle homogene du quatriéme ordre, dont la solution générale
est de la forme :

<p(x)=c1+cz§+c3ch(x§)+c4sh(xﬂ . (4.68)
X : rapport des rigidités de torsion de la barre (X = { \j GK / Elg)
l : longueur de la barre
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Pour la barre encastrée de la figure 4.27, les conditions aux limites @(x=0) = 0, @'(x=0) = 0,
¢@"(x=l) =0 et T(x=I) = T permettent de résoudre (4.68). On obtient ainsi :

T 1 x 1 x 1 X
=—yo ——th¥+=+—thX¥ ch¥ ———shX— 4.6
o(x) GK( P’ +l P’ c ] xs Zl) (4.69)

Les efforts intérieurs peuvent par conséquent s'exprimer par les relations suivantes

My (x)=~El 0" (x)= %(—-thl chZ? + shxil‘-) (4.70 2)
T, (x) =My (x) = T(—mx shx§+ chxﬂ (4.70 b)
T,(x)=T—-T,(x)= T(1+thl sh)(% —chxﬂ 4.70 c)

qui permettent de déterminer les contraintes Gy, Ty €t T, avec respectivement (4.57) et (4.37).

I1 est important de bien préciser que les relations ci-dessus ne sont valables que pour le cas particulier
de la barre encastrée 2 une extrémité et sollicitée & son extrémité libre par un moment de torsion. Pour les
autres cas, il faudra résoudre numériquement (par exemple par différences finies) I'équation différentielle
de la torsion mixte donnée par (4.65), selon le type de barre, de conditions d'appui et de mode de
chargement.

Signalons que I'exemple 4.11, situé au paragraphe 4.6.3, applique le principe de dimensionnement en
cas de résistance en torsion mixte superposé 2 de la flexion et & du cisaillement, ce qui met directement
en évidence ce qui se passe dans le cas d'une telle interaction d'efforts.

4.6 Résistance sous interaction d'efforts

Nous avons établi dans les sections précédentes la résistance d'une section sollicitée séparément par
un effort normal, un moment de flexion, un effort tranchant ou un moment de torsion. Comme une
interaction de ces différents types d'efforts est courante, il est important d'étudier, et c'est le but de cette
section, la résistance pour les différents cas de sollicitation combinée.

Pour ce faire, nous allons systématiquement distinguer par la suite un calcul élastique d'un calcul
plastique de la résistance, afin de bien mettre en évidence les différences qui y sont rattachées. Nous
considérons a chaque fois d'abord le cas de la section rectangulaire, qui s'applique par exemple aux
sections de goussets ou de couvre-joints, avant de donner quelques détails concernant les profilés laminés
en double té.

4.6.1 Principes

La résistance sous interaction d'efforts se base sur les principes suivants, déja énoncés dans la sec-
tion 4.1, mais rappelés ici pour mémoire :

¢ L'hypothése de Navier-Bernoulli, & savoir que toute section plane avant déformation reste plane

o ST P B CTsprpomss ot
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e L'équivalence entre les efforts intérieurs et les contraintes est assurée pour toute section.
e Pour l'acier, la relation entre les déformations spécifiques £ et les contraintes o est admise
bilinéaire (fig. 4.1), avec comme contrainte maximale la limite d'€lasticité fy,.

Dans le domaine élastique, les trois principes ci-dessus doivent étre satisfaits. On peut donc
déterminer en un point de coordonnées (y, z) 1a contrainte normale & due 2 une interaction entre un effort
normal N et des moments de flexion My et M & partir de la relation suivante, dans laquelle les signes des
différentes variables sont 3 choisir de fagon cohérente :

M
7 - 2% : @.71)

En cas de superposition de contraintes normales o et de contraintes de cisaillement 7, la notion de
contrainte de comparaison Og peut alors étre utilisée comme valeur de référence (critére de von Mises,
(231a)):

0p =Vo? +372 @.72)

Dans le domaine plastique, le premier principe énoncé ci-dessus n'est pas respecté. Comme les deux
autres principes doivent étre satisfaits, 1'état limite plastique se caractérise alors par une contrainte en tous
points de la section égale soit  la limite d'élasticité f, (en traction ou en compression), soit & la contrainte .
limite €lastique de cisaillement 7y ou soit a la limite d'élasticité réduite fy, selon le critére de von Mises
(§ 4.6.3).

4.6.2 Moment de flexion et effort normal

L'état limite élastique est atteint lorsque la contrainte normale o est égale, en un point de la section, a
la limite d'élasticité fy de l'acier. La figure 4.32 montre le cas particulier d'une section rectangulaire
soumise simultanément & un moment de flexion autour d'un axe (en 1'occurrence 1'axe de forte inertie) et
2 un effort normal (on parle alors de flexion composée), avec notamment la répartition des contraintes
dans le domaine élastique.

Pour le dimensionnement, la prise en compte du principe général de vérification donné par (4.1)
modifie bien évidemment la formulation des équations données ci-dessus. Pour 1'état limite élastique,
l'utilisation de (4.71) pour la vérification de la sécurité structurale donne la relation suivante pour le cas
général de la flexion gauche composée :

No My My %y
og=-, + - < 4.73)
A Wy, W, ~ m
04 : valeur de dimensionnement de la contrainte o
Ng : valeur de dimensionnement de I'effort normal N

Mg, : valeurvv‘"v nn (efét f *)F)Aj: )
M:: :  valeur de dlmef‘lzgnhgn: ju momen i‘fﬁmn z F - CO m
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En divisant (4.73) par le rapport f,/Yg, on obtient la relation suivante, qui a I'avantage de montrer
directement l'influence relative sur la résistance de l'effort normal et de 1a flexion :

N4 M, My
Sd_, Zdy & | o9 4.74
Npilir ~ Mey/V1R Meld R @.74)

Npr : effort normal plastique
M,y : moment élastique selon l'axe y
M, : moment élastique selon l'axe z

DOMAINE DOMAINE ETAT LIMITE
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Fig. 4.32 Contraintes normales dans une section soumise 2 la fois 3 un moment de flexion et 3 un effort normal.

Le domaine élasto-plastique se caractérise quant 2 lui par une plastification graduelle de la
section tout a fait semblable 2 ce qui se produit en cas de flexion simple (§ 4.3.1). La figure 4.32 montre
deux répartitions de contraintes dans le domaine €lasto-plastique qui mettent en évidence 'augmentation
de la zone plastifiée de la section.

Pour 1'état limite plastique, 1a résistance d'une section soumise a de la flexion pure est égale au
moment plastique My, (sect. 4.3). Lorsque la section est sollicitée simultanément par un moment de
flexion et un effort normal, on peut imaginer qu'une partie de la section reprend uniquement l'effort
normal, tandis que le reste de la section reprend le moment de flexion. La plastification totale de la
section aura donc lieu pour un moment inférieur a My, appelé moment plastique réduit Mp; y (Iindice N
veut dire que le moment plastique est réduit a cause d'un effort normal N). Ce type de raisonnement est
applicable pour n'importe quelle section : nous I'illustrons ci-apres pour le cas d'une interaction entre My,
et N d'abord pour une section rectangulaire puis pour un profilé€ laminé.

Section rectangulaire

La figure 4.32 Wﬁo i is ﬁ fon m&;ﬁfelen l'axe de forte
inertie y. Le diagr. mgj’y Rﬁﬁc de la section peut
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étre divis€ en deux parties : une partie reprend I'effort normal, tandis que l'autre reprend le moment de
flexion. Ceci peut s'exprimer par les relations suivantes :

N=f,A' 4.75 a)
Mpiy, N = Mply — Mpjy (4.75b)
A’ : aire de la section partielle reprenant uniquement l'effort normal
Mpy, N : moment plastique selon I'axe y réduit 2 cause de N
Mp; : moment plastique selon I'axe y de la section partielle A’

En introduisant les caractéristiques géométriques de la section dans (4.75), on peut obtenir une
relation reliant le moment M et I'effort normal N. Pour le cas particulier de la section rectangulaire
illustrée a la figure 4.32, (4.75 a) et (4.75 b) deviennent respectivement :

N=fyQ2da) (4.76 a)
Mpiy N = Mpjy~ (fyda)a = Mppy—f,d a2 (4.76 b)

11 est ainsi possible de tirer de (4.76 a) I'expression de a suivante

A= 55 = 55 = o v @.77)

Npi=fyA=fydh : effort normal plastique de la section

qui, introduite dans (4.76 b), permet d'exprimer le moment plastique réduit par la relation suivante,
illustrée graphiquement & la figure 4.33(a) :

2w Y ~ Y n Y
My N =Mpy— fy doer| —— | =My~ Mpp| —— | =My 1-| — (4.78)
ply Pyl Wy Py~ | T N,

Pour le dimensionnement d'une section rectangulaire, le moment plastique réduit défini ci-dessus
représente la résistance ultime qu'il s'agit de comparer aux sollicitations de la fagon suivante :

M
My < —1)’—;?’*’1 (4.79)

Profilé laminé en double té

Des calculs similaires peuvent étre effectués pour les profilés en double t€, mais en raison de leur
géométrie plus compliquée, les relations d'interaction sont plus complexes. 11 est alors souvent plus aisé
de représenter l'interaction entre un moment de flexion et un effort normal & l'aide de courbes
d'interaction. La figure 4.33 (b) donne, 2 titre d'exemple, les courbes d'interaction théoriques pour un
profilé laminé en double t€ fléchi selon son axe de forte ou de faible inertie.

Une démarche m peut éﬁm c m io moment selon l'axe
de forte inertie, un mZn AZ] e E;:R:l le alors de flexion
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N A N flexion selon axe faible
Nl 1 (CN} )] Npt / flexion selon axe fort
1.0 1.0
] 1
I =
o P Mply-N 0 A v i %b-” R MEIZ,N

0 1.0 Mply 0 1.0 Mpy — Mp;,
(a) Section rectangulaire. (b) Profilé en double té.

Fig. 4.33 Exemples de courbes d'interaction entre la flexion et I'effort normal pour une section rectangulaire
et un profilé en double té.

gauche composée). LA aussi, les relations analytiques deviennent vite trés compliquées, et l'interaction
entre les moments de flexion My, M, et l'effort normal N est donnée en général sous forme de
diagrammes d'interaction tels que ceux représentés 2 la figure 4.34. Ces diagrammes mettent en évidence
le comportement relativement complexe des sections non symétriques telles que les corniéres. Des
diagrammes d'interaction sont donnés pour les sections en double té par les tables SZS C4, et peuvent se
trouver dans les références [4.2] et [4.3] pour d'autres types de sections.

-1.0

-1.0
-1 L

HD 400634 1z L150-75-9 fz

Fig. 434 Disgrarhib VA D @O Lok R EM s GOHAR tariné en aouble 6

et d'une corniére.
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Pour le dimensionnement, I'état limite plastique pourrait s'exprimer, en cas d'interaction entre M, et
N, par une relation analogue a (4.74), en remplagant simplement M, par My,

‘ Ng Mgy
Np1/7R Mppir

<10 (4.80)

qui peut aussi se formuler ainsi si I'on utilise les valeurs absolues des efforts intérieurs :

Ng \ My,
My< (1- —& 4.81
d ( sz/m) /.3 : .8D)

L'utilisation de (4.79) pour la vérification de la sécurité structurale est alors possible a condition de
définir le moment plastique réduit Mpyy, § par la relation générale suivante :

N4
Mpy N = (l N Il'm) Mp; 4.82)

Pour le cas particulier des profilés laminés en double té bisymétriques, la norme SIA 161 donne des
relations qui tiennent compte du comportement effectif de ce type de sections. On a ainsi pour le moment
plastique réduit selon y :

Ny 1
MpiyN = (1 szlm)( Aw) Mply < Mpp, (4.83)
24

Et pour le moment plastique réduit selon l'axe z :

. _Ng _Ay
MPIZ,N = MPIZ s1 Npllm A (4.84a)
_Na A
Ny ly A N, A
=11- pl’ 'R~ : d Ay
Mp; N =11 I_A_w My, si Noil TR > (4.84 b)
A

Les relations générales a utiliser dans le domaine plastique pour la vérification de la résistance ultime
d'un profilé laminé en double té ayant une section bisymétrique soumise a de la flexion composée
peuvent se formuler ainsi :

M,
Mgy < —Béf-ﬂ (4.85 a)
My, < Miﬂ (4.85 b)

Moy : valeur apfppANnGr PRSI 20 M

Mg, : valeur de dimensionnement du moment de flexion M, selon I'axe z
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L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) utilise pour le moment plastique réduit des formulations tout a fait
semblables a (4.83) et (4.84) quant au principe, mais qui se différencient trés légérement par le terme
dans lequel interviennent les aires A et A,

Pour le cas d'une flexion gauche composée, 1a démarche de calcul élastique ou plastique est la méme
que celle décrite ci-dessus pour la flexion composée. Nous nous contenterons de donner ici la formule
d'interaction plastique donnée par la norme SIA 161 pour ce type de sollicitation et pour des profilés
laminés en double t€ bisymétriques :

M Mg ¢
M, d/ / )“10 (4.86)
ply, N' YR Mplz,N ®
a . coefficient (@ = Ny /m N /m <£0.9)

Mpy N : moment plastique rédu1t selon I'axe y, établi avec (4.83)
Mp, N : moment plastique réduit selon l'axe z, établi avec (4.84)

Remarquons l'analogie entre (4.23), valable pour le cas de la flexion gauche, et (4.86), valable pour la
flexion gauche composée.

L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) propose pour le cas de la flexion gauche composée une formulation
identique a (4.86) pour les sections de profilés laminés en double té. Pour les autres types de section, des
coefficients o et B dépendant du type de section sont donnés a la place des exposants 2 et o.

Exemple 4.9 Interaction flexion - effort normal

Soit une poutre simple de portée [ = 6.5 m, sollicitée par un effort de traction Nz = 225 kN et une charge
verticale uniformément répartie g7 = 10 kN/m (fig. 4.35).

Dimensionner cette poutre en choisissant un profilé laminé en double té de la série HEA en acier
Fe E 235. On ne tiendra pas compte dans le cas présent des éventuels problémes de stabilité.

q

RRERERRRRRRRRRRR
Nd—t 1—#N
| = 6500 |

T T

Fig. 4.35 Poutre simple sollicitée par un moment de flexion et un effort normal.

Pour un profilé laminé en double té bisymétrique, on vérifiera (4.85 a), a savoir la résistance ultime en
section sous l'interaction flexion-effort normal donnée par (4.83) :

< Yol e b e (1o ML
o MVWV\”/"’.’Gé‘m@a@.\gi)“PD’F’.COm
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Valeur de dimensionnement des sollicitations

12 5 m)2
Ny =225KN et My = 8- = —~——(——Ll°kN/“; 65mM° _ 538 kNm
Dimensionnement de la section

On choisit de prendre un HEA 180 en acier Fe E 235 (m = 35.5 kg/m). Les caractéristiques de ce profilé
sont les suivantes :

A= 4530 mm2, A, = 969 mm? et Z,=324. 103 mm3
ce qui permet de déterminer l'effort normal plastique ainsi que le moment plastique :
Ny = fyA = 235 N/mm2 - 4530 mm2 = 1064 - 103N = 1064 kN
Mpyy = fyZy = 235 N/mm? - 324 - 103 mm3 = 76 - 106 Nmm = 76 kNm
Le moment plastique réduit My,  vaut donc :

225kN 1
My, n=|1- 76 KNm = 65.3 kNm < M, = 76 kN
plyN ( 10641N/11) | 969 mm " Py "
2-4530 mm?
La vérification de la résistance du profilé montre que celle-ci est suffisante :
M, )
Mz= 528 KkNm < —Eyf-ﬂ = %I;N—m = 59.4kNm

On peut vérifier que le poids propre de la poutre conduit 2 une augmentation de 1'ordre de 5 % de la
valeur de dimensionnement de la sollicitation, ce qui est dans ce cas sans influence sur le choix du profilé.

4.6.3 Moment de flexion et effort tranchant
Section rectangulaire
¢ Calcul élastique

Le calcul élastique se base sur la superposition des contraintes normale ¢ et tangentielle 7 selon le
critére de von Mises. Rappelons ici que la contrainte normale ¢ due au moment de flexion vaut (4.14) :

o= M‘Y z 4.87)
L

Tandis que la contrainte tangentielle T due a 1'effort tranchant s'exprime par (4.24) :

S!
t

"lf

(4.88)

‘<~

I est ainsi possible d'exprimer la condition nécessaire pour que la contrainte de comparaison g (4.72)
reste inférieure 2 la limite d'élasticité fy :

og=Vo?+32 <, (4.89)
La figure 4.36 illusWWeWréﬁi@nﬁjs@n@iM&LB@cEs l@@m rectangulaire, ainsi

que le principe de la superposition des contraintes o et 7 selon (4.89).
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Fig. 4.36 Répartition élastique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simultanément 3 un moment
de flexion et 2 un effort tranchant.

Pour le dimensionnement, il s'agit de vérifier la relation suivante, qui n'est rien d'autre que (4.89)
appliqué au principe de vérification général donné dans (4.1) :

Oga=N o2 +3 12 <

¥

(4.90)

* Calcul plastique

Le calcul plastique est possible selon deux modeles différents, illustrés tous deux 2 la figure 4.37. Le
modele I considére une répartition uniforme des contraintes tangentielles 7 sur toute la hauteur de la
section. Celles-ci s'expriment alors de la fagon suivante :

T =

> <

v
= (4.91)

En appliquant le critere de von Mises, exprimé ci-dessus par (4.89), il est possible d'établir la contrainte
normale que la section peut encore supporter, compte tenu du fait qu'elle est déja soumise 2 la contrainte
de cisaillement 7. Cette contrainte normale, appelée limite d'élasticité réduite f,,, est donnée par
I'expression suivante :

fr=Nf2-32 492

Ceci permet alors d'établir le moment plastique réduit Mp}y v de la section, de fagon analogue au cas
de I'interaction entre un moment de flexion et un effort normal, sauf que c'est 1'effort tranchant V qui
réduit cette fois-ci la résistance 2 la flexion de la section :

—r 7o 4R 3
Mply,V—fyrZy—fyr 4 (4.93)

Dans le modeéle Y\ Adihlyf q,u@@ﬂ I:ie{s_;cltM Hﬁr&ﬁt@@@ ﬂﬂort tranchant, tandis

que l'autre partie reprend le moment de flexion. Il s'agit du méme principe que celui utilisé au
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paragraphe 4.6.2 pour l'interaction entre un moment de flexion et un effort normal. Si 'on admet
(fig. 4.37) que c'est la section partielle A’ de hauteur 2a qui reprend 1'effort tranchant, la contrainte
tangentielle maximale s'exprime par :

T=—=-—‘—=‘L'y (4.94)

Le reste de la section peut alors étre soumis a des contraintes normales égales 2 la limite d'élasticité fy.
Cela permet de déterminer le moment plastique réduit Mppy, v (dans lequel la valeur de a peut étre tirée de
(4.94)) comme étant égal au moment créé par les résultantes du diagramme des contraintes normales
(fig. 4.37) :

2
h-2a h-2a h 2
g = B2 (A2 2] £ 499
d MODELE 1 MODELE 2
TT l r_ _
. | = —
A —_— | My f_%:- %
;-—- 2a h 1 ) ' == -+ é h-2a +2a
-+
'L § - F
1 fyr
l z oM) V) oM) (V) Résultantes

Fig. 4.37 Répartition plastique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simuitanément A un moment
de flexion et 2 un effort tranchant.

Pour le dimensionnement et quel que soit le modele choisi, il s'agit d'effectuer une double véri-
fication. II faut d'une part que la valeur de dimensionnement 74 de la contrainte tangentielle, donnée par
(4.91) ou (4.94), satisfasse la condition

s (4.96)

et d'autre part que la valeur de dimensionnement du moment My soit comparée au moment plastique
réduit Mpyy, v, donné par (4.93) ou (4.95), de la fagon suivante :

www.GenLthggilPDF.com “97)
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Profilé laminé en double té
¢ Calcul élastique

Le calcul élastique d'un profilé laminé en double té ne se différencie en rien du cas de la sec-
tion rectangulaire. Le critere de von Mises (4.72) doit en effet également Etre satisfait en tous points de la
section. Cela a pour conséquence que (4.90) s'utilise aussi pour effectuer le dimensionnement élastique
d'un profilé laminé en double té.

¢ Calcul plastique

Un calcul plastique est possible selon le principe des deux modeles déja utilisés pour la sec-
tion rectangulaire. [ls sont illustrés a la figure 4.38 pour le cas de la flexion selon I'axe de forte inertie y
(une flexion selon l'axe de faible inertie reviendrait & considérer les ailes comme une sec-
tion rectangulaire, telle qu'elle a €t€ discutée ci-dessus). On peut voir dans cette figure que c'est 1'dme du
profil€ qui reprend, sur tout ou partie de sa hauteur, les contraintes tangentielles 7 dues 2 l'effort tran-

chant V.
d MODELE 1 MODELE 2
- 3
|
- b ]
’ |
l z oM) (V) oM) V)

Fig. 4.38 Répartition plastique des contraintes dans 1'dme d'un profilé laminé en double té soumis simultanément
2 un moment de flexion et  un effort tranchant.

Le modele 1 considére une répartition uniforme des contraintes tangentielles 7 sur la hauteur b de
I'ame (fig. 4.38). Les relations (4.91), avec A = A, et (4.92) restent donc valables pour déterminer
respectivement la contrainte tangentielle 7 et la limite d'élasticité réduite fy, agissant sur I'ame. Dans les
ailes, la résistance reste égale 2 la limite d'élasticité Jfy- On remarquera qu'a l'intersection de 1'dme et des
ailes, il existe une petite zone ou l'on a sxmultanémem les contraintes fy et T ; cette superposition des
contraintes est toutefois compensée par l'effet des arrondis qui est négligé. A partir des résultantes du
diagramme des contraintes normales, on peut tirer 1a valeur du moment plastique réduit Mpyy v que peut
encore supporter la section :

Mpiyv = (1 _ bk Z—‘”) My 4.98)

mole gt @ik Civil PDF. com
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La figure 4.39 donne un exemple de courbe d'interaction pour un profilé laminé en double t¢ HEA 300 :
on peut constater que le moment plastique réduit n'est que trés peu influencé par 1'effort tranchant.

v )
Vpi
1.0 __— HEA 300
| 1PE 300
]
I \
0 . - 20N

0 1.0 My

Fig. 4.39 Diagramme d'interaction plastique entre un moment de flexion et un effort tranchant.

Dans le modele 2, on considére que la partie centrale de 1'dme reprend uniquement l'effort tranchant :
cette partie est donc sollicitée par une contrainte de cisaillement égale 2 la contrainte limite élastique de
cisaillement 7y (fig. 4.38). Le reste de la section peut alors étre soumis 2 une contrainte normale égale a la
limite d'élasticité de l'acier fy.

Le dimensionnement d'un profilé soumis a une interaction se fera donc en vérifiant, tout comme pour
la section rectangulaire, si (4.96) et (4.97) sont satisfaites. Des essais ont d'ailleurs montré que le
comportement réel était encore plus favorable que celui donné par les différents modeles de calcul. C'est
pour cela que la norme SIA 161 considere que la résistance au cisaillement Vg (donnée par (4.29)) dans
I'ame des profilés laminés en double té est indépendante d'un éventuel effort normal ou moment de
flexion. Cette remarque n'est toutefois valable que pour les profilés du commerce. Pour I'étude des
poutres composées 2 dme pleine, on se référera au volume 12 de ce traité. ,

L'Eurocode 3 (§ 5.4.7) impose une réduction du moment plastique dés que la valeur de dimen-
sionnement de l'effort tranchant V4 est supérieure a 50 % de Vp)/1R.

4.6.4 Effort normal et effort tranchant
Section rectangulaire
e (Calcul élastique

Le calcul élastique d'une section rectangulaire soumise a une interaction entre un effort normal et un
effort tranchant (fig. 4.40) se fait selon le méme principe que pour l'interaction entre un moment de
flexion et un effort tranchant (fig. 4.37). Il faut déterminer la contrainte de comparaison og (4.72)
(crittre de von Mises) en considérant la contrainte normale ¢ = N/A due 2 l'effort normal N, et la

cr::‘:nigztir;tlz ﬁ%;i%m,wméﬁ)l éﬁliﬂ\f?ﬂ Pﬁfl_‘ f’tu'd Idinlensiqnnement, cela
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]
N B 2
| |-

S W T

(V) Cg

Fig. 4.40 Répartition €lastique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simultanément
a un effort normal et & un effort tranchant.

¢ Calcul plastique

Tout comme le calcul élastique, le calcul plastique d'une section rectangulaire soumise a une
interaction entre un effort normal et un effort tranchant (fig. 4.41) se fait selon le méme principe que pour
I'interaction entre un moment de flexion et un effort tranchant (fig. 4.38). On admet avec le modele 1 que
la contrainte tangentielle 7, donnée par (4.91), agit sur toute la hauteur de la section. Sa résistance a un
effort normal additionnel est alors déterminée avec la limite d'élasticité réduite fy, donnée par (4.92).
Cela permet d'exprimer 'effort normal plastique réduit Np| v que peut encore reprendre la section par :

Npiv = fyrA (4.99)
Avec le modele 2, on considére que I'effort tranchant est repris par la partie centrale de la section
(fig. 4.41), a l'aide d'une contrainte de cisaillement Ty donnée par (4.94). Le reste de la section peut alors

étre soumis a une contrainte normale égale a la limite d'élasticité de l'acier fy. L'effort normal plastique
réduit Np; v que peut encore reprendre la section vaut donc :

Nprv=f(A-2ad) | (4.100)

d MODELE 1 MODELE 2

M .
ANl —+ :
-3l 2a| (& ! 1—5 é P -+
y 4 i M : y
i ' o™ ¥

e R I R T
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Pour les deux modeles ci-dessus, le dimensionnement consiste & vérifier (4.96) pour la contrainte
tangentielle, et la relation suivante pour l'effort normal :

N
Ng< —%‘1 (4.101)

Profilé laminé en double té
* Calcul élastique

Le calcul élastique d'un profilé laminé en double t€ soumis 2 une interaction entre un effort normal et
un effort tranchant se fait selon les principes de base énoncés au paragraphe 4.6.1, avec notamment le
crittre de von Mises. Il n'y a donc pas de différence fondamentale entre ce type d'interaction et
I'interaction entre un moment de flexion et un effort tranchant discutée ci-dessus.

* Calcul plastique

Un calcul plastique serait possible selon les mémes principes que pour le cas d'interaction entre un
moment de flexion et un effort tranchant (voir ci-dessus). Une telle démarche, que nous n'allons pas
détailler ici, permettrait de montrer que l'effort normal plastique d'une section de profilé laminé en double
té n'est que trés peu diminué par 1'effort tranchant. Cela explique pourquoi la norme SIA 161 précise qu'il
n'y a pas lieu de considérer une diminution de la résistance 2 un effort normal d'un profilé soumis
simultanément 2 un effort tranchant.

4.6.5 Moment de flexion, effort normal et effort tranchant

L'interaction entre un moment de flexion, un effort normal et un effort tranchant obéit aux mémes
principes que ceux utilisés précédemment pour les autres types d'interaction discutés. Des réflexions
identiques a celles exposées dans les figures 4.36 2 4.38, 4.40 et 4.41, mais incluant les trois types
d'efforts M, N et V agissant simultanément, permettraient ainsi d'établir la résistance élastique ou
plastique d'une section rectangulaire ou d'un profilé laminé en double té.

4.6.6 Interaction avec un moment de torsion

En cas d'interaction entre un moment de torsion et n'importe quel autre type de sollicitation, un calcul
élastique s'impose, car la théorie a la base de la résistance a la torsion (sect. 4.5) est précisément une
théorie élastique. Il s'agit donc d'appliquer le crittre de von Mises en établissant la contrainte de
comparaison g (4.72). La contrainte normale o dont il faut tenir compte peut étre due a :

¢ un effort normal N et/ou un ou des moments de flexion M (4.71),
* une torsion non uniforme 7, (4.57a).

Tandis que la contrainte tangentielle T peut étre due A :

¢ un effort tranchant V (4.88),
¢ de la torsion uniforme T;, (4.37),

R G ieCivilPDF.com

Pour le dimensionnement, 1l s'agit de vérifier (4.90
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Exemple 4.10 Barre encastrée : Interaction torsion uniforme - flexion
Soit une poutre en porte-a-faux de longueur / = 5.0 m constituée d'un profilé creux RHS 300 - 200 - 8.0 en
acier Fe E 355 (fig. 4.42).

Vérifier cette poutre en sachant qu'elle est sollicitée par une charge verticale Q agissant a I'extrémité libre
de la poutre, avec un bras de levier L = 0.5 m et dont la valeur de dimensionnement vaut @4 =40 kN.

RHS 300-200-8

Fig. 4.42 Barre encastrée résistant en torsion uniforme et en flexion.

La charge Q provoque 2 I'encastrement des contraintes normales o (dues a la flexion) et tangentielles 7,
et Ty (dues respectivement a la torsion et a 1'effort tranchant). Pour tenir compte de cette superposition de
contraintes, on déterminera la contrainte de comparaison de von Mises donnée par (4.90). La vérification de
cette interaction consiste a contrdler la condition suivante :

Ogg = \l G+3 (g + Ty < b
. ™
Valeur de dimensionnement des sollicitations
Le moment de torsion extérieur, le moment de flexion et I'effort tranchant valent respectivement, a
I'encastrement :
Mg= Qg L=40kN 05m= 20 kNm
Mgy = Qg 1= 40kN-50m= 200 kNm
Vi = Q4= 40kN

Détermination des contraintes

Les diagrammes des contraintes 7z, Og et Tgy sont représentés 2 la figure 4.43. Les valeurs numériques
sont justifiées ci-apres.
¢ Contrainte 7z, due 2 la torsion uniforme, selon (4.43), avec Tgy= Mgy :
Ty 20 - 106 Nmm 2
Ty = = = 22.3 N/'mm:
22 2-(292mm- 192 mm) - 8.0 mm
+ Contrainte 04,y due 2 la flexion : ’
Cymas = Mgy _ 200105 Nmm
M Wy 7653 10° mm3

* Contrainte Ty, mgx due 2 I'effort tranchant, selon (4.25) :

wwnas WY W G AR P D O M

= 306 N/mm?
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Torsion uniforme Flexion

+306

141

Cisaillement

T 3 Aﬂﬂﬂﬂﬂ]] 5.5
P ——— .
" X Y v
’[ 4 s 10.0
s —— Ty
=306 o, ] 55

Fig. 4.43 Contraintes agissant dans la section d'encastrement [N/mm?2]

Vérifions, pour exemple, le point extréme de I'aile supérieure. Le calcul de la contrainte de comparaison

Oy & considérer pour cette vérification devient :

04g= V(306 N/mm2)2 + 3 (22.3 N/mm? + 5.5 N/mm?2)2 = 309.8 N/mm?

Vérification de la résistance du profilé

La vérification de la section a I'encastrement montre que le profilé RHS 300 - 200 - 8.0 est suffisant

355 N/mm?

g = 309.8 N/mm? < % = 1

Exemple 4.11 Barre encastrée : Interaction torsion mixte-flexion

= 323 N/mm2.

Soit une poutre en porte-a-faux de longueur / = 5.0 m constituée d'un profilé HEA 500 en acier Fe E 355

(fig. 4.44).

Vérifier cette poutre en sachant qu'elle est sollicitée par une charge verticale Q agissant a I'extrémité libre
de la poutre, avec un bras de levier L = 0.5 m, et dont la valeur de dimensionnement vaut QO = 40 kN.

La charge Q provoque des contraintes normales opsdue 2 la flexion et 6, due 2 la torsion non uniforme,
ainsi que des contraintes tangentielles 7,, 7,, et Ty dues respectivement 2 la torsion uniforme et non uniforme
et a I'effort tranchant. Pour tenir compte de cette superposition de contraintes, on déterminera la contrainte de

www.GenieCivilPDF.co

Fig. 4.44 Poutre encastrée résistant en torsion mixte et en flexion.
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comparaison de Von Mises donnée par (4.90). La vérification de cette interaction consiste 3 contréler la
condition suivante :

Ogd = \/(de +Oap)? 3Ty + Ty + Tgy)* £

Caractéristiques dela section, selon (4.59b) et (4.68)
Iy tbzc == 23mm(467mm)2(150mm)3— 5.643 - 1012 mm

/ 5000 81 - 103 N/mm?2 - 3.18 - 106 mm* 2331

= mm - =4
Elg 210 - 103 N/mm2 - 5.643 - 10!2 mm®
Détermination des efforts intérieurs

+ Bimoment de torsion, selon (4.70a) :

Myp(x)= Z;—l(—thl chl% + shl%)

* Moment de torsion non uniforme, selon (4.70b) :
T (x) = Td(—thx shl% + chli;-)
¢ Moment de torsion uniforme, selon (4.70c¢) :
Ty (%) =Ty ~ Ty (x) = Td(1+ th¥ shl’% -chx-’lf)

¢ Moment de flexion :

Mgy () = Qq(1-x)
+ Effort tranchant :

Va = Qa
Numériquement, on obtient les valeurs suivantes pour la section au droit de I'encastrement (x = 0) :
=Tal ()= 2—051“2'-53(—312.331) =-42.10kNm?

4 2.331
= Ty= 20kNm
Tay(x=0) = Tyg-Tgy(x=0)= 20kNm-20kNm= 0
= Q4(-x)=40kN(5m-0m)= 200 kNm

= Q4 = 40kN
Tandis que la figure 4.45 montre la variation des efforts intérieurs sur toute la longueur de la poutre.

NS
|

Détermination des contraintes
Les contraintes dues au moment de torsion T et au moment de flexion M sont calculées 2 partir de
respectivement (4.57), (4.37), (4.73) et (4.24). La figure 4.46 montre la distribution des contraintes dans la
section d'encastrement de la poutre, qui est en I'occurrence la section déterminante. Le calcul des contraintes
maximales dans cette section est présenté ci-dessous (comme les contraintes sont parfois positives ou
négatives, ce calcul est fait en valeur absolue) :
Wi ,,,, - Yo 2)
I, ™ 1, 2

_ —42.10-10° Nmm?
5.643-1012 mm®
Taw Somax wa(—tb02/4) 3 Taw

vzv—iNszGfeﬁa“ Civi[EDF.com

Odw,max =

467 mm

(—150 mm ):261 N/mm?

Tdw,max
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Tgyt
K
_ Mg 200-108Nmm
GdMmax = "W = 3550. 103 Nmm2

Ty = 0 puisque T4, =0

= 56.3 N/mm?

=
HEA 500 M,
——————————————— &-—’} — -
' (0]
25%00 50|00 = xtmal
-42.1
M0, [N/l
— 6.8 3.9
C(ARSNRNEEENRRNSRsaunnznn
T Iﬁéﬁ!!!!!ﬂﬂ.'.ﬂhﬂhﬁﬁﬁﬁﬁﬁmu|um|m||u||||||||||||ms _Jier 200
By ]
Mg, kN I l’ml||||1||lllllllllIIIIIIllllllnnmnmumm....,.... .........
V,; [kN] iy
0 WG MY
Fig. 4.45 Efforts intérieurs dans la poutre.
Torsion non uniforme
= +261
~— Flexion
<261 Cisaillement
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Fig. 4.46 Contraintes agissant dans la section d'encastrement [N/mm2].
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La superposition des contraintes dans la section d'encastrement de la poutre (on prendra garde de bien
respecter le sens des contraintes) montre dans le cas particulier que c'est un point situé A I'extrémité des ailes
qui est déterminant. Comme seules des contraintes normales agissent en ce point, le calcul de 1a contrainte de
comparaison devient :

0ga = N O+ Gap? = \ (261 Nimm? + 56.3 Nimm2)2 = 318 N/mm?

Vérification de la résistance du profilé
On peut ainsi vérifier que la section choisie est suffisante pour reprendre les efforts :

2
Ogdmax = 318 N/mm?2 < f; = ﬁlﬁi’& = 323 N/mm?2

Le gain de poids réalis€ grice 2 l'utilisation d'un profilé RHS 300 - 200 - 8.0 (exemple 4.10) est de 61 %
(60.5 kg/m pour le tube contre 155 kg/m pour le profilé laminé en double t€).

4.7 Section mixte acier-béton

4.7.1 Définitions

On appelle section mixte la section d'un élément porteur composé de deux ou plusieurs matériaux liés
entre eux et résistant ensemble aux efforts qui les sollicitent : il ne s'agit donc pas d'une simple
juxtaposition d'éléments porteurs indépendants. Nous limiterons notre étude aux matériaux les plus
fréquemment utilisés dans les structures de génie civil, & savoir 'acier et le béton. Dans la pratique
courante de la construction métallique, on peut distinguer trois types principaux d'éléments mixtes
(fig. 4.47) :

* les poutres mixtes,
* les dalles mixtes,
¢ les poteaux mixtes.

Les sections d'une poutre mixte et d'une dalle mixte sont essentiellement sollicitées par des efforts de
flexion, alors que les sections d'un poteau mixte le sont par des efforts de compression, souvent combinés
avec de la flexion.

La section d'une poutre mixte est constituée d'un profilé laminé en double té, d'une poutre composée 2
Ame pleine ou d'une poutre en treillis sur lesquels s'appuie une dalle en béton armé ou précontraint. La

Poutre mixte Dalle mixte Poteau mixte

>VilPDF.com

Fig. 4.47 Exemples d'éléments mixtes acier-béton.
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liaison acier-béton est réalisée par des connecteurs (par exemple des goujons soudés ou des équerres
clouées, chap. 5). Cette section est caractérisée par une séparation nette des deux matériaux, l'interface se
situant 2 la face supérieure du profilé métallique.

La section d'une dalle mixte est constituée d'une téle profilée, de forme généralement trapézoidale,
recouverte d'une dalle en béton. Du fait de la disposition des nervures de la tdle, la dalle mixte porte
essentiellement selon une direction. La liaison acier-béton est réalisée par la forme des nervures et par
des bosselages réalisés sur la tole lors de son profilage a froid.

La section d'un poteau mixte est constituée soit d'un profilé enrobé totalement ou partiellement de
béton, soit d'un tube en acier rempli de béton. La liaison acier-béton est réalisée par frottement (dd au
confinement du béton par une armature de frette ou par le tube) ou par des connecteurs mécaniques. Il est
possible d'augmenter la résistance a la compression des tubes remplis en y incorporant par exemple un
profil d'acier plein.

4.7.2 Principes
Comportement des matériaux

Les caractéristiques des matériaux acier et béton utilisés dans les éléments mixtes ont déja été décrites
a la section 3.3. Les diagrammes idéalisés contrainte-déformation spécifique de l'acier sont définis 3 la
figure 4.1, tandis que ceux relatifs au béton sont présentés a la figure 4.48. Ces définitions sont
importantes, dans la mesure ot nous allons nous baser par la suite sur le comportement idéalisé de ces
deux matériaux pour établir la résistance en section des éléments mixtes acier-béton. On se référera au
chapitre 3 (tab. 3.26) pour les valeurs des caractéristiques des différents bétons, mais on rappelera ici les
valeurs utilisées pour définir leur comportement idéalisé, A savoir :

Je=0.65 few,min (4.102 2)
ecu = 3-5 %0 (4.102 b)
fe : valeur de calcul de la résistance 4 la compression du béton
Sew,min : valeur minimale de la résistance a la compression sur cube du béton
Ecu : valeur de calcul de la déformation a la rupture du béton
CALCUL ELASTIQUE CALCUL PLASTIQUE
o [Nmm®] § o [Nfnm?] }
traction traction
fo 4 Ecu for
il ! > €% —t—— / >-£(%]
1 -4 -2 /
E; compression / compression
=35 %H //\ [~ comportement réel
N y; (fig. 3.25)
]t e ef e
ll - L] -
www.GenieCivilPDF.com

Fig. 4.48 Diagrammes idéalisés contrainte-déformation spécifique du béton.
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Influence du fluage

Dans le domaine élastique, la modification des caractéristiques du béton en fonction du temps, due
essentiellement au fluage du matériau, peut étre prise en compte par l'intermédiaire du module
d'élasticité E. . Ainsi différents modules d'élasticité E. sont définis pour chaque type d'action.

Pour les actions de courte durée, le module d'élasticité E, a utiliser peut &tre établi a I'aide de (4.103),
déja donné par (3.5), qui est une relation donnée dans la norme SIA 161 représentant la valeur moyenne
de 1a bande de dispersion définie dans la norme SIA 162 :

E, = Eqo =14000(f, +4)*3 (4.103)

E.o : module d'élasticité du béton pour les actions de courte durée [N/mm?2]
f. : valeur de calcul de la résistance a la compression du béton [N/mm?]

L'Eurocode 2 (§ 3.1.2.5) propose une formulation dépendant de f.i (donc de la classe de résistance
du béton) :

Ecm=9.5 (fox +8) 183

E., : valeur moyenne du module sécant d'élasticité [kN/mm?]
fck ¢ résistance a la compression caractéristique sur cylindre du béton [N/mm?]

Pour les actions de longue durée, le module d'élasticité du béton dépend du coefficient de fluage du
béton @(¢,10), lui-mé&me fonction de I'dge ¢ du béton et de son édge g lors de sa mise en charge. Le module
d'élasticité E. 2 considérer vaut alors, dans ce cas :

E
Ec=Ecp= io(p) (4.104)

Ecp : module délasticité du béton pour les actions de longue durée
(] 1 coefficient de fluage du béton (§ 3.3.4)

‘ Pour les actions affines au fluage, tel que le retrait, le développement du ﬂuaée est réduit de moitié
par rapport aux actions de longue durée. Le module d'élasticité E. a considérer peut donc s'exprimer par :

Eco

m 4.105)

Ec = Ec¢' =

Ecy : module d'élasticité du béton pour les actions affines au fluage, telle que le retrait

L'Eurocode 4 (§ 3.1.4.2) propose un module «équivalent» du béton dont les valeurs adoptées sont les

suivantes:
o E.m pour les effets a court terme,

* Ecn/3 pour qunleCNlIPDF com

s E.n/2 pour les autres cas.
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Dans le cas des poteaux mixtes, la norme SIA 161 propose un module d'élasticité du béton tenant
compte du fluage et du retrait pour les actions de longue durée égal a la moitié de celui donné par
(4.103) :

E
E.= —;g = 7000 (f, + 4)0-3 (4.106)

L'Eurocode 4 donne des indications plus détaillées quant a l'influence des charges causant le fluage
du béton.

Comportement de I'élément mixte

Le comportement des éléments mixtes est caractérisé€ par l'interaction entre 1'acier et le béton. Lors du
calcul de la résistance d'une telle section, on fait I'hypotheése que l'interaction est compléte, c'est-a-dire
qu'il n'y a pas de glissement entre les deux matériaux. Pour simplifier, on utilise un artifice de calcul qui
permet de remplacer la section de béton par une section équivalente en acier. Cet artifice est le
coefficient d'équivalence n, dont la définition est illustrée ci-apres a l'aide de la figure 4.49 (le calcul
d'une section en béton armé utilise le méme principe, a la différence que c'est la section d'acier qui est
transformée en une section équivalente de béton).

DOMAINE ELASTIQUE ETAT LIMITE PLASTIQUE
Béton Acier équivalent Béton Acier équivalent

NC Nﬂ -_
A Aa

o.=f moa=fya

c
Ny=N_ et g,=¢, Ng=N;

Fig. 4.49 Principe de la transformation de la section de béton en une section équivalente en acier.

L'établissement de ce coefficient d'équivalence se base sur le fait qu'il faut respecter 1'égalité des
efforts N et N, agissant respectivement sur la section de béton A, et sur la section équivalente en acier
Ag. Ces efforts s'expriment de la fagon suivante :

Nc = GC Ac (4.107 a)
Ng=0,4 Ag (4.107 b)

N, : effort normal agissant sur la section de béton

Ng : effort normal agissant sur la section équivalente d'acier
Oc : contrainte agissant sur la section de béton

0, : contrainte agissant sur la section équivalente d'acier

Ll e enuiGenieCivilPDF.com
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Remarquons que dans cette section du chapitre, nous avons ajouté a la notation habituellement
utilisée pour la limite d'élasticité f, ou le module d'élasticité E de I'acier un indice a, pour éviter toute
confusion avec les autres matériaux intervenant ici.

¢ Calcul élastique

Dans le calcul élastique, les contraintes o sont exprimées par le produit des déformations spécifiques
€ et des modules d'élasticité E des matériaux correspondants. Les efforts N, et N, selon (4.107)
deviennent respectivement :

Ne=¢€E-Ac (4.108 a)

Na=€,Eq Ag (4.108 b)

La particularité du calcul €lastique est qu'il s'agit de respecter la compatibilité des déformations (g, = £.)
en plus de I'équivalence entre les efforts (N, = N.). Ces deux conditions permettent alors d'établir la
relation :

E.A.=E, A, (4.109)

3 partir de laquelle il est possible d'exprimer la section équivalente en acier Xa :

2= A

o= EJE. (4.110)

" Par convention, le coefficient d'‘équivalence élastique n,; représente le rapport des modules d'élasticité :

E,
ne = E—Z 4.111)

Le coefficient d'équivalence élastique n,; varie donc suivant les caractéristiques du béton selon que
I'action est de courte durée (E¢q ), de longue durée (E. ) ou due au retrait (Ecq')-

¢ Calcul plastique

Dans le calcul plastique, les contraintes o et 6, de (4.107) sont respectivement égales aux
résistances f¢ et fyq. L'égalité des efforts N et N, qui est en I'occurrence la seule condition a respecter
pour le calcul plastique, permet alors d'établir la relation

feAc=Fya Aa 4.112)

fo : valeurd ela@mi ey iR F . com

fya : limite d€lasticité de I'acier
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a partir de laquelle il est possible d'exprimer la section équivalente en acier Za :

- AC

Ag= 4.113
a fy a / . ( )
Par convention, le coefficient d'équivalence plastique np; représente le rapport des résistances :
fra
Nyl = 4.114
() ( )

L'aire de la section en acier Za équivalente 2 la surface de béton A, peut étre déterminée de la fagon
générale suivante, selon que 1'on est dans le domaine élastique ou a I'état limite plastique :

~—

Ag

= |

(4.115)

n : coefficient d'équivalence acier-béton (n.; dans le domaine élastique, np; pour I'état limite
plastique)

Pour tenir compte de I'armature présente par exemple dans une section sur appui intermédiaire d'une
poutre continue, ol le béton tendu est admis fissuré, on peut déterminer le coefficient d'équivalence npjg
de maniére analogue. On obtient alors:

f ya
plS fys ( )

Facteurs de résistance

La vérification des sections mixtes est basée, selon la norme SIA 161, sur le facteur de résistance
relatif & I'acier de construction, 2 savoir yg = 1.1. Lorsque la vérification se fait pour le béton ou l'acier
d'armature seul (et non globalement pour la section mixte), on considere alors, selon la norme SIA 162, le
facteur de résistance correspondant 3 ces matériaux, a savoir yg = 1.2. Par la suite, il sera admis
implicitement que g = 1.1, sauf remarque éventuelle.

L'Eurocode 4 relatif aux sections mixtes n'utilise pas un facteur de résistance global, mais fait
intervenir les facteurs de résistance relatifs aux différents matériaux directement au niveau des valeurs
de calcul (résistance ou module d'élasticité) utilisées.

4.7.3 Résistance a un effort normal

Ce paragraphe concerne plus particulierement les poteaux mixtes, éléments de construction
typiquement sollicités par un effort normal (généralement combiné avec un moment de flexion). Nous ne
traiterons en outre que le cas d'un effort normal de compression, car le cas d'un effort normal de traction

peut se ramener aWW W}@@meenlev |4HD D)F)I.l mmarticipant pas i la

résistance.
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Calcul élastique

Dans le domaine élastique, illustré a la figure 4.50, 'équivalence entre les efforts intérieurs et les
contraintes s'exprime de la fagon suivante :

N= [o4dAq + [05dAs + [o.dA; = [opdAp 4.117)
A As A, Ap

a

O, : contrainte agissant sur la section d'acier du profilé
Os : contrainte agissant sur la section d'armature

O, : contrainte agissant sur la section de béton

Op : contrainte agissant sur la section mixte

Ag : aire de la section d'acier du profilé

Ag : aire de la section d'armature

A, : aire de la section de béton

Ap @ aire de la section mixte

Profilé et Béton Section

armatures mixte
Og=0s=0p
—
lof
i |
l z € o o o

Fig. 4.50 Déformations spécifiques et contraintes dans un poteau mixte soumis 3 un effort normal de compression.

Les efforts normaux repris par chaque matériau valent, si I'on se ramene 2 la section d'acier du profilé :

Na=0,4, = 0pAq (4.118 a)
Ny=05Ag = 0p Ag (4.118 b)
Ne=GpAc=0p Ag= o;, = (4.118 c)

N, : effort normal repris par la section d'acier du profilé

N; : effi
Nz : :ffg:ttzgrm repnsparfﬁmﬁlvnpDF Com
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L'effort normal que peut reprendre I'ensemble de la section mixte vaut alors
Ac
Ngp=XN;=0p (Aa+As+ ;—l) (4.119)
€.

ol les différents N; sont donnés par (4.118), en fonction de la contrainte 0p. L'aire de la section mixte Ap
est obtenue en remplagant la section de béton par une section équivalente en acier, par l'utilisation du
coefficient d'équivalence n,j (§ 4.7.2); elle s'exprime donc ainsi :

. AC
Ap=Ag+As+ o (4.120)

el

En regroupant (4.119) et (4.120), la contrainte oy, agissant sur la section mixte peut se formuler de la
facon suivante :

_ New
%= 4.121)

Tandis que la contrainte o agissant sur la section de béton peut se définir ainsi (fig. 4.50) :

_% '
o= - (4.122)

Pour rester dans le domaine élastique, la contrainte 0} agissant sur la section mixte devrait rester
inférieure ou égale 2 la limite d'élasticité f,, de l'acier. Comme c'est généralement la résistance 2 la
compression du béton qui va limiter I'effort normal que peut reprendre une section mixte dans le domaine
élastique (car on a normalement 7 fc < fyq < fys), il faudra vérifier lors du dimensionnement la relation
suivante :

Oab _ fe
Ogc= — <= - 4.123
dc nel = MW ( )
Ogp . valeur de dimensionnement de la contrainte agissant sur la section mixte
O4c : valeur de dimensionnement de la contrainte agissant sur la section de béton
R : facteur de résistance pour le béton (g = 1.2)

Calcul plastique

La résistance Ng d'une section mixte 2 un effort normal de compression centré correspond, pour 1'état
limite plastique, a la plastification des différents matériaux. Les efforts normaux repris par chaque
matériau valent respectivement :

Na=fyaAa | (4.124 a)
A (4.124 b)

WWWGenIEELQIIPDFcom 4.124¢)
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L'effort normal plastique Npjp que peut reprendre I'ensemble de la section mixte est donné par la relation
suivante :

Nplb =2 Ni=fyaAq+fysAs +fcAc (4.125)

Cet effort normal plastique Npjp ne peut €tre atteint que si la plastification des aciers d'armature (pour
laquelle une déformation spécifique de &5 =fys/ Eq = 2.2 %o est nécessaire pour des barres en acier
S500) se produit avant la rupture par écrasement du béton (admise a &, = 3.5 %o).

Pour le dimensionnement, la norme SIA 161 propose une valeur de résistance ultime 2 1'effort normal
Ng donnée par :

NR=fyaAa+09 (fys As +fc Ac) (4.126)

Le coefficient 0.9 tient compte du fait que les facteurs de résistance g ne sont pas identiques pour une
section métallique (yg = 1.1) et pour une section en béton armé (yg = 1.2). Il est ainsi possible d'utiliser
un facteur de résistance unique de yg = 1.1, comme pour une section métallique, pour effectuer la
vérification de la section mixte :

N
Ng< —mﬂ (4.127)

L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.3) se situant directement au niveau de la valeur de la résistance de calcul Ry,
les coefficients partiels de résistance sont directement introduits dans l'équation:

a, B 0857  , fuk
™

N, = + A
pl.Rd c % s %

Le coefficient 0.85 tient compte d'une compression a long terme sur le béton.

Exemple 4.12 Section mixte sollicitée par un effort normal

Soit le poteau mixte dont la section carrée est définie 2 la figure 4.51 : celle—i est oonstxtuée d'un profilé
HEA 180 en acier Fe E 235 (f, ya = 235 N/mm2) et de huit barres ¢ 20 mm (A = 2512 mm? au total) en acier
S 500 (fys = 460 N/mm?), Tensemble étant enrobé par du béton B 40/30 (f, = 19.5 N/mm?).

Calculer la résistance élastique et plastique de la section mixte pour une charge de longue durée, ainsi que
la part relative de 1'effort normal repris par chaque matériau. Comparer les résultats obtenus si 1'on remplagait
le profilé HEA 180 par un HEB 180 ou un HEM 160.

8920

320

www.GehieZivilPDF.com

Fig. 4.51 Section d'un poteau mixte.
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Calcul élastique
* Calcul de la contrainte O} :
Le module d'élasticité du béton peut &tre estimé avec (4.106) :

E. =7000 (f. + 4)%-3 = 7000 (19.5 + 4)03 = 18.0 - 10> N/mm?

Le coefficient d'équivalence n,; vaut donc (4.111) :
E; 210103 N/mm?
Ec "~ 180103 N/mm?
11 est alors possible de déterminer la contrainte 0} agissant sur la section mixte A partir de (4.122),
avec O, =f:
Oy =ng f =11.7-19.5 N/mm?2 = 228 N/mm?
Il est & noter que cette contrainte de 228 N/mm? est inférieure 2 Sya et fys. Cela confirme donc la validité
de (4.123), qui suppose que c'est le béton comprimé qui limite la résistance élastique de la section.
¢ Résistance élastique 2 la compression de la section :
L'aire de la section de béton A, vaut :

Ac= (320 mm)2 - Ay~ Ag = 102 400 mm? - 4530 mm? - 2512 mm? = 95 360 mm?

ng = = 11.7

La section mixte A, est donnée par (4.120) :

95 360 mm?
11.7
Cela permet alors de déterminer l'effort normal N, que peut reprendre le poteau mixte (4.121) :

Ngp= OpAp= 228 N/mmZ2 - 15 190 mm? = 3460 - 103 N = 3460 kN
La part relative de l'effort normal reprise par chaque matériau est la suivante :
N, opA; 228 N/mm? - 4530 mm?

Ac 2 2 2
Ap= Ag +Ag +"_l = 4530 mm~ + 2512 mm~ + = 15190 mm
(1

acier : = = =30%
! New = New 3460 - 103 N
wre: Mo _ ObAs _ 228 N/mm? - 2512 mm? 6%
arma : = = =
Nety ~ Nen 3460 - 10° N ?
1
— Op Ac L 228 N/mm2 - 95 360 mm?
béton: e o Zl_— _ 117 = 54%
" Nep Newp " 3460 103N -
Calcul plastique

* Résistance plastique 2 la compression de la section :
L'effort normal Npjp que peut reprendre la section mixte est donné par (4.125) :

Npip = fya Aa+ fysAs+ fe Ac
Npip = 235 N/mm? - 4530 mm? + 460 - 2512 + 19.5 - 95 360 = 4080 - 10 N = 4080 kN

Dans ce cas, la part relative de I'effort normal reprise par chaque matériau est la suivante :
Ns  fuaAg _ 235 N/mm? - 4530 mm?

acier : = = =26%
Npip ~ Nppp 4080 - 103N
. Ny fysAs 460 N/mm? - 2512 mm? 28 %
armature: - = = =
Noiw ~ Nppp 4080 - 103 N
N,  f.-A. 19.5N/mmZ-95 360 mm?
béton : —— = T = 3 =46 %
Npip — Npip 4080 - 103 N

Les résultats solwmnﬁgmi @1%@1;%& MOns HEB 180 et
HEM 160 sont également reportees. ue gue, dans le cas pafficulier"decet exemple, la résistance
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d'une colonne de dimensions identiques peut augmenter de 31 % en stade €lastique et de 27 % en stade
plastique selon le type de profilé utilis€.

Tableau 4.52 Comparaison de la résistance de différentes sections mixtes.

Profilé HEA 180 HEB 180 HEM 160
Ag [mm2) 4530 6530 9710
Ag [mm?] 2512 2512 2512
A, [mm?Z] 95 360 93 360 90 180
Nep [kN] 3460 3880 4540
Part reprise par * acier 30 % 38 % 49 %
 armature 16 % 15% 12 %
* béton 54 % 47% 39 %
Npip  [kN] 4080 4510 5200
Part reprise par ¢ acier 26 % 34 % 44 %
* armature 28% 26 % 2%
* béton 46 % 40 % 34%
Npib/Netp 1.18 1.16 1.15

4.7.4 Résistance 2 un moment de flexion

Ce paragraphe se concentre uniquement sur les poutres mixtes. Le cas analogue des dalles mixtes est
abordé en détail au volume 11.

11 est important de définir d'abord quelques notations et conventions adoptées ici pour les sections
mixtes fléchies. La figure 4.53 donne la signification de certaines notations que nous utiliserons dans la
suite de cette section. Une convention importante est la référence a la fibre inférieure de la poutre
métallique pour positionner les axes de gravité ou les différents axes neutres possibles. Les principales
notations utilisées par la suite, partiellement illustrées a la figure 4.53, sont définies ou rappelées ci-
dessous :

Ag :  aire de la section de la poutre métallique

Ap : aire de la section mixte
Ac :  aire de la section de béton participante (A¢ = h¢ bep)
Ag : aire de la section des armatures (passives et de précontrainte)

bes @ largeur participante de la dalle de béton
:  demi-largeur de l'aile supérieure de la poutre métallique
e distance entre la poutre métallique et la dalle de béton (ou hauteur des nervures de la t6le)
h : hauteur totale de la section mixte (h =h; + e + h.)
h; : hauteur de la poutre métallique
h; : hauteur de la dalle de béton (ou de la partie de béton située au-dessus des nervures de la t6le)
:  épaisseur de l'aile supérieure de la poutr métallirue D F
com

hauteur ARIAfAfie R V]

t
x
Zg : position du centre de gravité de la poutre métallique (par rapport a la fibre inférieure)
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Zp : position de l'axe neutre de la section mixte (par rapport 2 la fibre inférieure de la poutre
métallique)

Zc : position du centre de gravité de la dalle de béton (par rapport  la fibre inférieure de la poutre
métallique)

Zs . position du centre de gravité des armatures (par rapport 2 la fibre inférieure de la poutre
métallique)

Fig. 4.53 Notations et conventions adoptées pour une section mixte.

Comme pour une section métallique seule (§ 4.3.1), le comportement 2 la flexion d'une section mixte
est caractérisé par la relation moment-courbure. Considérons un trongon dx de poutre mixte et
. soumettons-le 2 un moment de flexion M, causant ainsi une courbure @. L'évolution des déformations
spécifiques et des contraintes dans une section de cette poutre mixte est donnée a la figure 4.54. Le
comportement d'une telle section est trés semblable A celui d'une section métallique fléchie, décrit 2 la

figure 4.5, a la différence que pour la section mixte, on néglige la participation du béton tendu, en
admettant qu'il est fissuré.

Calcul élastique

Pour le calcul élastique d'une section mixte, on admet que tous les matériaux qui la constituent ont un
comportement €lastique (0 = E €). Cela est vrai pour autant que les contraintes ne dépassent pas les
contraintes limites élastiques.

Pour déterminer les contraintes agissant sur les différents éléments de la section, il est nécessaire de
connaitre la position z; de 1'axe neutre de la section mixte (par rapport 2 la fibre inférieure de la poutre
métallique, selon la convention ci-dessus). Cette position de 1'axe neutre, qui correspond 2 la position du
centre de gravité de la section mixte équivalente (section de béton transformée en section d'acier
équivalente, peut se déterminer avec

WWW.GGBL@QL%HPDF.COIT\ (4.128)
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DOMAINE ETAT LIMITE

DOMAINE ETAT LIMITE
ELASTIQUE ELASTIQUE ELASTO-PLASTIQUE PLASTIQUE

Déformations spécifiques

w \ €=Ecy
\{:ze,

|

|

£<£y E—Ey £>£y

® ® ® 75
— <1 — =1 — >1 — >>1

@y @y @y @y

Contraintes
fedl fedl
rfya nya
M <M M=M. Moy <M <Mpp M =My

Fig. 4.54 Evolution des déformations spécifiques et des contraintes dans une section mixte fléchie.

ol l'aire Ay, de la section mixte est obtenue avec la relation suivante, identique a (4.120) :
(4.129)

Ac

Ap=Ag+As+ el

Comme on peut généralement décomposer la section en éléments de grandeur finie, (4.128) peut s'ex-

primer par :
=L (SAaizi + Tagz + T 284 (4.130)
Ap ng .

La connaissance de la position z3 de 1'axe neutre permet alors de calculer le moment d'inertie I, de la
section mixte en additionnant I'inertie propre I;o de chaque élément de la section et le terme de transport
correspondant, tout en ayant pris soin de transformer les parties de section en béton par leur sec-

tion d'acier équivalente : . L.
WWW. G%l@g,}{(lil_aplz- com @.131)
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Il est ainsi possible de déterminer la grandeur des contraintes agissant sur les différents éléments de la
section mixte soumise & un moment de flexion M a I'aide des relations suivantes :

acier (fibre inférieure) : Og= 'I; 2p (4.132a)
acier d'armature : : O = M (@ -2) (4.132b)
béton (fibre supérieure) : O = nll I (zp-h) (4.132¢)

Dans un calcul élastique d'une section mixte, il faut considérer chaque cas de charge séparément
(montage, état de service), avec & chaque fois la géométrie (section réduite) et les valeurs (coefficients
d'équivalence n) de la section correspondant au moment et a la durée d'application de la charge. Pour le
dimensionnement, le principe général donné par (4.1) s'applique ici de la fagon suivante :

acier : Odg S % 4.133 a)
acier d'armature : Ods £ % (4.133b)
béton : Ode < {; (4.133¢)

O4q : valeur de dimensionnement de la contrainte dans I'acier

O4s : valeur de dimensionnement de la contrainte dans 1'acier d'armature

O4c : valeur de dimensionnement de la contrainte dans le béton

1R : facteur de résistance (yg = 1.1 pour l'acier, Yz = 1.2 pour les armatures et le béton)

Rappelons ce qui a déja été dit au paragraphe 4.7.2, a savoir que les Eurocodes n'utilisent pas un
facteur de résistance unique comme dans (4.133). De plus, pour tenir compte des effets de longue durée,
la valeur caractéristique de résistance du béton fg est réduite d'un facteur 0.85 pour le calcul des
constructions mixtes.

Exemple 4.13 Section mixte fléchie : caractéristiques et calcul élastique

Soit la section d'une poutre mixte définie a la figure 4.55 : elle est composée d'un profilé IPE 300 en acier
Fe E 235 (fy, = 235 N/mm?) et d'une dalle en béton B 40/30 (f, = 19.5 N/mm?) dont la largeur pamelpante
bs vaut 2000 mm. L'armature longltudmale sur appui est constituée de dix barres ¢ 10 mm (A; = 785 mm? au
total) en acier S500 (fys 460 N/mm? ).

Calculer les caractéristiques €élastiques de cette section mixte en travée et sur appui, c'est-a-dire la
position de I'axe neutre ainsi que l'inertie de cette section. Vérifier ensuite cette section en sachant qu'elle est
sollicitée par un moment de flexion M dont la valeur de dimensionnement vaut 220 kNm en travée et
150 kNm sur appui.

Section en travée

" pour s sto Vi WL VML D AR QG W WP GO .10

E.= Eqy= 14000 (f. + 4) 93 = 14000 (19.5 + 4) 03 = 36.1 - 103 N/mm?
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ber = 2000
=110
Ao =110 10810 ——— he
3 > X
0 —
F
a0 IPE 300 e=401, _450
s - - —_—
-4 P e R e ha=3w Zb=368
7 =184 24=150
sur appui :t en travée

Fig. 4.55 Section mixte en travée et sur appui (calcul élastique).

Le coefficient d'équivalence €lastique n,; défini par (4.111) vaut alors :
E; 210-103 N/mm?
" Ec 7 36.1- 103 N/mm?
« Position de l'axe neutre mixte :

Dans une section en travée, on ne tient pas compte des armatures situées dans la partie comprimée du
béton, et on néglige le béton tendu (admis fissuré). L'épaisseur de béton comprimé est fonction de la
position de l'axe neutre mixte, que I'on peut déterminer avec (4.130). En faisant 'hypothese que I'axe
neutre se trouve dans la dalle,on a:

p= i[zaAa +(h —5)—%{}

Avec zb = h—x, on obtient ainsi I'équation du deuxieme degré en x suivante :
_f_ 2_
2n¢1 - Ag x+Ag(h-25)=0

dont la solution est :

x= nezA (_1+'\[1+ (h za))

5.8 - 5380 mm? . - 2. 2000 mm @50 150 rm)
= /| -1+ — mm — mm
* 2000 mm 5.8 - 5380 mm2

x= 82 mm
Ce qui permet de calculer la position de 1'axe neutre :

Zp= h-x = 450 mm - 82 mm = 368 mm
Comme z3 > h, + e, I'axe neutre se trouve effectivement dans la dalle, I'hypothese faite ci-dessus est
bien vérifiée. Par conséquent, comme le profilé est totalement en traction, il n'est pas nécessaire de
vérifier la stabilité locale de 'dme et de l'aile.

»  Caractéristiques €lastiques de la section mixte :

L'inertie de la section mixte peut alors &tre déterminée avec (4.131) en considérant l'inertie du profilé
IPE 300 et de la partie comprimée de la dalle de béton (cette procédure est illustrée au tableau 4.56) :

2 1 by 3 by x 2
L=l +A (2 2) +—=—Lx"+ x[(h—-z—)—zb]

12 ny ngl

1 2000mm

Ip= 83.6-10% mm®* + 5380 mm2 (150 mm - 368 mm)2 + 75 =& — (82 mm)3

mwmﬁe@iggmqiimﬁﬂcom
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¢ Vérification des contraintes :
Avec les contraintes dans l'acier (fibre inférieure) et le béton (fibre supérieure) selon (4.132), on peut
s'assurer avec (4.133) que la résistance de la section mixte est suffisante :

.10% 2
O'da=ﬂzb=—222—m6—mn—m4—-368mm=201N/mm2Sfy—a=2-:M=213N/mm2
Iy 403-10° mm YR L1
106
jgel = —{ e ) | = L | 22210 NO o) om | =77 N/ mm? < Jo = B2 _ 16,2 N/ mum?
ng\ Iy 5.8{ 403-10° mm YR 1.2
Section sur appui

» Caractéristiques élastiques de la section :
Comme pour la section en travée, le béton tendu est négligé (admis fissuré). En faisant I'hypothése que
I'axe neutre mixte est situé dans le profilé, il suffit de tenir compte des caractéristiques des armatures et
du profilé IPE. La position de 1'axe neutre de la section mixte se détermine alors avec (4.130) de la fagon
suivante :
LAjz; Agzg +Agze 1136-103 mm’
b= 54, T Ag+A; T 6165mm?
Tandis que l'inertie de la section mixte vaut, selon la procédure illustrée au tableau 4.56 :
Ip= 134 - 106 mm*
Comme 'axe neutre se trouve effectivement dans le profilé (z;, < k), I'hypothése faite ci-dessus est bien
vérifiée. Il est de plus nécessaire de s'assurer que 1'on n'ait pas de phénomene d'instabilité locale dans
I'dme et l'aile comprimée, ce que I'on peut vérifier A l'aide des conditions d'élancement contenues dans le
tableau 5.39.
* Vérification des contraintes :
Avec les contraintes selon (4.132) (on utilise des valeurs absolues), on peut s'assurer selon (4.133) que la
résistance de la section mixte est également suffisante sur appui :

= 184 mm

M, 150 - 10 Nmm
Ou= ~2zp= ——— 184 mm = 206 N/mm? g BSNmm? _ 0 2
I 134 - 106 mm* ” 11
My 150 - 105 Nmm < fus _ 460 N/imm? 2
Gds =7, (@-2z9)= 134 - 105 - 236 mm = 264 N/mm " 12 = 383 N/mm
Tableau 4.56 Caractéristiques des sections.
Section Elément Z; A; 1z;i—zpl A; (zi-2p)? Iip
[mm] | [mm?] [mm] [mm?] [mm?]
Travée IPE 300 150 5380 218 255.7 - 108 83.6 - 106
Béton comprimé | 409 | 164000 41 475 - 106 15.8 - 10%
Mixte 368 33660 - Ip= 403 - 106
Appui IPE 300 150 5380 34 6.2- 105 83.6 - 100
Armature 0 - 785 23§ I~ A7 106 négligeable
AR TTALR & llﬁ‘t;g., Vi I"LJF G T 08
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L'exemple 4.13 traite du cas particulier de la section mixte, avec notamment un axe neutre en travée
situé dans la dalle. Les autres cas pour lesquels la position de 1'axe neutre est différente peuvent étre
abordés exactement selon la méme procédure que celle utilisée dans cet exemple.

Pour ne pas trop alourdir le texte, nous nous contentons ici de donner dans le tableau 4.57 les
différentes relations donnant :

» la position zp de 'axe neutre par rapport a la fibre inférieure de la poutre,
* le moment d'inertie I,

pour les différents cas possibles, en distinguant les sections mixtes sollicitées par un moment positif (en
travée) et négatif (sur appui). Précisons encore que les formules données dans ce tableau sont valables
aussi bien pour des poutres métalliques symétriques que non symétriques, et qu'il faut utiliser les valeurs
absolues des différentes variables, selon la convention fixée 2 la figure 4.53. La référence [4.4],
complétée par [4.5], contient des tables permettant d'établir directement les valeurs numériques de la
position zj de 'axe neutre et du moment d'inertie /3 de la section mixte pour un grand nombre de cas de
poutres mixtes.

Tableau 4.57 Caractéristiques élastiques d'une section mixte.

Section Axe neutre Position de l'axe neutre et inertie de la section
En travée Dans la dalle : _— b
Ac he p=h-—t2 |14 1+—eL-(h—za)
Ag(h—25-h) < =5 bes V nezAa
ng 2
Iy=Ig+ Ag(zg- 2P + (h 2’
Dans le profilé métallique : 1 A
A he Zb=——I|:Aa7-a +';A-c-[h-7c)]
Ag(h—2a-ho) 2~ 5° Ag+ el
el
Ip=Ig+ Ag(h—7)% + 3 —h - Ap(h-zp)?
Sur appui 1
Zp= Ag+Ag Ag 25+ Aszg)
Ip= I+ Ag(zg -2 + Ag(zp— 297

Calcul plastique

Le calcul plastique de la résistance des sections mixtes est possible pour autant que les matériaux
constituant la section aient un comportement plastique et que 1'élancement du profilé métallique
satisfasse les conditions contenues dans le tableau 5.39. Dans le batiment, les sections utilisées
permettent en général de garantir un tel comportement. L'état d'équilibre généralement adopté pour le
calcul plastique est celui o I'on a ultanément lgfibre sn; Ej F béton co nmée a £y = 3.5 %o

et une plastiﬁcatithWWa @ﬂt}@ LA respecter les deux

conditions suivantes (fig. 4.54), qu'il s'agit de vérifier lors de chaque d1mens1onnement
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e la déformation spécifique &, de la fibre extréme comprimée du béton doit étre égale a la dé-
formation spécifique de rupture €., correspondant a 1'écrasement du béton, afin de pouvoir
compter sur le comportement plastique du béton illustré a la figure 4.48;

e la déformation spécifique des fibres extrémes de la poutre métallique doit étre supérieure 2
I'allongement limite élastique &y, afin que la plastification totale de I'acier soit garantie.

Cela peut s'exprimer par les relations suivantes :

E4= Ecy (4.134 a)
£2¢8 (4.134 b)
g : déformation spécifique de la fibre extréme comprimée du béton
gy : déformation spécifique de rupture du béton, admise égale a 3.5 %o
g; : déformation spécifique des fibres extrémes de l'acier
g : allongement limite €lastique de l'acier

Pour avoir une analogie avec une section métallique seule, il serait souhaitable d'exprimer la
résistance 2 la flexion d'une section mixte de la fagon suivante :

Mpib = fya Zp (4.135)
Zp, : module plastique de la section mixte

Pour obtenir la grandeur du module plastique Zp, il est nécessaire de connaitre la position z; de 1'axe
neutre, qui peut s'établir avec la relation générale (4.128), et 1'aire Ap de la section mixte. Celle-ci est
donnée par 1'équation suivante, qui ne se différencie de (4.129) que dans la mesure ou la sec-
tion d'armature est également rapportée a l'acier :

Ag A
Ap=Ag+ ——+ ==X (4.136)
npls  Npl

Examinons d'abord le cas particulier d'une section mixte acier-béton soumise 2 un moment de flexion
positif (fig. 4.58). Ce type de sollicitation met la dalle de béton totalement ou partiellement en
compression, et le profilé totalement ou partiellement en traction. Remarquons ici que la participation de
I'armature en compression est en général négligée.

Si nous faisons d'abord 1'hypothése que 1'axe neutre de la section se trouve dans la dalle de béton, le
profilé métallique reprend alors un effort de traction F,; qui peut s'exprimer par :

Fa=fyaAa (4.137)
La partie comprimée de la dalle reprend alors une force de compression F. donnée par :
Fc =fc befx (4.138)

x : hauteur comprimée de la dalle de béton

be - largenr pRAVY @ CIVIIPDF.com
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Ec=Ecy €28 [fo

2 ; 4 Mpip ____if___\_g — —

A ya

hFC
a
ﬁfh

c Résultantes

Fig. 4.58 Section de poutre mixte en travée (calcul plastique).

Comme nous sommes dans un cas de flexion simple, les forces F; et F, doivent étre en équilibre : la
hauteur comprimée de la dalle x peut étre obtenue en égalant (4.137) et (4.138) :

x= - (4.139)

Cela permet alors de déterminer la position de 1'axe neutre zg de la section mixte :

Ag

zp=h-x=h-np bt (4.140)

En exprimant que zj doit étre plus grand que (h — h¢), on peut établir la relation (4.141) afin de vérifier
que l'axe neutre est effectivement situé dans la dalle :

Ac | (4.141)

A
a npl

IA

Le moment de flexion que peut alors reprendre la section mixte est donné par le moment créé par le
couple de forces F, et F,. Etant donné que leur bras de levier a vaut (fig. 4.58)

a=h-z4—~ %x (4.142)

le moment plastique Mpp, de la section mixte est donné par :

WWW. GemnieLhHPREF .com @149
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La comparaison de (4.143) et de (4.135) permet alors de formuler le module plastique de la section mixte
Z}, de la fagon suivante :

2= Aa(h"'za _%x) (4.144)

Précisons encore que dans le domaine plastique, l'influence des effets de longue durée (fluage et
retrait) sur la résistance de la section est négligeable du fait des grandes déformations survenant dans la
section.

Une démarche tout a fait semblable a celle effectuée ci-dessus peut étre faite pour tous les autres cas
que 1'on peut obtenir en considérant les différentes positions d'axe neutre pour des sections en travée ou
sur appui. La figure 4.59 illustre le cas particulier de la section sur appui, pour mettre en évidence que le
principe du calcul détaillé ci-dessus est le méme pour une section soumise a un moment de flexion
négatif.

4 bes
¢
]
—.———— - ——-—— —p F;
1
D -Plztt 1 5,
S i .
hg 2
' G F, .
€ c Résultantes

Fig. 4.59 Section de poutre mixte sur appui (calcul plastique).

Pour ne pas alourdir le texte, nous avons regroupé dans le tableau 4.60 les différentes relations
donnant, pour un calcul plastique de la résistance ultime des sections, la position z; de 1'axe neutre par
rapport a la fibre inférieure de la poutre métallique et le module plastique Zj, valable pour les cas oil la
section mixte se trouve sollicitée par un moment positif (section en travée) ou négatif (section sur appui).
Le contenu du tableau 4.60 nécessite toutefois les précisions suivantes :

* les relations qui y sont données sont valables quel que soit le type de section de la poutre
métallique (Jaminée ou composée a ame pleine, symétrique ou non);

¢ dans le cas d'une section de poutre métallique non symétrique, il faut remplacer ¢ et ¢ par les
dimensions de la semelle supérieure, & savoir respectivement fgyp, €t Csyp;

¢ il faut utiliser les valeurs absolues des différentes variables, selon la convention fixée a la
figure 4.53.

Précisons encore que la réference [4.4], completee par [4.5], contient des tables pcrmettant d'établir

e A ISP TP L Oy P 2
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Tableau 4.60 Caractéristiques plastiques d'une section mixte.

Section Axe neutre Position de 1'axe neutre et module plastique de la section
En travée | Dans ladalle : -h np1Ag
(fig.458) | 4 < :_cl D= by

Dans 1'aile supérieure :

Aa—4ctS%<Aa zb:ha*Tc[IA;’;'A“}

Ac 22
Zp= ”_pl 2e—Ag2q + 2¢ (hg - 2})

Dans I'dme : B @ 1( 4 et ®
Ag-dct > ¢ ] vl M I
a npl npl
zb=izc_A,,za+4ct(ha-i)+d(ha-t)2 ~dzf
npl 2
Sur appui | Dans l'aile supérieure :
fig. 4 As Zb=ha+L i_Aa
(fig. 4.59) Aa—4ct5%<Aa 4c Rpls .
= As zs—Aaza+2c(h3—z§)
npl
Dans l'ame : ®
1 A 2ct : Y
A =—| A, |+—+h, -t
Ag—-4ct > ;sls @ Zd[npzs Aa] d °

A t
Zpy=—E-z,- Az, + 4ct(ha - —)+ d(hy )2 —dz}
Rpls 2

® Dans le cas d'un profilé laminé en double té, prendre Ay = 4ct+(hg-20)d

Pour le dimensionnement, la vérification de la résistance peut alors se faire a I'aide de la relation

My < Mot (4.145)
R
dans laquelle on admet un facteur de résistance yg égal a celui utilisé en général dans la construction
métallique, a savoir 1.1.

Pour illustrer I'apport de la dalle de béton pour la résistance en section, les relations moment-rotation
spécifique d'une section mixte et d'un profilé seul sont comparées 2 la figure 4.61 (il s'agit de la section
en travée examinée dans les exemples 4.13 et 4.14). Outre une rigidité et une résistance plus importantes
dues logiquement au renforcement de la section, on constate que le facteur de forme k de la section mixte
(1.40) est sensiblement plus élévé que celui de la section métallique seule (1.13). Cela montre que la
combinaison acier-béton permet d'utiliser de maniere judicieuse les propriétés mécaniques spécifiques a
chacun des matériaux. Un calcul plastique de la résistance en section permet par conséquent d'utiliser une

e e IR H PETrco thy dcmiien e
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2000
4 M [kNm] M
IPE 300 pib
300 }
200 } -
Ay'_’pla
ST U
100 + / I
/4 IPE 300 o
0 SR Ao £ 0 4 ' i 2
0 1 2 3 @y o 1 2 3 @

Fig. 4.61 Comportement d'une section mixte fléchie et comparaison avec celui de la section métallique seule.

Exemple 4.14 Section mixte fléchie : caractéristiques et calcul plastique

Soit la section d'une poutre mixte définie a la figure 4.62 : elle est composée d'un profilé IPE 300 en acier
Fe E 235 (fy, = 235 N/mm?) et d'une dalle en béton B 40/30 (f, = 19.5 N/mm?) dont la largeur participante
b, vaut 2000 mm (section identique & celle de I'exemple 4.11). L'armature longltudmale sur appui est
constituée de dix barres ¢ 10 mm (A5 = 785 mm? au total) en acier S500 (fys 460 N/mm? ).

Calculer les caractéristiques plastiques de cette section mixte en travée et sur appui, c'est-3-dire la
position de son axe neutre ainsi que son module plastique. Vérifier ensuite cette section en sachant qu'elle est
sollicitée par un moment de flexion M dont la valeur de dimensionnement vaut 310 kNm en travée et
190 kNm sur appui.

bef = 2000
4
—t
_ 10¢1o—\——-—-\ i he=110
e IIQ‘L_ = Y x x i
-—
- “\
z3=420 IPE 300 e=40| p =450
7, =258 +——f—- =300 2z, =418 :
zg =150

Sur appui ~s—o—= en travée

Fig. 4.62 Section mixte en travée et sur appui (calcul plastique).

" Section en travée
* Coefficient d'équivalence plaanéselon “4]114);

ha enieCivilPDF.com
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Caractéristiques plastiques de la section mixte :
La relation (4.141) permet de vérifier que I'axe neutre est situé dans la dalle :
5380 mm2 Ac 110 mm: 2000 mm 2
a = mm* < == 1= 18 330 mm
npy
Comme le profilé est totalement en traction, il n'est pas nécessaire de vérifier la stabilité locale de 1'dme et
de l'aile.
La position de 1'axe neutre z; ainsi que le module plastique Zj de la section mixte se déterminent alors
respectivement avec (4.140) et (4.144), avec la hauteur de dalle comprimée x selon (4.139) :
2
x=ny :f_ 12 2D _ 33 mm
zp=h—-x=450mm - 323 mm = 418 mm

Zp = Aa(h—za —%x) = 5380 mm? (450 mm - 150 mm —

w—)=1527-103mm3

Le moment plastique Mp, de la section mixte vaut alors (4.135) :

Mpip = fya Zp= 235 N/mm? - 1527 - 103 mm> = 359 - 105 Nmm = 359 kNm
Sachant que le moment élastique M, de cette section est égal a 257 kNm (exemple 4.13), le facteur de
forme de la section mixte k = Mp/M,y, vaut 1.40. Cette valeur, relativement élevée par rapport au
profilé IPE seul pour lequel le facteur de forme vaut 1.13, montre que I'augmentation de la résistance
apportée par un calcul plastique est appréciable (fig. 4.61).

Vérification de la résistance en section :
M,
My = 310kNm < —22 - 9—591—1‘1N9 = 326 kNm
. 'm .

La résistance i la flexion est donc satisfaite.

Section sur appui

Coefficient d'équivalence plastique de I'acier d'armature, selon (4.116) :

fra _ 235 N/mm?

"is = 1 = 460 Ninm? =©51
Caractéristiques plastiques de la section mixte :
En utilisant la valeur suivante pour l'aire de la section du profilé laminé IPE 300 (selon remarque @ du
tableau 4.60) :

Ag=4ct+(hy-20d=4-75mm- 10.7 mm + (300 mm - 2 - 10.7 mm) 7.1 mm = 5190 mm?
Il est possible de vérifier que l'axe neutre se trouve bien dans I'dme du profilé selon la condition exprimée
au tableau 4.60 :

A 2
Ag~4ct = (hy - 2)d = (300 mm~2 - 10.7 mm) 7.1 mm = 1980 mm? > =5 = B3I _ 160 1m?

Is 0.51
L'application des relations du tableau 4.60 correspondant a ce cas permet d'oblt)emr respectivement :
2p= 258 mm et Zp = 935 - 103 mm
Le moment plastique M, de la section mixte vaut alors :
My =fya Zp= 235 N/mm2 935103 mm3 = 220 - 10° Nmm = 220 kNm
En sachant que M, = 171 kNm (exemple 4.13), le facteur de forme k de la section vaut alors 1.30, ce
qui reste encore passablement supérieur au facteur de forme du profilé métallique seul.
Vérification de la résistance en section :

220 kNm

M= NRANE G ef eI [ PDF.com

La résistance 2 la flexion est donc satisfaite.
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4.7.5 Résistance a un effort tranchant

II est en général admis dans le calcul des sections mixtes des poutres et des poteaux que la résistance
a un effort tranchant est égale a celle de la section métallique. Ainsi, si cette derniére consiste en un
profilé laminé en double t€ sollicité dans le plan de I'dme (cas de la plupart des poutres et poteaux mixtes
de batiment), la résistance Vg a l'effort tranchant sera donnée par la relation suivante, identique a (4.29) :

Vpi= ha Ay (4.146)

V3

Dans le cas des dalles mixtes par contre, seul le béton résiste a l'effort tranchant (vol. 11).

4.7.6 Résistance sous interaction d'efforts

Les différents cas de résistance sous interaction d'efforts peuvent étre traités en appliquant les mémes
principes de base que ceux énoncés au paragraphe 4.6.1 pour I'étude de l'interaction d'efforts pour un
profilé laminé en double té. Un calcul élastique ou plastique est alors possible, pour autant que les
conditions suivantes soient respectées :

* une section plane avant déformation reste plane apreés déformation (calcul élastique seulement);

¢ il y a, en tous les points de la section, équivalence entre les efforts intérieurs et les contraintes
(calcul €élastique et plastique); '

* la contrainte doit rester en tous points inférieure ou égale 2 la résistance (fyq, fys ou f¢) des dif-
férents matériaux (calcul élastique et plastique);

¢ la déformation spécifique (raccourcissement) du béton &, doit &tre inférieure (calcul élastique) ou
égale (calcul plastique) a la déformation spécifique de rupture £,y = 3.5 %o, valeur correspondant a
I'écrasement du béton.

Le respect de ces principes permet alors, en adoptant la méme démarche que celle décrite dans la
section 4.6, d'effectuer un calcul élastique ou plastique de la résistance d'une section mixte soumise a une
interaction d'efforts. Précisons cependant que l'interaction entre un effort tranchant et un autre type
d'effort peut étre résolue de la méme fagon que pour le profilé métallique seul (§ 4.6.4 et 4.6.5) : la
résistance au cisaillement Vj; donnée par (4.146) est indépendante d'un éventuel effort normal ou
moment de flexion. Cela n'est toutefois valable que pour les profilés laminés du commerce; si on se
trouve en présence d'un autre type de section, on se référera au chapitre 12. Nous citerons pour terminer
les tables SZS A3 qui donnent les relations completes permettant de calculer, pour un calcul élastique ou
plastique, la résistance d'une section mixte soumise a la fois & un moment de flexion positif et & un effort
normal de compression.
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5.1 Introduction

Les barres fléchies sont parmi les éléments les plus couramment utilisés en construction métallique.
On les trouve dans tous les types de structures, oil elles constituent des éléments porteurs principaux
(traverses de cadre, poutres de toiture ou de plancher, par exemple) ou secondaires (pannes, filieres, etc.).
Ces éléments méritent donc qu'on leur accorde une attention particuliére, car une bonne connaissance des
différents phénomenes qui leur sont liés est indispensable pour en assurer une conception et un dimen-
sionnement corrects.

Le but de ce chapitre est de permettre le dimensionnement d'un élément fléchi sur la base de la
résistance en section examinée au chapitre 4. Il est donc orienté vers un exposé des domaines d'appli-
cation ainsi que des principes de fabrication et de dimensionnement des éléments fléchis. Pour atteindre
cet objectif, ce chapitre est structuré de la maniére suivante :

¢ Section 5.2. Les principes de dimensionnement des éléments fléchis sont d'abord rappelés en
distinguant l'aptitude au service (déformations, vibrations), la sécurité structurale (résistance en
section, voilement, déversement) et la sécurité a la fatigue.

¢ Sections 5.3 2 5.9. Les différents types possibles d'éléments fléchis sont ensuite présentés, en
insistant essentiellement sur les notions relatives A leur domaine d'utilisation, & leur conception, a
leur fabrication ainsi qu'a leur dimensionnement. Les éléments fléchis illustrés a la figure 5.1 sont
successivement examinés :
— les profilés laminés (sect. 5.3),
— les profilés avec semelles de renfort (sect. 5.4),
— les poutres composées a dme pleine (sect. 5.5),
— les poutres ajourées (sect. 5.6),
— les poutres a treillis (sect. 5.7),
— les poutres mixtes acier-béton (sect. 5.8),
— les éléments A parois minces (sect. 5.9).

Des phénomenes relativement complexes, tels que le déversement et le voilement, sont traités pour la
premidre fois dans ce chapitre. Les bases théoriques du déversement et du voilement sont données
respectivement dans les chapitres 11 et 12, pour ne pas alourdir la présentation faite ici. Dans le présent

Profilé Profilé Poutre Poutre Pouitre Poutre mixte Elément
laminé avec semelles composée ajourée a treillis acier-béton A parois minces
de renfort 2 ame pleine

UL

W effleCivilPDF.

Fig. . 1 Eléments fléchis examinés dans ce chapltre
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chapitre, le dimensionnement des éléments fléchis est effectué en admettant que ces phénomenes de
stabilité sont évités par des mesures appropriées.

5.2 Principes de dimensionnement

5.2.1 Aptitude au service

La vérification de 1'aptitude au service a pour but, comme nous l'avons déja vu au paragraphe 2.3.1,
de garantir un bon fonctionnement, une bonne durabilité et un bon aspect de l'ouvrage. Une telle
vérification peut se faire par le calcul en vérifiant la relation générale suivante (déja présentée au
paragraphe 2.3.4) :

F(Sser) < flim G.1)

J(Sser) : valeur calculée avec la sollicitation de service Sg,,.

flim : valeur limite convenue dans le plan d'utilisation ou définie dans une norme

Les déformations et les vibrations sont les principaux critéres pour lesquels (5.1) doit étre vérifiée par
le calcul. Le principe de vérification de l'aptitude au service avec ces deux criteres est défini au para-
graphe 2.3.4. Nous allons ici ne préciser que quelques notions permettant le calcul des déformations et
des vibrations d'un élément fléchi.

Déformations
La figure 5.2 montre schématiquement 1'évolution de la déformation d'une poutre métallique :

¢ On lui donne éventuellement d'abord une contrefléche wq destinée & compenser la fleche due au
poids propre, aux actions permanentes et éventuellement a une partie des charges variables.

¢ Elle subit ensuite une déformation wo due au poids propre de la structure porteuse et aux actions
permanentes. Comme la contrefléche w n'est pas forcément égale 2 la déformation w, la poutre
ne sera en général pas horizontale a ce stade-1a.

e Durant la période de service de la structure, une action variable de courte durée peut créer une
déformation wy. C'est cette déformation qui doit étre vérifiée pour satisfaire les criteéres de rigidité
et de confort.

11 est important de préciser que la déformation due 2 la valeur de dimensionnement de la charge variable
n'a pas d'importance, étant donné que celle-ci concerne I'état limite ultime, qui est totalement différent de
I'état limite de service.

Etat initial Poids propre et Action variable
actions permanentes

" ARRRRERERRER TN
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On se référera au tableau 2.7 pour les valeurs limites indicatives des fléches indiquées dans les
normes SIA. Quant au calcul des déformations d'une poutre fléchie, il nous a semblé utile de regrouper
ici quelques informations contenues dans différents ouvrages (par exemple [5.1] ou les tables SZS C4.1),
a savoir :

¢ les formules donnant la grandeur de la déformation verticale maximale de quelques systémes
statiques élémentaires pour des poutres a inertie constante (tab. 5.3) (attention cependant au fait
que la position de cette déformation verticale n'est pas toujours a mi-travée, ce qui empéche, cas
échéant, d'additionner les fleches maximales),

¢ un abaque permettant d'établir la déformation verticale maximale d'une poutre continue, 2 inertie
constante, uniformément chargée (fig. 5.4).

Tableau 5.3 Déformation verticale maximale de quelques systémes statiques élémentaires

(poutres a inertie constante).
¢ | B M e | o) je | iy o} | i
Frale—alaR) x|t a'l'F” i
1721172 l i ‘ l i ’ 1/2]1/2 } 1 1721172 1 ‘ ' 1 1
1908 _S_qL‘_ 1 M2 _1_91_3 _q_“ 1 081 1 g4 108 | 144
48 EI 384 EI 156 EI 1073 EI 4.5 EI | 192 EI 384 EI 3 EI 8 EI

Vibrations

Certains €léments de construction, tels que des poutres ou des dalles soumises a des charges dyna-
miques 2 caractere périodique, peuvent vibrer et nuire ainsi aux éléments secondaires de la structure ainsi
qu'a leurs utilisateurs (§ 2.3.4). Il peut méme se produire des phénoménes de mise en résonance si une
des fréquences propres correspond 2 la fréquence d'excitation. On doit donc tenir compte du probléme
des vibrations lors de la vérification de l'aptitude au service en évitant la mise en résonance, soit par un
dimensionnement approprié des éléments, soit en prévoyant des dispositions de construction adéquates
(vol. 11).

La relation générale permettant d'établir les fréquences propres d'une poutre 2 inertie constante sur
deux appuis est la suivante :

o} [EI

fi=21t12 m

(5.2)

fréquence propre correspondant au i-éme mode de vibration [Hz]
coefficient dépendant du systeme statique et du mode de vibration (tab. 5.5)
portée de la poutre [m]

module d’

e e Rie CivilPDF.com

masse par métre courant de la poutre [kg/m]
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Fig. 5.4 Déformation verticale maximale d'une poutre continue, 2 inertie constante, uniformément chargée.

Le tableau 5.5 contient les valeurs des coefficients o; pour trois systémes statiques élémentaires (tiré de
[5.2]). Cette derniere référence contient également des informations concernant le calcul des fréquences
propres d'autres types d'éléments de construction, notamment les dalles.

Tableau 5.5 Coefficients ¢; pour le calcul des fréquences propres.

a) a as
b1 2n 3n
393 { 7.07 | 10.21
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Les valeurs des fréquences propres obtenues avec (5.2) sont finalement & comparer avec les fré-
quences d'excitation de 1'élément de construction examiné. La norme SIA 160 donne pour quelques types
d'ouvrages les domaines de fréquences propres qu'il est recommandé d'éviter.

5.2.2 Sécurité structurale

La vérification de la sécurité structurale a pour but, comme nous I'avons déja vu au paragraphe 2.4.1,
de garantir un niveau de sécurité de la structure assurant la protection de vies humaines. Pour un élément
fléchi, cela revient par exemple a éviter une ruine de 1'élément par €puisement de la résistance en section,

par voilement ou par déversement. Les conditions a satisfaire pour éviter ces trois modes de ruine sont
examinées ci-apres.

Résistance en section

La résistance d'une section fléchie est traitée en détail a la section 4.3 pour les cas de flexion simple et
de flexion gauche. Cette résistance intervient directement dans la relation suivante, qui constitue en fait
une application de (2.13) au cas d'une section fléchie :

Mg <—— (5.3)

Mg : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment M
Mp : résistance ultime a la flexion (sect. 4.3)
YR : facteur de résistance (yg = 1.1)

Quand le moment de flexion varie le long d'un élément, cela implique un effort tranchant (la
résistance a un tel effort est examinée a la section 4.4). Un élément fléchi doit donc toujours étre vérifié
au cisaillement 2 l'aide de la relation suivante, semblable dans sa forme a (5.3) :

vy =& (5.4)

V4 : valeur de dimensionnement de I'effort tranchant V
VR : résistance ultime a 'effort tranchant (sect. 4.4)

La figure 5.6 permet d'exprimer graphiquement les relations (5.3) et (5.4) pour un exemple de poutre

fléchie. Elle appelle les remarques suivantes concernant la vérification de la résistance en section d'un
élément fléchi :

e une poutre métallique de section constante présente des résistances ultimes a la flexion ou a
I'effort tranchant, qui sont constantes sur toute sa longueur (contrairement a une poutre en béton

dont on peut adapter la résistance & l'enveloppe des efforts intérieurs en modifiant le taux
d'armature);

* selonle typeWW l'@-@q’fﬁ:e G' vp&@@lﬁle@@mwnﬁer I'interaction

entre le moment de flexion et I'effort tranchant (§ 4.6
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Fig. 5.6 Vérification de la résistance en section d'un élément fléchi.

Les relations (5.3) et (5.4) sont valables quel que soit le type de calcul effectué (PP, EP, EE ou EER)
(§ 2.6.3). Dans la suite de ce chapitre, nous avons admis qu'on appliquait en général le calcul EP. Les
principales exceptions a cette régle sont les suivantes :

» pannes et filieres : calcul PP possible a condition que les déformations (aptitude au service) ne
soient pas trop grandes (vol. 11);

¢ cadres ductiles destinés a reprendre dans les batiments des efforts de séisme : calcul PP avec
vérification des déformations (vol. 11);

e poutres composées a ame pleine : calcul EP, EE, voire EER selon 1'élancement des éléments
composant leur section transversale (sect. 5.5);

» éléments & parois minces : calcul EER (sect. 5.9).

Voilement

Le phénomene du voilement, traité en détail au chapitre 12, se manifeste lorsqu'un élément plan
comprimé se dérobe sous 1'effet de cette compression, qui peut étre due a un effort normal ou a une
contrainte normale dans une partie de section soumise a2 un moment de flexion. Le voilement est un
phénomene d'instabilité locale, contrairement au déversement (voir ci-aprés), qui est un phénoméne
d'instabilité plus global.

Le voilement peut cependant &tre évité si les parties comprimées de la section ne sont pas trop
élancées (par élancement, on comprend ici le rapport entre la largeur ou la longueur de 1'élément et son
épaisseur), ou si des raidisseurs sont disposés judicieusement. Le chapitre 12 contient la théorie de base
nécessaire 2 la vérification de telles conditions. Il nous a semblé utile de reprendre, dans le tableau 5.7,
les valeurs des élancements limites des €léments comprimés d'une section bisymétrique sollicitée en
flexion pure données dans le tableau 12.20. Cela permet de mettre en évidence le fait que les valeurs des
élancements limites dépendent de la nuance d'acier et du type de calcul effectué.

Précisons qu'il est possible de démontrer (exemple s. 1) sur la base des valeurs contenues dans le

tableau 5.7, que tou aﬁ? BF(M@? aires pour un calcul
PP, sauf les HEA 1 en Fe pour els il faut se [imiter 2 un calcul EP. Si les conditions
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Tableau 5.7 Elancements limites d'une section bisymétrique sollicitée en flexion pure.

c,c, ¢, a ¢ Aile comprimée Ame fléchie
Jutn Nuance - z ;
te T d'acier t t d
PP | EP | EE| PP | EP | EE| PP | EP | EE
b J—— ] S N
k FeE235{ 11 | 13 | 17 | 36 | 42 | 51 | 72 | 90 | 126
d d FeE2751 10 | 12 | 15 )| 33 | 39 | 47 | 66 | 83 | 116

FeE355] 9 11 | 14 ) 29| 34} 42 | 58 | 73 | 102
FeE460| 8 10| 121 2530 37| 51| 64| 9%

d'élancement pour un calcul EE ne sont pas satisfaites (par exemple pour des poutres composées 4 dme
pleine ou des éléments 2 parois minces), il faut alors faire un calcul EER, en tenant compte d'une section
réduite. On se référera pour cela aux sections 5.5 et 5.9 ainsi qu'au volume 12.

Dans la suite de ce chapitre, on admet qu'on est en présence d'un élément fléchi dont 1'élancement des
différentes parties comprimées de la section est tel que le voilement local ne peut pas se produire.

Déversement

Le phénomene du déversement, traité en détail au chapitre 11, se manifeste lorsqu'un élément fléchi
selon son axe fort n'est pas tenu latéralement; la partie comprimée de sa section peut alors éventuellement
se dérober. Un tel phénomene peut en quelque sorte étre assimilé au flambage de la partie compnmee de
la section entre deux points d'appui latéraux.

Le déversement ne peut cependant avoir lieu que si la longueur de déversement lp (définie au
chapitre 11) est supérieure 2 la longueur critique de déversement /. Cette dernie¢re dépend de la nuance
d'acier, du diagramme des moments entre les deux points d'appuis latéraux, ainsi que de la rigidité de la
section. La norme SIA 161 permet d'établir la longueur critique de déversement /. selon le type de calcul
effectué avec les relations suivantes, valables pour des profilés en double té symétriques lorsque
Ng/(Npi/¥R) £ 0.15 :

calcul PP : or = 2.0;’1(1-2 w) £ 138, |2 (5.5¢)
375 Fy

i; : rayon de giration par rapport a I'axe de faible inertie

Vv rapport m’ﬁ% @l‘lvﬁ P)@'Fee@m le plus grand (avec

leurs s1gnes) (y=

calcul EE : by =3. Olz( 55a)

NI»—-

ﬁﬁ

calcul EP : ler =2. 7;1( (5.5b)

NI»—-
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Le tableau 5.8 contient les valeurs de I.,/i; obtenues avec (5.5) pour des diagrammes de moments
correspondant 3 = -1.0, 0 et + 1.0. Ces valeurs numériques permettent de se faire rapidement une idée
de I'éventuelle influence du déversement sur la résistance d'un élément fléchi.

Tableau 5.8 Rapport /.,/i, obtenu avec (5.5).

Nuance
‘ | e oy #=-10 | M -0 | D -1
( \ ° PP|EP |EE| PP | EP | EE | PP | EP | EE
ﬂ[ﬂ]}ﬁ[ﬂ]]]{[[ﬂ]ﬂ]ﬂ]]]mmﬂm]m Mpin | FeE235|99.6| 121 | 134 | 59.8 | 80.7| 89.7 | 40.4 | 40.4 | 44.8
Mpmin FeE275|92.1| 112 | 124 | 553 | 74.6 | 82.9|37.3| 37.3| 41.5
FeE355|81.1}98.5| 109 | 486 | 65.7{ 73.0| 32.8 | 32.8| 36.5
FeE460|71.2| 86.5| 96.1] 42.7| 57.7 64.1 | 28.8| 28.8| 32.0

La yaleur de dimensionnement du moment de flexion (M) est souvent inférieure, sur le trongon
considéré, a la valeur de dimensionnement de la résistance (Mp)/YR). Cela provient du fait ‘que le profilé
choisi dans les tables a une résistance légérement supérieure a celle effectivement requise. La norme
SIA 161 permet dans ce cas de multiplier la valeur de la longueur critique de déversement, obtenue avec
(5.5) ou avec le tableau 5.8, par le facteur suivant :

Mpl/yR
Pl IR
7 (5.6)

La comparaison entre 1a longueur de déversement /p et la longueur critique de déversement [;,
(éventuellement corrigée avec le facteur ci-dessus) permet de distinguer les deux cas suivants :

e Silp >l le déversement est déterminant. La vérification de la sécurité structurale doit donc se
faire avec la relation suivante :

Mp
Mg <—= 5.7
ds 5.7
Mg : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment M
Mp : moment de déversement établi selon la théorie exposée au paragraphe 11.3.3 ou avec les

tables SZS C4.1

¢ Silp<l,, le déversement n'est pas déterminant. La vérification de la sécurité structurale est alors
a faire avec (5.3), que nous rappelons ici :

www.Genie&tyilPDF.com 69
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Dans la suite de ce chapitre, nous admettons étre en présence d'un élément fléchi pour lequel le déver-
sement n'est pas déterminant.

L'Eurocode 3 (§ 5.5.2) ne définit pas de longueur critique qui permette d'évaluer rapidement si le
déversement est déterminant ou non, mais utilise pour cela la notion d'élancement réduit ALT. Il n'est
pas nécessaire de tenir compte du déversement si 1T <0.4,

5.2.3 Sécurité a la fatigue

Les éléments fléchis soumis 2 des charges variables répétées (comme par exemple les ponts roulants
et les ponts routiers ou ferroviaires) doivent étre dimensionnés afin d'éviter tout risque de formation de
fissures dues 2 la fatigue. La figure 5.9 montre un exemple de sollicitation variable dans le temps pouvant
entrainer des fissures de fatigue.

l.A “Q(t) A-A c

[ lm""‘ﬁ“/\/\/\,m

Omin
* LA o(t)

Fig. 5.9 Exemple de sollicitation 2 la fatigue.

La théorie relative au phénoméne de la fatigue est traitée en détail au chapitre 13. Nous nous
contenterons de citer ici les paramétres auxquels il faut préter attention, car. 11s influencent directement la
durée de vie d'un détail de construction en acier :

* ladifférence de contrainte Ac est I'un des parameétres importants, car la durée de vie d'un détail de
construction est inversement proportionnelle (2 une puissance 3) 2 la différence de contrainte;

* la concentration de contrainte est également un parameétre important, qui dépend du changement
de géométrie du détail de construction examiné;

* les contraintes résiduelles de traction diminuent la durée de vie d'un détail de construction; com-
me tous les détails soudés présentent des contraintes résiduelles, l'influence de ce paramétre,
moins important que les deux premiers, est comprise dans la classification des détails de cons-
truction;

* la nuance d'acier peut avoir une faible influence, qui a cependant tendance a devenir négligeable
dans les constructions soudées.

5.3 Profilés laminés

5.3.1 Domaine d'application

Le domaine d'application des profilés laminés en tant qu'éléments fléchis est trés large (vol. 11),

surtout dans le domﬁesﬁér Sx f ﬁilppms cﬁu:' des batiments (sommiers,
solives). La figure € jﬁﬁﬁ s larhi ilisés en flexion.
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Fig. 5.10 Principaux types de profilés laminés utilisés en flexion.

Le choix du type de profilé laminé dépend de nombreux criteres. Nous en donnons ci-aprés une liste
non exhaustive :

¢ le déversement est important car les profilés laminés en double t€ sont particulierement sensibles a
leur rapport I,/Iy,; pour une méme résistance en section, un profilé IPE présente de ce fait une
moins bonne résistance an déversement qu'un profilé HEA, HEB ou HEM;

* la déformation est directement proportionnelle a l'inertie du profilé, qui est un parameétre qui
n'intervient pas lors de la vérification de sa sécurité structurale;

¢ le poids par métre a une influence sur le prix de I'élément, ainsi qu'éventuellement sur son principe
de montage;

* la hauteur du profilé peut étre déterminante lorsqu'il s'agit de limiter son encombrement.

5.3.2 Dimensionnement

Dans le cas d'un profilé laminé fléchi, la résistance ultime 2 la flexion Mg est donnée par les relations
suivantes (déja introduites a la section 4.3), selon que 1'on effectue un calcul élastique ou plastique de la

résistance :
calcul élastique : Mg = M= W « (5.9)
calcul plastique : MR =My = f{,Z (5.10)

La résistance ultime a I'effort tranchant Vg est quant a elle donnée par 1'équation ci-apres, déja in-
troduite a la section 4.4 :

5
Vg = Vyi=T, A, = 2=A (5.11)
D Yy iw r—3 w

Le dimensionnement d'un profilé laminé fléchi se fait en vérifiant I'ensemble des points mentionnés 2
la section 5.2, 2 savoir :

¢ laptitude au service (déformations et vibrations),

¢ larésistance en section 2 la flexion et a I'effort tranchant (en appliquant (5.3) et (5.4)),

¢ le voilement (non déterminant pour les profilés laminés en double té en cas de calcul EP),

¢ le déversement, si la longueur de déversement Ip eIst suﬁ'eure a la longueur critique de dé-

vemement AN WW ., GeNnieCIviIPDF.com
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Exemple 5.1 Dimensionnement d'une poutre constituée d'un profilé laminé

Soit une poutre continue sur quatre appuis distants de 5 m, telle que représentée a la figure 5.11. Elle doit
reprendre une charge uniformément répartie g dont les valeurs de dimensionnement et de service de courte
durée valent respectivement g4 = 8.3 kN/m et gser, courr = 3.0 kKN/m.

Dimensionner cette poutre sachant qu'il sagit d'un profilé laminé en double té en acier Fe E 235, dont la
semelle supérieure est appuyée latéralement tous les 1.25 m.

etdbdetdiiitiiorotbonattieeetiie

-

-—

-

o

appuis Jatéraux de la

N 4x 1250A l . 4x }2501 l N 4x }250 . semelle supérieure
Tt r—r *
5000 5000 5000
-20.8
trongon 1

' ‘.Illlll h|||..

il

""'illtI|V|lli;§§llﬂ‘lllﬂ|"""" @y
o |24.9

Fig. 5.11 Poutre continue constituée d'un profilé laminé en double té.

Calcul des sollicitations
Un calcul élastique des sollicitations donne sur les appuis intermédiaires les valeurs suivantes :
Mgmaz= 0.1g412 = 0.1-83kN/m - (5m)? = 20.8 kNm
Vamax= 064g41 = 0.6:83kN/m-5m = 24.9kN

Dimensionnement  la flexion
La résistance 2 la flexion nécessaire est déterminée 2 partir de (5.3), avec Mg = My (calcul plastique de
la résistance) :

1.1 20.8 - 105 Nmm
235 N/mm?

oh Z, 2 YR d max
)’
On peut ainsi choisir par exemple entre les profilés suivants :

« IPE160 (Z,=124-10>mm3, m =158 kg/m, Mp=29.1kNm, i,=18.4 mm);
* HEA120 (Z,=119- 10> mm3, m=19.9kg/m, My =28.0kNm, i,=30.2 mm).

= 97.4- 103 mm3

M,
Md,mS_LI:ILZZ, dl
r R

Dans le cas ol 1'on cherche a avoir une structure 1€gere, le choix se portera sur un profilé IPE 160. Par
contre, si 1a hauteur de construction est limitée, on sera plutét amené 2 choisir un profilé HEA 120, ce que
I'on fera dans cet exemple.

Vérification a I'effort tranchant
La résistance ultime 2 l'effort tranchant Vg est obtenue avec (5.11) :

%= EW W Gerfe CiviP PR com
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On peut alors s'assurer que la vérification a I'effort tranchant est satisfaite en appliquant (5.4) :

v,
Vimas = 249KkN < = 711911‘N 65.4 kN

On remarquera que 1'effort tranchant n'est généralement pas déterminant par rapport 2 la flexion, lorsque
la portée d'une poutre constituée d'un profilé laminé en double t€ est supérieure 4 environ 4 m.

Voilement
On doit vérifier que les élancements de la section retenue sont inférieurs 3 ceux donnés dans le ta-
bleau 5.7. Pour un profilé HEA 120 en acier Fe E 235 et pour un calcul EP,on a :
f:%ﬁ’;’“:?.ss 13et3‘= 1;"/’m':;m=21.2s90
Cela confirme que la section du profilé HEA 120 n'est pas sujette au voilement. On remarquera que ceci
est également le cas pour tous les profilés laminés des séries IPE, HEA, HEB et HEM, sauf lors d'un
calcul PP avec des profilés HEA 180 a 340 en acier Fe E 355.

Déversement

Pour savoir si le déversement est déterminant, il faut comparer la longueur de déversement I, (en
l'occurrence égale a la distance entre les appuis latéraux de la semelle supérieure, soit 1250 mm) i la
longueur critique de déversement /...

En examinant le diagramme des efforts intérieurs, on constate que deux trongons sont & vérifier. Il s'agit
du trongon de la travée de rive correspondant aux moments de flexion positifs les plus grands (trongon 1), et
celui au voisinage de I'appui B sur la travée intérieure (trongon 2). Leur longueur de déversement respective
est établie pour un calcul EP au tableau 5.12, en tenant compte de la correction possible avec (5.6) étant
donné que I'on a partout My < Mp)/7g.

Tableau 5.12 Détermination de la longueur critique de déversement.

Mgmin | Mamax | . Mdmin | Icr (5.5b)| correction ler

[kNm] | [kNm] | Y= My ng | [mm] (5.6) [mm)
Trongon 1 14.3 15.6 0.92 1320 1.28 1690
Trongon2 | ~-12 | -20.8 0.06 2360 1.11 2620

On peut constater que le trongon 1 est déterminant et que le profilé HEA 120 choisi précédemment est
suffisant (I, > Ip = 1250 mm). Si l'on avait choisi le profilé IPE 160, on aurait eu /., = 1050 mm < Ij,. Ceci
montre que la présence d'appuis latéraux pour l'aile comprimée ne suffit pas a éliminer automatiquement le
risque de déversement dans le cas d'un profil€ laminé fléchi.

Aptitude au service

11 s'agit ici de vérifier que la fldche w4, sous l'effet de la charge de service de courte durée, reste infé-
rieure 2 la valeur limite wy;;,, donnée au tableau 2.7, & savoir, dans le cas ol la poutre est un élément porteur
secondaire (panne) :

W4Swl,-m=§0—0=—27.‘6—=25mm
La valeur de la fleche maximale sous I'effet de g, cours peut étre obtenue 2 I'aide de la figure 5.4. Avec

I=6.06 - 106 mm*, M4 = 0 et Mp/qi? = 0.1 (travée de rive), on obtient wg = 10 mm < wy;, = 25 mm. Le
critere d'aptitude au sei‘v1ce est ainsi satisfait.

s S S I AP D oty v
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5.4 Profilés avec semelles de renfort

5.4.1 Domaine d'application

Dans certains cas (travée de rive d'une poutre continue, travée plus grande que les autres, limitation de
la hauteur de construction, etc.), il peut s'avérer nécessaire de renforcer un profilé dans la zone ou les
moments de flexion sont maximaux. Ce renforcement peut &tre obtenu par une ou deux semelles de
renfort soudées de fagon continue sur l'une ou l'autre des ailes du profilé (fig. 5.13).

SRR RERRERENRENENES A-A Autres possibilités

=T —I—' IT
*LAlLB lp
4l-44 o al bsem

A
i B

My +Mp) sem
J
*

4
S

Fig. 5.13 Profilé avec semelles de renfort.

Remarquons que I'on proceéde généralement 4 un renforcement symétrique, car c'est ce qui permet
d'augmenter au mieux la résistance du profilé tout en ne modifiant pas la position de son axe neutre. Il est
cependant parfois nécessaire de renforcer davantage l'aile comprimée du profilé, afin d'éviter des
problemes de déversement. Quel que soit le type de renforcement effectué, il y a lieu d'étre particu-
lierement attentif a la résistance 2 la fatigue des semelles de renfort soudées.

On examine dans la suite de cette section le cas de renforcement le plus fréquent, 2 savoir le
renforcement symétrique avec des semelles de renfort soudées sur les ailes du profilé. Pour les autres
types de renforcements (non symétriques, par utilisation d'autres sections, etc.), le principe du rai-
sonnement effectué ici s'appliquerait toutefois également.

5.4.2 Dimensionnement de Ia semelle de renfort

Avec -l'hypothése d'une plastification totale de la section renforcée de la poutre, la force Fggyy, reprise
par chacune des semelles de renfort vaut :

Fsem = fy bsem tsem (5.12)

’ fy :  limite d'élasticité de 1'agier de 1a semelle de repf;
hen + el YW @R | © VI PDF.cOmM

tsem - €paisseur de la semelle de renfort
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En définissant le moment plastique que peuvent reprendre les semelles de renfort par
Mpisem = Fsema = Fsem (h + tsem) (5.13)

a . distance entre le centre des semelles de renfort (fig. 5.14)
h : hauteur du profilé (fig. 5.14)
|

la résistance a la flexion de la poutre renforcée avec les semelles de renfort vaut alors Mp; + Mpj sem- La
vérification de la poutre peut donc se faire avec les relations suivantes, selon que 'on se trouve dans la
zone renforcée ou non :

M,
zone non renforcée : My < —nfl (5.14a)
Mp+M
zone renforcée : Mg < —LM—QLIM (5.14b)
M, : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion M
Mp; : moment plastique de la poutre non renforcée

Mpisem : moment plastique des semelles de renfort

5.4.3 Longueur de la semelle de renfort

La longueur théorique Iy (fig. 5.13) des semelles de renfort est déterminée par l'enveloppe des
moments de flexion. Cette longueur doit étre augmentée d'une distance Al afin d'assurer l'introduction de
la force Fgep, reprise par chacune des semelles de renfort. Cette introduction de force se fait a I'aide d'un
flux de cisaillement v dont la résultante est égale & F,,, (fig. 5.14). La longueur totale de la semelle de
renfort vaut ainsi (pour un cas symétrique) : '

lsem=lo+2Al (5.15)
équilibre de la
semelle de renfort : Smmges——| 4= Foem
tsem - — —_—
| !
o L
| |
! |
Lsem = -
Al b
l.\'em

www.GenieCivilPDF.com

Fig. 5.14 Longueur additionnelle de la semelle de renfort.
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La soudure est & dimensionner sur la base des indications données au chapitre 7, de fagon a ce qu'elle
puisse transmettre la force Fgep,. La longueur de soudure  considérer est égale a by, + 2 Al , avec bygyy
en général différent de la largeur 2¢ de la poutre.

Exemple 5.2 Dimensionnement d'une poutre constituée d'un profilé avee semelles de renfort

Soit la poutre continue dimensionnée dans I'exemple 5.1. En plus de la charge uniformément répartie g
(valeur de dimensionnement g;= 8.3 kN/m), pour laquelle elle a été dimensionnée, on supposera que cette
poutre doit supporter une charge concentrée Q (valeur de dimensionnement Q4 = 32 kN), appliquée au
milieu de la travée de rive (fig. 5.15). Pour des raisons pratiques, on gardera le méme profilé laminé que celui
choisi dans I'exemple 5.1, a savoir un HEA 120 en Fe E 235. La poutre devra donc &tre renforcée sur une
certaine longueur par des semelles de renfort soudées sur les ailes du profilé.

Dimensionner ces semelles de renfort en admettant que le déversement de la poutre est empéché par des
dispositions de construction adéquates.

I’

pebttiteqettidoetbontttiqedetetie
m & e Section avec

A B C D semelles de renfort
| 2500 2500 | 5000 1 5000 1
T h T
Isem
_ A Myt + My som *
@ : Mp, HEA 120

I ‘ e H —+
Y . =

J47.6 kNm)

I
Il

5

Fig. 5.15 Poutre continue constituée d'un profilé avec semelles de renfort.

Calcul des sollicitations
Un calcul élastique des sollicitations permet d'établir que la section 4 mi-travée de la travée de rive est
déterminante dans le cas de cet exemple. Les efforts 4 considérer sont donc les suivants :
¢ Moment de flexion maximal en travée de rive :
M4 = 0.075 ga!2+02Q4!0= 0075-83kN/m- (5m)2+0.2-32kN-5m= 47.6 kNm
e Moment de flexion et effort tranchant sur I'appui B :
Myg = 0.1 ga!2+0.1Q04! =0.1-83kN/m-(5m)2+0.1-32kN-5m = 36.8kNm
Vap = 064941+06Q,=06-83kN/m-5m+0.6-32kN= 44.1kN

Dimensionnement des semelles de renfort
11 s'agit de déterminer la résistance en flexion supplémentaire Mp; sem Nécessaire pour reprendre la charge
concentrée. La section des semelles de renfort peut &tre établie a partir de la vérification suivante (5.14b) :
My +Mpisem ., .
My < , d'od Mpjsem 2 Y Mg—Mp)

wee 1y = 5 N W WG R R e Civ iR ieeom
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La sollicitation maximale correspondant dans cet exemple au moment de flexion dans la travée de rive,
on adonc :
Mpj sem 2 1.1-47.6kNm—28.0kNm = 24.4kNm
Comme la largeur de la semelle est limitée par celle des ailes du profilé (2¢ = 120 mm pour un HEA 120)
moins la largeur des deux soudures latérales, on choisira par exemple b, = 100 mm et f5,, = 10 mm. Le
moment plastique des semelles de renfort peut tre établi A partir de (5.13) :
Mpl,sem = Fsom (B + tsem) =fy bsem tsem (h + tsem)
Mp) sem = 235 N/mm? - 100 mm - 10 mm (114 mm + 10 mm) = 29.1 kNm > 24.4kNm
Les dimensions sont donc suffisantes et on choisira comme semelles de renfort des FLA 100 - 10 en acier
Fe E 235.

Longueur des semelles de renfort
La longueur des semelles est donnée par (5.15), soit Isep = lp + 2 Al La longueur théorique I peut &tre
déduite du diagramme des moments de flexion de la figure 5.15. En admettant que la semelle couvre le
moment de flexion supplémentaire en travée de rive et sur I'appui intermédiaire, on obtient /g = 4500 mm.
Quant 2 la longueur d'introduction Al, elle est fonction des dimensions des semelles de renfort et du cordon
d'angle les reliant a I'aile. La force maximale devant étre transmise vaut dans ce cas (5.12) :
Fsem = fybsem tsem = 235 N/mmZ2 . 100 mm - 10mm = 235 103N = 235kN
Sur la base des indications du chapitre 7, on choisira un cordon d'angle a = 4 mm, ce qui nécessite une
longueur totale de soudure 2 Al + bg,p, =280 mm, d'oli une longueur d'introduction A/ = 90 mm. La longueur
totale de la semelle vaut donc (5.15) :
lsem = lg + 2 Al = 4500 mm + 2 - 90 mm = 4680 mm

Vérification a I'effort tranchant .

Il faut également vérifier que l'effort tranchant, dont la valeur est supérieure 2 celle de l'exemple 5.1,
puisse bien étre repris par I'dme du profilé, dont la résistance ultime ne change pas (2 savoir Vp; = 71.9 kN).
On peut s'assurer que ceci est bien le cas en effectuant la vérification suivante (5.4) :

v,
V¢B=44.1st—:= %}N— = 65.4kN

5.5 Poutres composées a 4me pleine

5.5.1 Domaines d'application et fabrication

La section d'une poutre composée a4 dme pleine est constituée de fers plats et/ou de tdles soudés de
maniere 2 obtenir une section en double té. La différence fondamentale entre une telle poutre et un profilé
laminé est que I'on peut obtenir des sections sur mesure, ce qui se traduit par un gain de poids par rapport
aux profilés disponibles. On peut par exemple adapter la section d'une poutre composée a me pleine de
fagon a :

¢ obtenir une hauteur de poutre supérieure 2 celle des profilés laminés,

s créer une poutre a hauteur variable,

e réaliser des sections monosymétriques (semelles supérieure et inférieure différentes),
« adapter les dimensions des semelles (épaisseur et largeur) aux moments de flexion,

« adapter I'épaisseur de I'ame a I'effort tranchant,

B TVPDF T
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Remarquons que l'on utilise pour les poutres composées 3 Ame pleine la notion de semelle en lieu et place
de la notion d'aile, habituellement utilisée pour les profilés laminés en double té.

A IB Ic
- = _ -B -
.?. * Ic o ) A=A B €-¢
A B (
1 36 000 T 47?00 Yl 36 000 lr = 50020 = 60060 = 500-20
-0—-———VF— ‘———v—
! H | )
Largeur de la
§ §\ § v8's | i semelle supérieure
™
| 20 25 el 20 | g
! ) 12 16 10
H Epalsseurs (:Il e e —ppm—
12 | 14 16 14 | 10 | § des semelles -
o et de I'dme
- 1
| 30 40 60 30 |
s[slsg| sl Largeur de la WP PR 7SS PN
= | semelle inférieure = 600-30 = 80060 = 700-30

Fig. 5.16 Exemple de poutre composée a 4me pleine d'un pont route, avec répartition de la matiére.

Les poutres composées 3 Ame pleine s'utilisent essentiellement pour les grandes portées et les
charpentes lourdes (industrie), 12 ol les sollicitations dépassent la résistance des profilés laminés, ou
lorsque 1'emploi de ceux-ci conduirait & une trop mauvaise utilisation de la matiére. La main-d'ceuvre
nécessaire a leur fabrication est en rapport avec la complexité des éléments. L'utilisation de bancs de
soudage automatique permet néanmoins de réduire considérablement la main d'ceuvre, de telle sorte que
I'emploi de poutres composées 3 Ame pleine s'avere parfois compétitif également dans le batiment (effet
de série).

Mentionnons également, dans la catégorie des poutres composées a Ame pleine, le cas particulier des
poutres en caisson (fig. 5.17). Ce type de section est utilisé pour des poutres de trés grande portée ou

\’T*, ]
|—— 2400+ 18 (Fe E 355)

636600 /-—-—-——7——-'='600-10(FeE235)

[ = 400 - 18 (Fe E 355)
o ‘ <

18" 9 360 20
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pour des éléments sollicités simultanément en flexion et en torsion (ponts courbes, ponts roulants,
portiques, etc.). Des exemples concrets de telles applications sont présentés dans les volumes 11 et 12.La
réalisation des caissons demande un travail de main-d'ceuvre trés important. Le cofit de fabrication de
telles poutres est donc sensiblement plus élevé que celui des poutres composées a me pleine; c'est
pourquoi leur application est réservée aux structures importantes présentant des conditions de sollici-
tations particulieres.

Les semelles ont ordinairement une largeur pouvant aller jusqu'a 800 mm (1200 mm pour les grands
ponts) et une épaisseur variant entre 10 et 60 mm (jusqu'a 140 mm pour les grands ouvrages). La
variation de section des semelles peut &tre obtenue en choisissant des fers plats différents (en épaisseur
et/ou en largeur). Pour des poutres composées a 4me pleine de grande hauteur, 1'dme devient rapidement
trés élancée; on doit alors souvent la rigidifier au moyen de raidisseurs verticaux et horizontaux.

Ajoutons que des aciers 2 haute limite d'élasticité sont parfois utilisés pour réaliser des poutres
composées a ame pleine afin de réduire I'épaisseur des toles utilisées. Cela permet de réaliser des sou-
dures moins importantes (temps de soudage moins grand) et de meilleure qualité (§ 7.2.4).

L'élancement des poutres composées a dme pleine (rapport entre la hauteur 4 et la portée [) varie selon
le type de structure et 1'importance des charges. Pour avoir une idée de la hauteur d'une telle poutre, on
peut utiliser, pour un prédimensionnement, les valeurs d'élancement suivantes :

e poutre trés fortement chargée (voie de roulement de ponts roulants lourds) : A/l = 1/7a 1/12

* poutre de pont-rail : Wl=1/1221/20
» poutre de charpente (halles, batiments) : hl=1/1521/25
* poutre de pont-route T hl=1/2021/30

5.5.2 Principes de dimensionnement

En ce qui concerne la vérification de l'aptitude au service, les calculs sont conduits de maniére
analogue a ceux effectués pour les poutres constituées de profilés laminés. Les limitations de fléches
définies dans le tableau 2.7 sont aussi applicables a ce type de poutre. .

La vérification de la sécurité structurale est quant a elle fortement influencée par 1'élancement des
différents €éléments composant la section transversale de la poutre. En effet, il n'est généralement
pas possible d'atteindre la plastification totale de la section des poutres composées a 4me pleine, car
la résistance ultime est limitée par des criteres de stabilité de la partie comprimée de la section
(voilement). Des calculs PP ou EP ne sont donc en général pas possibles avec ce type de section.
L'application d'un calcul EE se vérifie en contrlant d'abord les élancement limites donnés au tableau
5.7. Si ces élancements sont respectés, on peut tenir compte, pour le calcul de la résistance, de la
section complete de la poutre (fig. 5.18(a)) et effectuer ainsi un calcul EE. S'il ne le sont pas, un calcul
EER est alors nécessaire, en tenant compte d'une section réduite de la partie comprimée de la poutre
(fig. 5.18(b)).

La section réduite est déterminée sur la base d'une largeur efficace cer de la semelle comprimée ou bef
de la partie comprimée de 1'dme, pour tenir compte de la répartition réelle non linéaire des contraintes
(fig. 5.18(b)). L'établissement de la résistance ultime 2 la flexion et au cisaillement de ce type de poutre
est analysé de maniere plus détaillée dans le volume 12. Nous nous contenterons d'apporter ici encore les
précisions suivantes :

* sile déverse; lg ppu 'mﬁmfﬁ?@fon i mimale fy indiquée 2
la figure 5.18'dev éw’réﬁa p \¢ dévers: méncg
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(a) Section complete, calcul EE. (b) Section réduite, calcul EER.

Fig. 5.18 Sections complete et réduite d'une poutre composée a me pleine.

¢ la vérification de l'effort tranchant est a faire, de fagon analogue a un profilé laminé, avec une aire
de la section d'ame égale & Ay, = b d = (h — t) d (pour une poutre bisymétrique).

5.5.3 Dimensionnement de la liaison entre 1'dme et les semelles

La liaison (soudure) entre I'ame et les semelles supérieure et inférieure de la poutre composée a 4me
pleine doit transmettre entre ces éléments un effort rasant v. La figure 5.19 montre un élément de poutre
de longueur dx. L'équilibre de la semelle est assuré si v dx = dN.

La théorie €élastique de 1a résistance des matériaux nous donne :

N = %ﬁf - (5.16)
y

effort normal
moment de flexion

moment statique de la semelle (supérieure ou inférieure) par rapport a 1'axe neutre de la section
totale

Iy : inertie de la section totale

LR 2

En dérivant (5.16) par rapport & dx, on peut écrire, sachant que dM/dx =V :

Vs
dN=dex

v eftorttea ww.GenieCyiviIPDF.com

(5.17)
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Compte tenu du fait que dN = v dx, l'effort rasant par unité de longueur v s'exprime par la relation
suivante :

v = 25 (5.18)

T

[

Fig. 5.19 Calcul de I'effort rasant di a I'effort tranchant.

La relation (5.18) donne 1'effort rasant par unité de longueur qui doit étre transmis par la soudure entre
I'dme et les semelles. Il faut cependant dire que la soudure nécessaire pour reprendre un tel effort est en
général plus faible que celle nécessaire pour des raisons constructives (chap. 7).

Exemple 5.3 Dimensionnement d'une poutre composée & ime pleine

Soit une poutre continue sur quatre appuis distants de 20 m, telle que représentée 2 la figure 5.20. Il s'agit
d'une poutre composée a dme pleine, sollicitée par une charge uniformément répartie g dont les valeurs de
dimensionnement et de service de courte durée valent respectivement g4 = 39 kKN/m et gger, cours = 12 kKN/m.

Dimensionner cette poutre en admettant que le déversement est empéché par des dispositions de
construction adéquates, et en tenant compte du fait que, pour des raijsons pratiques, sa hauteur doit &tre
limitée 2 500 mm (il s'agit d'une panne) et que le délai de livraison doit étre trés court.

i{y
Fe E 355 va

on o FeE23S d
L 20000 L 20000 l 2000 | Sim—t |

M Fe E 355 l l
2¢

Fig. 5.20 Poutre composée a me pleine.

Calcul des sollicitations
Un calcul é€lastique des sollicitations permet d'établir que les sections sur les appuis intermédiaires sont
déterminantes Les efforts 3 considérer sont donc les suivants :

va=o AW W@ emjeCivilPDF.com
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Dimensionnement des semelles -
Si l'on admet que les semelles reprennent la totalité du moment de flexion, leur résistance est vérifiée par
la relation suivante :

Mpi
My < 7;— , avec Mp=f,Agb =f,"2ct(h-1)

Etant donné I'importance des sollicitations, on prendra une nuance d'acier Fe E 355. En choisissant une
épaisseur ¢ = 30 mm, la largeur minimale des semelles est de :

R My 1.1 -1.56 -10° Nmm
fytth=9 "~ 355N/mm? -30mm (500 mm - 30 mm)
On choisit donc pour chacune des semelles un fer plat FLB 350 - 30.

On vérifie aisément que I'élancement c/t des semelles satisfait la condition d'élancement nécessaire pour
un acier Fe E 355 et un calcul EP (tab. 5.7) :
¢ 350mm/2

;= 30mm =58 <11

2¢ 2 =343 mm

Dimensionnement de 1'dme
Comme l'effort tranchant est totalement repris par 1'dme, on peut vérifier sa résistance avec la relation

suivante, en admettant un acier Fe E 235 :

Sy 235 N/mm?

NERE

V
Vg <X ob Vg=14, = 5,(h-nd et 7,= = 135 N/mm?
®
L'épaisseur minimale de 1'ame vaut donc :
wVa 1.1-468 - 103N
t,(h—1) 135 N/mm? (500 mm - 30 mm)
Comme 1'élancement b/d d'une ime fléchie en acier Fe E 235 doit &tre inférieur a 90 (tab. 5.7) pour

permettre un calcul EP, I'épaisseur de 'dme doit aussi satisfaire la condition suivante :

b h—t 500mm-30mm _
¢1290=—90 == g0 = 5.2 mm

= 8.1 mm

Le critere de résistance étant en I'occurrence déterminant, on choisira une épaisseur d'dme d = 10 mm.

11 faudrait encore vérifier que le panneau d'dme au voisinage de 'appui soit 3 méme de reprendre la
réaction d'appui. Au besoin, il pourrait &tre nécessaire de disposer un raidisseur vertical ou d'anugmenter
localement 1'épaisseur de 1'dme.

Dimensionnement de la soudure 4me-semelles
Dans le cas d'un calcul élastique de I'effort rasant, celui-ci est déterminé selon (5.18), avec les carac-
téristiques suivantes de la section :

—t -
Sp=2ct hT = 350 mm - 30 mm - W—m@— = 2.47 - 106 mm3
3 2 o3
I,= 2ct +2ct(u) + 9207 23109 mm?
12 2 12

Ainsi, dans le voisinage de I'appui ol I'effort tranchant vaut V,; = 468 kN, la valeur de dimensionnement
de l'effort rasant par metre courant vaut selon (5.18) :

Vg Sf 468-103N-2.47 - 105 mm?
L T 1.23 - 10° mm*
On pourrait vérifier, avec la théorie exposée au chapitre 7, qu'un tel effort nécessiterait un double cordon
d'angle de 3 mm d'épaisseur. Les dispositions de construction données au chapitre 7 exigent cependant une

smein - e (S ET L PP Do s

vd = 940 N/mm

191
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A titre de comparaison, on aurait di utiliser un HEA 800 ou un HEB 650 en acier Fe E 235, ou bien un
HEA 600 ou un HEB 550 en acier Fe B 355 pour obtenir la mé&me résistance qu'avec ce profilé composé a
ame pleine. On voit donc que la condition quant 2 la limitation de hauteur de la poutre ne peut étre respectée
pour de tels profilés laminés.

Aptitude au service
11 s'agit ici de vérifier que la fleche w4, sous l'effet de la charge de service de courte durée, reste
inférieure 2 la valeur limite wy;,, donnée au tableau 2.7, a savoir, étant donné qu'il s'agit d'un €élément porteur

secondaire (panne) :

l 20 000 mm
W4 £ Wiim = 200 = 200 = 100 mm

La valeur de la fleche maximale sous l'effet de gy, cours peut étre obtenue 2 l'aide de la figure 5.4. Avec
1=1.23-10% mm®*, My = 0 et Mp/qi? = 0.1 (travée de rive), on obtient wg = 51 mm < wy;,, = 100 mm. Le
critére d'aptitude au service est ainsi satisfait.

Précisons encore qu'il faudrait également déterminer la déformation due au poids propre, afin de vérifier
si une contrefléche était nécessaire.

5.6 Poutres ajourées

5.6.1 Domaines d'application et fabrication

L'idée 2 1a base de la conception des poutres ajourées est de réaliser, dans 'dme, des ouvertures pour
le passage de conduites (eau, chauffage, ventilation, installations sanitaires, etc.) sous le plafond d'un
batiment ou d'une halle (fig. 5.21). Pour une quantité de matiere identique a celle d'un profilé laminé, on
obtient ainsi une hauteur statique et une rigidité plus élevées. Une telle réalisation est possible
uniquement parce que l'effort tranchant est en général relativement faible comparé au moment de flexion
que reprend la poutre. II faut en revanche préter une attention particuliere a I'introduction des charges
concentrées et a la transmission de 'effort tranchant dans les zones d'appui.

| \
| |

_] | |
T 1
y e225d ' e .

Fig. 5.21 Utilisation des évidements dans les poutres ajourées.
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Les poutres ajourées sont utilisées essentiellement dans le batiment, en tant que poutres de plancher
(sommiers, solives), et parfois dans les halles pour constituer des pannes ou des traverses de cadre. Elles
sont intéressantes pour des grandes portées et des charges suffisamment réparties, ainsi qu'en tant que
poutres simples. Elles s'utilisent moins pour des faibles portées (o I'effort tranchant prend, com-
parativement au moment de flexion, plus d'importance), quand il s'agit de reprendre des charges

et ot un mp ol Aot S A e ot Ao - COTT fee o om o
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On distingue deux types de poutres ajourées selon la géométrie des ouvertures (fig. 5.22) :

¢ les poutres alvéolaires, dont les ouvertures sont polygonales,
¢ les poutres cellulaires, dont les ouvertures sont circulaires ou arrondies.

11 est également possible de différencier les poutres ajourées selon leur mode de fabrication, & savoir :

» les poutres obtenues par découpage au chalumeau de profilés laminés et par reconstitution d'une
section de plus grande hauteur, avec éventuellement soudure de fers plats intercalaires,
¢ les poutres obtenues par poingonnage ou oxycoupage de 1'ame.

Le principe de la réalisation des poutres ajourées par découpage de 1'dme est illustré a la figure 5.22.

On y montre, pour les poutres alvéolaires et cellulaires, les deux types qu'il est possible d'obtenir par ce

procédé : une poutre ajourée de hauteur hq réalisée par simple décalage des deux parties de la poutre

découpée, ou bien une poutre de hauteur k7 obtenue en ajoutant entre les deux parties du profilé€ des fers
“plats intercalaires de hauteur Ayg.

Découpage Reconstitution par soudage Adjonction de fers plats intercalaires
e] e2 e] €2 <4—| |
l £
i T + = =)
2 | < = =) v
h _] . ~ l — — = ho
h-a { ? =
1 = : [ =) =
e & .
1
Q€6 & od
—_ | | =
i | ) h t\
a_ . ] i )
+T— = Y| = ]
Rl |h-aj eﬂ‘\,ﬂ i » S| ! 3
. : S
-
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Fig. 5.22. Principe de réalisation des poutres ajourées alvéolaires et cellulaires.

5.6.2 Calcul des efforts intérieurs
Ensemble de la poutre

Lors du dimensionnement d'une poutre ajourée, on peut adopter comme modele de calcul une poutre
Vierendeel, ou I'on suppose que les charges sont appliquées au droit des montants. La figure 5.23, tout en
donnant quelques précisions sur la terminologie employée pour les différents éléments d'une poutre
ajourée, montre le schéma d'une telle poutre ainsi que son modele de calcul. Le principe de la poutre
Vierendeel y est également illustré. La répartition des efforts intérieurs montre que le moment de flexion
est nul au milieu des éléments de membrure situés entre les montants, de méme qu'a mi-hauteur de ces
derniers (pour une poutre symétrique). Il est ainsi possible de lever I'hyperstaticité interne de la poutre

Vierendeel en admemwn @e H f@‘@f’\?"[‘llw eolmnts ainsi que sur les

membrures, au droi
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Le moment de flexion M, di aux charges extérieures (fig. 5.23), est essentiellement repris par un
couple d'efforts normaux N; (l'indice 1 fait référence aux membrures) agissant dans les membrures
supérieure et inférieure (fig. 5.23, ligne brisée (a)). Cet effort normal vaut :

Ny = (5.19)

aN
ay : bras de levier des forces Ny

Le bras de levier apy des forces Ny établies avec (5.19) correspond en fait 2 la distance entre les centres de
gravité des membrures supérieure et inférieure de la poutre ajourée. Il s'exprime donc de la fagon
suivante :

ay = Ai (5.20)

1 4

s+ moment sigifilAM Yol @ I @ (sl 2D o COPrP

A1 : aire de la section d'une membrure (en négligeant les congés) : A} =2ct+d(a—1)
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: largeur des ailes

: épaisseur des ailes

: distance entre les centres de gravité des ailes de la poutre ajourée
: épaisseur de I'ame

: hauteur des membrures au droit des ajours

hh..w"“k)

La différence entre le moment de flexion M dG aux charges extérieures et le couple de forces N,
représentée par la surface (b) de la figure 5.23, est reprise par flexion des membrures (moment Mj).
L'effort tranchant vertical V est quant a lui repris a parts égales par chacune des membrures. L'effort
tranchant V1 (fig. 5.23) dans chacune des membrures est donc donné par :
Vv
Vi = > (5.21)

Montants

L'effort tranchant horizontal V5 (fig. 5.24), repris par les montants (l'indice 2 fait référence aux
montants), correspond 2 la différence d'effort normal ANy entre les sections situées au droit de chaque
ajour. On a ainsi :

Vo = AN (5.22)

2c Q BA B-B
Vi -4y
Np-an LT N
aI-_-F-— “IF=—=!1-_ f
Va2 Vi b T Fyr "
—4-— b - aN
d, Vi-4av vy 51« f
1= Ny~ AN N 5 r
a _4*_ 1 II'=' 'l 1. . pLs
! [H Vi oa(M) (V) o(M;)

Fig. 5.24 Efforts intérieurs et résistance d'une poutre ajourée alvéolaire.

5.6.3 Dimensionnement d'une poutre ajourée alvéolaire

Le dimensionnement d'une poutre ajourée se fait généralement a I'aide d'un calcul EP. Nous
présentons dans ce paragraphe le principe de dimensionnement d'une poutre ajourée alvéolaire symé-
trique. Précisons qu'une poutre non symétrique peut €tre traitée de la méme maniere, sauf qu'il faut alors
différencier la membrure supérieure de 1a membrure inférieure qui ne sont alors plus sollicitées de fagon
identique. Le paragraphe 5.6.4 contient par ailleurs quelques indications sur le dimensionnement d'une
poutre ajourée cellulaire.

La vérification de la sécurité structurale d'une poutre ajourée comprend :

¢ la vérification de la résistance en section des membrures et des montants (effort normal, effort

tranchant, moment de flexion,et, interaction)
. lavéritcariodd Wle L@ Ta b0 A VLR E < GRIM



196 DIMENSIONNEMENT D'ELEMENTS

A ces différentes vérifications, il faut ajouter celle de l'aptitude au service, qui consiste essentielle-
ment & contrdler si les déformations verticales de la poutre ajourée n'excédent pas les valeurs limites
admises.

Membrures

La répartition des efforts intérieurs permet d'identifier deux zones bien distinctes : la premiére
correspond 2 la partie centrale de la poutre ol les membrures sont sollicitées essentiellement par un effort
normal, et la seconde correspond a la zone des appuis oil il s'agit de reprendre essentiellement un effort
tranchant. Nous allons examiner ci-aprés de quelle fagon ces deux cas particuliers de sollicitations sont
repris par les membrures des poutres ajourées, avant d'en étudier l'interaction.

e Effort normal
Lorsque la membrure d'une poutre ajourée n'est soumise qu'a un effort normal N1, la résistance ultime
a l'effort normal (I'effort normal plastique) N1p; de cette membrure vaut alors, compte tenu de la
répartition uniforme des contraintes o(N1) admise 2 la figure 5.24 :
Nipt = A1 (5.23)

Ay : aire de la section d'une membrure (en négligeant les congés) : A1 =2ct+d(a-1)

La vérification de la membrure d'une poutre ajourée soumise uniquement a un effort normal peut
donc se faire & I'aide de la relation suivante :

Nipt
Nig < 5.24
d < p (5.24)
Nig : valeur absolue de la valeur de dimensionnement de I'effort normal N1 (5.19)

¢ Effort tranchant

La résistance ultime au cisaillement d'une membrure est donnée par :

Vipi=% Alw = % Alw (5.25)
A1y : aire de la section de 'dme d'une membrure : A1y, =(@—1/2) d

La vérification de la membrure d'une poutre ajourée soumise uniquement 3 un effort tranchant peut
donc se faire a I'aide de la relation suivante :

V
Vig s & (5.26)

Vig : valeur Mlmmﬂeﬁngﬂlﬁ g}'nh‘nl L!:)(Q)F . C O m
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¢ Interaction

L'effort tranchant vertical V1, agissant au droit de la section A-A indiquée sur la figure 5.24, provoque
dans les autres sections des membrures un moment de flexion Mj. Ce moment de flexion correspond a la
part de la flexion générale qui n'est pas reprise par le couple d'efforts Nj. Dans la section B-B, déter-
minante pour la vérification de l'interaction, ce moment de flexion vaut :

M=V "71 (5.27)

On retrouve donc une interaction entre un effort normal, un effort tranchant et un moment de flexion
(chap. 4). En adoptant le modele 1 décrit dans le paragraphe 4.6.3 (ce choix ne s'explique dans le cas
présent que pour une question de simplicité d'application, mais n'exclut pas du tout 1'application du
modéle 2), les contraintes normales dues a I'effort normal et 3 la flexion des membrures sont limitées par
la limite d'élasticité réduite fy, (pour simplifier, on la considere sur toute la section de la membrure,
méme si les ailes pourraient en fait étre sollicitées jusqu'a la limite d'élasticité fy). La condition générale a
satisfaire pour la vérification des différentes sections d'une membrure d'une poutre ajourée s'exprime
dong ainsi :

N Mid_fir
op = f+ G (5.28)

fyr ¢ limite d'élasticité réduite (4.92) (£, = N £E-37%)
7q : valeur de dimensionnement de la contrainte tangentielle due a V14 (9= Vi4/A1y)
Z; : module plastique de la membrure

La section B-B déterminante pour ce calcul d'interaction doit &tre trouvée par itération; dans le cas d'une
poutre simple, elle se situe a environ un quart de la portée.

Montant

La résistance au cisaillement horizontal d'un montant est donnée par :

Vopi=1A2= L A (5.29)

V3

Ap : aire de la section horizontale d'un montant : A) = e d

La vérification de la section d'un montant soumis a un effort tranchant horizontal V; s'exprime alors
de la maniére suivante :

V;
Vog < —;{L’ (5.30)

Vog : valeur de dimensionnement de I'effort tranchant horizontal V5 (5.22)

Précisons encore que, par analogie aux membrures, les montants sont également soumis & un moment

e R e R
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Stabilité

Les considérations ci-dessus, basées sur un calcul plastique de la résistance, ne sont valables que si les
conditions d'élancement des différentes parties de la section sont respectées. Il faut pour cela distinguer
entre les membrures et les montants :

* Pour les membrures, on doit en particulier vérifier 'élancement de I'dme au droit des ajours, pour
laguelle on doit avoir respectivement (a — #/2)/d < 13 ou 11 pour des poutres en acier Fe E 235 ou
355 (tab. 5.7) si l'on veut effectuer un calcul EP.

* Quant aux montants sollicit€s & mi-hauteur par un effort tranchant V>, il faut tenir compte du fait
que cet effort tranchant va solliciter le montant en flexion; il est donc soumis & des contraintes de
traction et de compression. Ce sont ces derniéres qui peuvent éventuellement créer un voilement
de la partie comprimée du montant.

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.4.2.4) tient compte de l'élancement des montants en définissant la
résistance au cisaillement horizontal Vop] par la relation suivante, valable si (an/2)/e <1/N 3 :

an/2
e

Vopr= fy A2

Précisons encore que la sécurité au déversement est a vérifier de maniére semblable que pour une
poutre composée 2 dme pleine, avec une section transversale correspondant a la section au droit des
ajours.

Aptitude au service

La déformation d'une poutre ajourée est influencée par la flexion générale de la poutre ainsi que par
les déformations engendrées par l'effort tranchant. Dans le cas d'une poutre simple, on peut, selon [5.3],
estimer la déformation totale d'une poutre ajourée en majorant d'environ 20 % celle due 2 la flexion d'une
poutre équivalente, ayant une inertie constante égale 2 celle de la poutre au droit des ajours.

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.4.3.2) propose une méthode de calcul de la déformation assez détaillée,
ou les déformations dues a la flexion générale et a l'effort tranchant sont déterminées de fagon séparée.

5.6.4 Dimensionnement d'une poutre ajourée cellulaire

Pour les vérifications de la résistance en section, une poutre cellulaire peut étre assimilée a une poutre
alvéolaire équivalente, selon le principe visualisé a la figure 5.25. L'angle d'ouverture o des ajours
alvéolaires utilisés pour le calcul doit étre choisi en fonction de la vérification a faire, de maniére a
obtenir la section la plus défavorable.

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.5.1.2) indique qu'on peut généralement admettre a = 30° pour la
vérification a l'effort tranchant et a = 0° pour la vérification a la flexion.

Poutre cellulaire Poutre alvéolaire équivalente

L J | J
Il ] « \Y \Y i

e s NMNLGEECIVIIPRE - COM L




ELEMENTS FLECHIS 199

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.5.1.3) se base sur le modéle d'Olander pour la vérification d'une section
de poutre ajourée cellulaire soumise a une interaction d'efforts.

Pour le calcul des déformations, on peut raisonner avec une ouverture polygonale inscrite dans la
géométrie de l'ouverture cellulaire. On utilise ainsi & nouveau la poutre alvéolaire équivalente illustrée a
la figure 5.25.

Il existe un programme de calcul [5.4] qui permet de vérifier la sécurité structurale et I'aptitude au
service de poutres ajourées cellulaires. Ce logiciel est basé sur une publication [5.5] qui expose de fagon
assez compléte le principe d'analyse de telles poutres, tout en étant conforme aux indications données 2
ce syjet dans 1'Eurocode 3.

Exemple 5.4 Dimensionnement d'une poutre ajourée alvéolaire

Soit une poutre simple de 6.24 m de portée, sollicitée par une charge uniformément répartie g dont les
valeurs de dimensionnement et de service de courte durée valent respectivement g4 = 16 kN/m et g5, courr =
7 kN/m. Pour des raisons pratiques, on a choisi de réaliser cette poutre ajourée A 1'aide d'un profilé laminé
IPE 200 en acier Fe E 235 auquel on ajoute des fers plats intercalaires de 200 mm de haut (fig. 5.26).

Vérifier la sécurité structurale ainsi que l'aptitude au service de ce profilé ajouré en admettant que tout
phénomene d'instabilité est empéché par des dispositions constructives adéquates, et en négligeant le poids
propre de la poutre.

D E F .
| | | q 8-0__L '-1‘-5-;’-
OO T T AT L T S]] BEaN
— — — - | -
[00000000000000006}-++H- 2
D E F ‘ 8—0—i—— —-i 8.5
24(1’ 16 x 360 é4o 6060 I20606(i 100
) 6240 v TS

Fig. 5.26 Poutre ajourée alvéolaire.

La vérification de la sécurité structurale est A faire dans les trois sections suivantes : les membrures dans
la zone centrale (effort tranchant nul), les membrures dans la zone d'appui (effort tranchant maximal) et le
montant le plus sollicité, c'est-a-dire celui a proximité de I'appui. Les efforts intérieurs agissant dans ces
différentes sections sont illustrés a la figure 5.27.

On s'assure préalablement que 1'élancement de I'dme de la poutre ajourée ne dépasse pas la valeur limite
permettant un calcul EP :

w1z Wiz eie CivilPDF.com

d 5.6mm
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(a) Zone d'appui. (b) Premier montant. (c) Zone centrale.

Fig. 5.27 Efforts intérieurs agissant dans les différentes sections.

Membrures dans la zone centrale (fig. 5.27(c))

Le moment de flexion est repris par un couple d'efforts normaux N1gq agissant sur les membrures
supérieure et inférieure. Il faut vérifier que l'effort normal Ny reste inférieur a la résistance plastique des
membrures.

Le bras de levier ay du couple d'efforts normaux Ny est obtenu 2 partir de (5.20) :

o= S _2tb+d@-n(b- a) _ 100 - 8.5 -471.5 + 5.6 (60 — 8.5) (471.5 - 60)
N= 417 2t1+d@- 100 - 8.5 + 5.6 (60  8.5)

La valeur de dimensionnement de I'effort normal Njg,; est déterminée avec (5.19) a partir de 1a valeur de

dimensionnement M, du moment de flexion agissant sur l'ensemble de la poutre :

2 _ 16 kN/m (6.24 m)?
Mgy = @8_ - 16 kN/m86 24 m = 77.9 kNm

NiFa = b—%"_ 73.35sz = 171kN
L'effort normal plastique Ny pl de la membrure vaut, selon (5.23) :
Nipt = fyAy = 235 N/mm? - 1138 mm? = 267 kN
La vérification d'une membrure montre que sa section au droit des ajours est suffisante dans la zone
centrale de la poutre (5.24) :

Nipg = 171 kN < el _ 2—617—1@‘—

= 456 mm

= 242 kN

Membrures dans la zone d'appui (fig. 5.27(a))
Les efforts intérieurs agissant sur cette section peuvent étre déterminés a partir de la réaction d'appui :
6.24 m

Ry = qq % = 16kN/m——2-— = 499kN

Mpg = Rg-024m-gg-024m-0.12m= 49.9-0.24-16-0.24-0.12 = 11.5kNm
Mpg 1LSKNm

e - S VAL, ﬁe nieCivilPRE .cam
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La section déterminante correspond 2 la section B-B. La vérification de la résistance tient compte de
I'effort tranchant Vg avec la limite d'élasticité réduite de l'acier f, :
ViDd Vibd  _ 23.0- 103N ~ )
UIDd =4 "= G-1/2)d = (60 mm—8.5mm/2)5.6mm - > N/mm

Ffyr = NF2=3 Bpy = V(235 Nmm?)2 - 3 (73.7 Nmm2)2 = 197 N/mm?

Le moment de flexion Mpgy, créé par l'effort tranchant Vipy dans la membrure au droit de la section
B-B, et le module plastique Z; de la membrure valent respectivement, selon (5.27) et en admettant que I'axe
neutre divise la membrure en deux parties égales :

e 0.12
Mipg = Via 5 = 23.0kN =5 = 138 kNm
Z; = 10250 mm3

La contrainte normale engendrée 2 la section B-B par I'effort normal N1p, et le moment de flexion M1pg
peut étre établie avec (5.28) :

Nipg Mipg 25-103N  138-10Nmm )
A, Yz, C138mm? *10250mm3 - 157 N/mm
La vérification de la section montre que celle-ci est suffisante :

157 Nima? < Bz - 197 N/mm?
TR

04 =

- 2
L1 = 179 N/mm

Premier montant (fig. 5.27(b))

Nous vérifions ici le premier montant, qui est celui qui reprend le plus grand effort tranchant horizontal.
Cela est suffisant pour illustrer le principe de vérification de cet élément, méme si ce n'est pas ce montant-ci
qui est déterminant pour I'interaction d'efforts.

Les efforts agissant sur la section C-C sont obtenus en isolant la partie tramée de la figure 5.27(b). I est
nécessaire de calculer au préalable les efforts agissant sur la section E-E :

€
Mgg = Mpg+2Vipd €-q4 ¢ 5
Mgz = 11.5kNm+2-23.0kN-036 m—-16kN/m-036m-0.18 m = 27.1 kNm
Vied = ViDd- % gq e = 23.0kN - 1 16 KkN/m-036m = 20.1kN

2
Mgg  27.1kNm
1IBd= "= 0456m - 4 KN

Les efforts suivants agissent par conséquent dans la section C-C du montant :
e ay -
Mz4 = (Vipg + ViED) [5) - (NIEd'NlDd)( N P )

2
Moy = (23.0kN +20.1 kN) (9'32&) — (59.4 kN - 252 kN) (QL‘S“;-’——QEE) = 338 kNm

Vog = NiEq—-NiDg = 594 kN -25.2kN = 342kN
Nog = Vipa—Vigd = 23.0kN-20.1kN = 2.90kN
La limite d'élasticité réduite, tenant compte de l'effort tranchant, peut alors étre déterminée :
Vag 342-103N

Ty = 5% = ——————— = 50.9 N/mm?
247 4 T 56mm- 120 mm

Fr = NF2-3 2, = V(235 Nimm?)2 - 3 (50.9 N/mm?)2) = 218 N/mm?

La contrainte normale engendrée 2 la section C-C par 'effort normal Ny et le moment de flexion Moy
peut étre établie 2 l'aide d'une relation similaire 2 (5.28), mais appliquée au montant :



202 DIMENSIONNEMENT D'ELEMENTS

La vérification de la section montre que celle-ci est suffisante :
fyr _ 218 N/mm?

- 2
11 = 198 N/mm

0g= 172N/mm? <
Aptitude an service

Le calcul de la fléche se fait selon les indications du paragraphe 5.6.3. L'inertie de la poutre au droit des
ajours vaut, pour le cas présent :

I, = 11.60 - 107 mm*
La fleche & mi-travée de la poutre ajourée peut étre estimée en majorant de 20 % celle obtenue avec une

poutre simple d'inertie 7, :
5 gsercoun®* 5 7 N/mm- (6240 mm)*
=12 = =12 = = 6.8 mm
4 84 El, 384 210000 N/mm? - 11.60 - 107 mm*

L'aptitude au service est donc satisfaite car la fleche 4 mi-travée n'excede pas la valeur limite wy;,,, donnée
au tableau 2.7 pour un élément porteur principal :

wg = 6.8 mm < wyy, = :é_():%= 17.8 mm.

5.7 Poutres a treillis

5.7.1 Domaines d'application et fabrication

Le principe et la terminologie des différents éléments d'une poutre a treillis sont illustrés a la
figure 5.28. Une poutre 2 treillis est composée de deux membrures, dont le rdle est analogue a celui des
ailes d'un profilé laminé en double té (reprendre le moment de flexion), et d'un réseau de barres
comprimées ou tendues (les diagonales et les montants) qui équilibrent I'effort tranchant tout en servant &
I'introduction des forces concentrées. La poutre 2 treillis représente en général la solution la plus 1égere
pour la réalisation d'un élément fléchi d'une portée supérieure a environ 20 m. Elle constitue la derniére
étape, apres la poutre ajourée, dans la recherche d'une économie de matiere. Elle exige cependant un
important travail de fabrication pour préparer, assembler et peindre les éléments constituant le treillis, ce
qui 1a rend parfois moins économique qu'une poutre en profilé laminé ou composée a dme pleine, plus
lourde.

N
membrure

p— 7 ~N—-
supérieure N -
7

NG e 2

D

‘ montant \

membrure {

D

Fig. 5.28 Principe et terminologie des différents éléments d'une poutre 2 treillis.

Les poutres 2 treillis trouvent leuc application gags tous Jes types de structures : poutres trés légeéres
dont les éléments soyf\fd\fillsf pz;é weds\ik m, erpés @9 Fal13s, contreventements
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et autres éléments porteurs du batiment, tels que solives et sommiers (vol. 11), ainsi dans des charpentes
plus lourdes ou les ouvrages d'art (poutres de ponts) (vol. 12).

On distingue plusieurs types de poutres 2 treillis. Suivant leur forme géométrique, on a par exemple
des treillis 2 membrures paralleles, des poutres triangulaires, trapézoidales ou paraboliques (fig..5.29(a)).
Suivant la disposition des barres, on peut réaliser différents systémes de treillis : treillis double (en croix .
de St-André), simple (avec une seule diagonale entre montants, ou sans montants), en K, etc.
(fig. 5.29(b)). Pour de grandes portées, on peut étre amené 2 réaliser un treillis secondaire dans le but de
diminuer la longueur de flambage des barres comprimées ou pour reprendre des charges concentrées
appliquées entre les nceuds du treillis principal (fig. 5.29(c)).

NZ NN NN i

treillis secondaire
DS RRRRRRERISIOD < @ 4 E

(a) Formes de poutres 2 treillis. (b) Systemes de treillis. (c) Grandes portées (> 20 m).

Fig, 5.29 Différents types de poutres a treillis.

La conception d'une poutre 2 treillis consiste & choisir le type de barres 1la composant, le type de
nceud, le moyen d'assemblage (soudures ou boulons) utilis€ dans les nceuds ainsi que le procédé de
fabrication en atelier et de montage sur chantier. Un grand nombre de paramétres interviennent donc dans
ce processus; ils sont examinés plus en détail dans le volume 11, comme l'est le dimensionnement des
nceuds (moyens d'assemblage, goussets, etc.).

5.7.2 Hypotheéses de calcul
Les hypothéses qui sont en général faites pour le calcul des poutres a treillis sont les suivantes :

¢ les nceuds sont considérés comme des articulations parfaites,
¢ les axes des barres sont concourants aux nceuds,

¢ les barres sont des €léments droits entre chaque nceud,

¢ les charges sont appliquées au droit des nceuds.

Ces hypothéses servent A simplifier le calcul afin de n'avoir que des barres sollicitées par des efforts
normaux. Méme s'il est maintenant possible de tenir compte, avec les outils informatiques actuellement A
disposition, de l'influence du non respect de ces hypothéses, on s'efforcera dans la mesure du possible de
faire concorder la théorie 2 la réalité, Le non:respect des h -dessus peut en effet introduire
dans la poutre 2 treilf{/ded\fogy/ é@ﬂ) sl 8| 1%1;1 don(Difnpdrtance est examinée

dans le volume 11.
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5.7.3 Prédimensionnement

Pour un prédimensionnement, la hauteur # de la poutre a treillis peut étre choisie en fonction de la
portée . On peut donner comme ordre de grandeur un rapport h/l = 1/12 pour un treillis de hauteur
constante, et h/ = 1/4 2 1/6 pour un treillis de forme triangulaire.

Le poids propre d'une poutre 2 treillis peut étre estimé, en premiére approximation, par la régle
empirique suivante (tirée de [5.6]) pour des poutres a treillis de halles supportant une toiture (acier
Fe E 235, valeur de dimensionnement de la charge environ 2.0 kN/m?2, écartement des poutres 2 treillis
environ 6 m) :

0.851 : '
= 700 (5.31)

g : poids propre du treillis par metre carré de surface de halle [kN/m?)
! : portée de la poutre 2 treillis [m]

Les efforts normaux dans les membrures peuvent quant a eux &tre déterminés trés rapidement en
effectuant une coupe du treillis et en établissant I'équilibre des forces. Dans I'exemple illustré a la
figure 5.30, on obtient, en effectuant I'équilibre des moments autour du point A :

M
N, sup = ; (532)
Ngyp : effort normal dans la membrure supérieure
M  : moment de flexion par rapport au point A, di aux charges Q

h : hauteur statique de la poutre 2 treillis

Fig. 5.30 Détermination des efforts normaux dans les membrures.

L'effort normal Njpr dans la membrure inférieure peut s'obtenir en effectuant 1'équilibre des moments
autour du point B. Il est égal & Nyyp lorsque la section S considérée ne transmet pas d'effort tranchant
(Ngigg = 0). Comme cette condition est presque remplie au centre de la poutre, on peut admettre
Ninf= Ngyp dans le cadre du prédimensionnement. Le principe de I'équilibre dans une coupe du treillis
peut d'ailleurs étre uuhsé pour déteg;ner de fagon tres rapide les efforts intérieurs dans les différentes

barres composant Wrs fiﬂoec mepi\prp P]B F,_l'@@‘ﬁf]ie chaque nceud doit

cependant étre assuré (vol. 1
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Précisons encore qu'il est recommandé que les barres composant une poutre 2 treillis ne soient pas
trop élancées (montage, vibrations, etc.). Le volume 11 contient quelques indications relatives 2 ce sujet.

5.7.4 Longueur de flambage des barres comprimées

Il y a lieu de préter une attention particuliére aux barres comprimées, dont la longueur de flambage,
dans le plan et hors du plan du treillis, doit étre évaluée avec soin. On peut dire de fagon générale que les
barres comprimées auront tendance A flamber entre deux points d'appui fixes. La figure 5.31 montre le
flambage de la membrure comprimée du treillis : les nceuds constituent un point d'appui fixe dans le plan
du treillis, grice aux diagonales et aux montants, mais pas hors de ce plan. IIs ne pourront en effet
_ constituer un point d'appui fixe (méme aux extrémités de la membrure) que si leur déplacement hors du
plan du treillis est empéché par des mesures de construction adéquates (pannes liées A un contre-
ventement de toiture, par exemple).

Flambage dans le plan

Flambage hors du plan

avec appuis

intermédiaires .
sans appuis
intermédiaires

Fig. 5.31 Flambage de la membrure comprimée d'une poutre 4 treillis.

Nous avons fait I'analogie, au paragraphe 5.7.1, entre les ailes d'un profilé laminé en double té et les
membrures d'une poutre 2 treillis. Cette analogie mérite d'étre rappelée ici, dans la mesure ou le flambage
de la membrure comprimée hors du plan du treillis est similaire au déversement d'une poutre constituée
d'un profilé lamin€é en double té.

La longueur de flambage /i est influencée par le degré d'encastrement de la barre aux nceuds. On peut
donc, dans de nombreux cas, admettre des longueurs de flambage /g inférieures a la longueur / de la
barre entre les nceuds correspondant 4 des appuis fixes. Pour tenir compte de ceci, la norme SIA 161
propose des longueurs de flambage /g réduites pour différents types de membrures, diagonales et
montants. Ces valeurs, reprises dans le tableau 5.32, ne peuvent cependant étre considérées que si les
barres adjacentes ne sont pas sollicitées simultanément par des efforts de compression maximaux, sans
quoi elles ne peuvent plus contribuer 2 I'encastrement partiel des nceuds.

Mentionnons encore qu'il y a lieu de préter particulierement attention aux barres formées de cornié¢res.

Elles doivent en effet étre vérifiées-au_flambage G I ﬁ F ingrtie. peut toutefois tenir
compte d'un léger e é&ium&ﬁi)é‘n im onﬁ de éfﬁ k=091
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Tableau 5.32 Longueurs de flambage /g des barres de poutres 2 treillis.

Eléments du treillis Longueur de flambage /g
dans le plan | hors du plan
Membrures 091 1.01
Diagonales | simple % \/\ 081 1.01
souble X RNRR | 0410 | 05i@
muliple VA% 10m® | 15m®
enK (<5 091 101
Montants | simple Z 081 1.01
doble  NRR 0410@ | 05100
enK KE 041® | 051@

® Valable 2 condition que les éléments soient liés les uns aux autres 2 mi-longueur.

@ Ces valeurs doivent &tre doublées pour les montants d'extrémités
(ils sont comprimés sur toute leur hauteur).

L'Eurocode 3 (§ 5.8) propose comme longueur de flambage lg = 0.9 I pour les éléments d'une poutre
a treillis flambant dans le plan du treillis, sauf pour les corniéres simples o une méthode de calcul
dépendant de l'élancement est donnée.

Exemple 5.5 Dimensionnement d'une poutre a treillis

Soit une poutre simple 2 treillis, représentée a la figure 5.33, d'une hauteur constante de 2 m et d'une
portée de 18 m. Cette poutre est sollicitée au niveau de la membrure supérieure par des charges nodales
verticales Q dont la valeur de dimensionnement vaut Q4 = 150 kN. Les membrures .du treillis sont

[
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{ N i N |
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Fig. 5.33 Poutre a treillis.
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constituées d'un profilé en double té en acier Fe E 235. Quant aux diagonales et montants, ils sont réalisés 2
l'aide de deux profilés UNP également en acier Fe E 235.

Dimensionner les membrures (supérieure et inférieure), les montants et les diagonales les plus sollicités.
On négligera le poids propre du treillis et on admettra que la poutre est appuyée latéralement au droit de
chaque nceud de 1a membrure supérieure.

Dimensionnement des membrures
Les membrures du treillis sont dimensionnées sur la base de 1'effort normal N qui les sollicite. Celui-ci
peut étre calculé par un équilibre du treillis partiel selon la coupe S (fig. 5.34(a)).
* Membrure inférieure (traction) :
En exprimant 1'équilibre des moments par rapport au point C (avec Ry = 3 Q), la valeur de dimension-
nement de V'effort normal dans la membrure inférieure vaut :

Nainf = 4 Q4 IZ =4-150- 103N %ﬁ: 900- 103N = 900 kN

La vérification de 1a résistance ultime 2 la traction permet de déterminer la section d'acier nécessaire :
. . . 103
Nd,lﬂf .<_ EEI = M‘ N d’Ol\l A Z myd'Mfz 1.;3mm$2 N
R R y
A l'aide des tables SZS CS5, il est possible de choisir un profilé HEA 180 (A = 4530 mm2).
¢ Membrure supérieure (compression) ;
En exprimant 1'équilibre des moments par rapport au point D (avec Ry = 3 (), la valeur de dimen-

sionnement de I'effort normal vaut dans ce cas :
Nasup = 3 Qd 126 =45-150- 103N %——m—m: = 1013- 103N = 1013 kN

Comme le flambage hors du plan (par rapport & 1'axe faible du profilé) est déterminant, la longueur de

flambage 2 considérer (tab. 5.32) vaut g = 1.0 (!/6) = 3000 mm. Pour une telle longueur de flambage,

les tables SZS C4.1 indiquent qu'un profilé HEA 220 en acier Fe E 235 a une charge de flambage selon

l'axe faible égale & Ng = 1205 kN. La vérification au flambage suivante montre qu'un tel profilé est

= 4213 mm?

suffisant :
: N,
Nggyp = 1013kN < ~K o 1208KN_ 0051
»SUp m 1.1
|5 |
2
C
e \
mef
J; 16 J 16
T hd

(a) Membrures. (b) Montant. (c) Diagonale.

Fig. 5.34 Coupes nécessaires au calcul des efforts dans les éléments les plus sollicités.

Dimensionnement du montant

Le montant le plus sollicité se trouve au voisinage de I'appui. La valeur de dimensionnement de l'effort
normal dans le montant (compression) peut étre obtenue par I'équilibre du treillis partiel selon la coupe S;
(fig. 5.34(b)) :

o - VWV sEa8M@CIVIIPDF.COM
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La disposition des profilés, constituant le montant, conduit & considérer le flambage hors du plan du
treillis (avec [g = 1.0 A = 2000 mm) et par rapport i 1'axe faible du profilé comme étant déterminant. A
l'aide des tables SZS C4.1, on peut choisir 2 UNP 160 (Ng = 2 - 265kN = 530 kN). En effectuant la
vérification, on montre qu'une telle section est suffisante (elle I'est méme largement, a cause du fait que 2
UNP 140 ne suffiraient juste pas) :

Nk S30kN

Ny mont = 375 KN < N = 482 kN

Dimensionnement de ia diagonale
La diagonale la plus sollicitée se trouve au voisinage de 1'appui. La valeur de dimensionnement de l'effort
normal dans la diagonale (traction) peut étre obtenue en considérant 1'équilibre du nceud d'appui A, qui est
isolé par la coupe S3 (fig. 5.34(c)). On a ainsi :
Raod—Q4/2  450kN-75kN

Nd,dlag = Sin o = Sin 33.70 = 676 kN
La vérification de la résistance ultime en traction permet de déterminer la section d'acier nécessaire :
Ny f,A yRNd 1.1-676- 103N
N, < =& = 2= dou = = 3164 mm?
ddiag = 0 T 5 235 N/mm?

A l'aide des tables SZS C5, on peut choisir 2 UNP 120 (A;,;= 3400 mm?).

5.8 Poutres mixtes acier-béton

5.8.1 Introduction

Les poutres mixtes acier-béton sont des éléments porteurs fléchis composés d'une poutre métallique et
d'une dalle de béton. Il est évidlemment souhaitable de faire participer chacun des matériaux de fagon
optimale, compte tenu de leur comportement physique. Rappelons que le béton a une bonne résistance a
la compression, mais que sa participation a la traction doit en général étre négligée. L'acier se comporte
aussi bien a la compression qu'a la traction, mais 1'élancement souvent élevé des éléments les rend
sensibles a des phénomenes d'instabilité dans les zones comprimées.

Sur la base de ces considérations, on peut constater que la poutre fléchie composée d'un profilé
métallique et d'une dalle de béton, sans aucune liaison entre les deux, n'est pas une bonne solution, car
chaque élément est fléchi d'une fagon indépendante (fig. 5.35(a)). La partie tendue de la dalle de béton se
fissure et ne participe ainsi pas a la résistance 2 la flexion longitudinale. La résistance de la poutre en
acier sera probablement déterminée par un phénoméne d'instabilité (déversement, voilement de I'dme ou
de l'aile comprimée).

Avec une liaison parfaite entre les deux matériaux (fig. 5.35(b)), la répartition des déformations
spécifiques € montre que l'utilisation des matériaux est sensiblement différente et surtout meilleure. Toute
la dalle, ou une partie importante de celle-ci (cela dépend de la position de I'axe neutre), est comprimée.
L'aile supérieure de la poutre métallique est tenue, latéralement et en torsion, par la dalle. De plus, l'acier
est sollicité presque exclusivement en traction (ceci dépend a nouveau de la position de 1'axe neutre).

Examinons le comportement a l'interface acier-béton. Sans liaison, il y a glissement entre les deux
matériaux, ce qui se traduit par une discontinuité dans la répartition des déformations spécifiques £ au
niveau de l'interface acier-béton. Par contre, avec une liaison, le glissement est empéché; la section se
comporte alors de facon monolithi et lar est contmue Ces deux cas sont
cependant extrémeWWWé. ?@lmj‘ Mmﬁ ple, qui permet un

certain glissement relatif des deux matenaux.
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(a) Sans liaison.

(b) Avec liaison.

Fig. 5.35 Principe d'une poutre mixte fléchie.

Les raisonnements tenus ici ne sont valables que pour les zones de moments positifs d'une poutre. Le
comportement sur appui d'une poutre continue est différent, puisque le béton est tendu et peut se fissurer;
il doit par conséquent étre négligé.

Signalons encore que les possibilités de réaliser des poutres mixtes sont multiples. On se référera aux
volumes 11 et 12 pour plus de détails au sujet de leur conception dans le domaine des batiments et des
ponts, et au volume 11 pour I'étude des dalles mixtes.

5.8.2 Largeur participante du béton

Le comportement €lastique d'une poutre mixte fait appel 2 la théorie d'un disque solidaire d'une barre
fléchie (fig. 5.36(a)). Pour résoudre ce probléme, on choisit comme hyperstatique 1'effort rasant v qui agit
a l'interface acier-béton. Cet effort rasant provoque dans la dalle des contraintes normales o,{(y) dans le
sens longitudinal de la poutre.

La figure 5.36(b) montre la variation de ces contraintes dans une section transversale de la poutre
mixte. Comme ces contraintes sont dues 2 la diffusion de I'effort rasant 2 l'intérieur de la section de béton,
leur répartition sur la section n'gst pas uniforme (trainage de cisaillement). Pour permettre tout de méme
l'utilisation de la statique des barres fléchies, on définit une largeur participante bs (on parle aussi
parfois de largeur efficace) sur laquelle on admet une contrainte uniforme égale 2 la contrainte maximale
Omax» de sorte que :

[ ox(y) @y
bef = ———— (5.33)

Omax

Comme le montre la figure 5.36(c), 1a largeur participante bor n'est pas constante le long de la poutre.

Celle-ci dépend foWW Wr. gm at@l1 V'FI El@@anarges (réparties ou

concentrées) et de leur position par ra section considérée. Dans les cas courants, ol l'on a
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v sous la dalle

v sur la poutre

4HHHHHHHHHH

[
- n M
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poutre en acier

.
largeur théorique7 /
largeur moyenne

(a) (b) : ()

Fig. 5.36 Largeur participante.

essentiellement des charges uniformément réparties, on admet toutefois une valeur de b¢f constante
(fig. 5.36(c)). A défaut d'étude plus approfondie, on peut admettre de fagon conservatrice une largeur
participante identique pour un calcul €lastique ou plastique des sollicitations.

Poutres mixtes de batiment

Dans le domaine des poutres mixtes de batiment, on peut établir la largeur participante bosa l'aide de
la formulation suivante, qui est conforme a celle donnée par la norme SIA 162 :

bef = 2c+02al < a (5.34)

2c¢ : largeur de l'aile du profilé (ou de la semelle d'une poutre composée 2 ame pieine)
[ : portée
a : écartement des poutres
o : coefficient dépendant du systéme statique et de la travée étudiée :
a= 1.0 pour une poutre simple *
a= 0.8 pour la travée de rive d'une poutre sur plusieurs travées
a=0.6 pour une travée intérieure d'une poutre sur plusieurs travées
a= 1.5 pour une poutre en porte-a-faux

L'Eurocode 4 (§ 4.2.2.1) propose la définition suivante de la largeur participante :

bef= lo/4<a

Gen;eC|V|IPDF com

lg : distance entre poznts e moments nu
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Poutres mixtes de pont

En ce qui concerne les poutres mixtes de pont, les régles sont 1égérement différentes. En premiere
approximation, on peut admettre une largeur participante constante, telle qu'elle est donnée dans la
figure 5.37 pour toutes les formes de section. Cependant, dans certaines situations, notamment si les
charges ne peuvent étre admises uniformément réparties, une analyse élastique plus approfondie est
nécessaire. On se référera dans ce cas au volume 12.

ky, kp \ poutre simple
1.0 '
08 PP = ¢
’ s f I
0.6 palVi poutre continue |
) / pd ) . '
04 £ I
/ / 1 = longueur de la i
02 +/4£ : travée considérée
f | .1t byg = b+ ky by + ky by
0 s 10 15 20 bbb

Fig. 5.37 Largeur participante généralement admise pour les poutres de ponts.

5.8.3 Situations & considérer
Stade de montage

Le stade de montage correspond au moment du bétonnage de la dalle, quand le béton n'a pas encore
fait prise. La résistance est alors assurée par la poutre métallique seule, qui doit également reprendre, en
plus de son poids propre et de celui de la dalle, une charge temporaire de montage due 2 une
accumulation locale éventuelle de béton, lors du bétonnage, et a la présence d'ouvriers sur la dalle.

Précisons encore que le syst¢me statique au stade de montage peut étre différent de celui du stade
définitif, & cause de la présence possible d'étais. Le role d'un étayage est double : diminuer la fleche lors
du bétonnage, et, apres la prise du béton et I'enlévement des étais, reporter une partie importante du poids
propre de la dalle sur la poutre mixte et non pas sur la poutre métallique seule.

La figure 5.38 montre un exemple des différentes étapes de réalisation d'une poutre mixte dont le
systeme statique définitif est une poutre simple. Lorsque la poutre mixte est étayée a mi-portée
(fig. 5.38(a)), le systéme statique est une poutre sur trois appuis chargée par les poids propres de la poutre
métallique g, et de la dalle g.. Le moment maximal se situe alors au droit de I'appui intermédiaire.

Apres durcissement du béton, la suppression de 1'étai (fig. 5.38(b)) revient a charger la poutre mixte
(le béton durci participe alors a la résistance) avec une charge concentrée R égale a la réaction d'appui de
I'étai au stade précédent. Le moment maximal créé par cette force a mi-travée de la poutre simple de
portée [ vaut alors Rl/4.

La superposition du diagramme des moments de la poutre étayée (fig. 5.38(a)) avec celui di a la
suppression de 1'étai (fig. 5.38(b)) donne alors le stade définitif (fig. 5.38(c)) ou le moment maximal vaut
(ga + 8¢) 12/8. On remarque ainsi qu'un étayage ne change rien aux moments de flexion, qu'il s'agit de

cetormations do 1 SO o oo 1 1P L LG *otietaton et
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!
ga+8c R=125(+g0) 3 8a+8c
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Fig. 5.38 Moments de flexion correspondant aux différentes étapes de réalisation d'une poutre mixte
étayée au stade de montage.

Stade définitif

Par opposition au stade de montage, le stade définitif est surtout caractérisé par le fait que la
résistance est maintenant assurée par la poutre mixte. C'est au stade définitif que la poutre mixte doit
reprendre, outre les charges dues aux éventuels étais, les charges dues aux finitions (isolation, chape, etc.)
ainsi que les charges utiles pour lesquelles elle a été congue.

5.8.4 Dimensionnement d'une poutre mixte

Charges et actions & considérer

Les différents cas de charge doivent étre considérés dans chaque situation de risque et état d'uti-
lisation, qu'il s'agit d'étudier pour vérifier respectivement la sécurité structurale et l'aptitude au service.
Pour le stade de montage, il s'agit de tenir compte des charges et des actions suivantes :

le poids propre de la poutre métallique,

le poids propre de la dalle,

le poids propre du coffrage de la dalle, si celui-ci est appuyé sur les poutres métalliques,
une charge de montage (admise en général égale a 1.0 kN/m?),

I'action due au vent (si la structure est & I'extérieur),

et pour le stade définitif :

le poids propre du profilé,

le poids propre de la dalle,

les réactions des étais éventuels,

le poids des finitions,

la charge utile,

I'action due au vent (si la poutre est exposée au vent ou fait partie d'un €élément de contre-

I chares VN ERIECIVHRDF.com
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¢ l'action due a la température,
¢ l'effet du retrait (§ 5.8.5).

On apportera encore les précisions suivantes :

* on peut en général considérer que la valeur de service de longue durée gser, long de la charge utile
agit de fagon permanente;

¢ l'action due a la température peut en général étre négligée pour les poutres mixtes de batiment;

* Tleffet du retrait est d'ordinaire négligé pour la vérification de la sécurité structurale des poutres
mixtes de batiment; par contre on en tiendra compte pour le contrdle de I'aptitude au service des
poutres mixtes de batiment ou de pont, de méme que pour la vérification de la sécurité structurale
des ponts.

Calcul des efforts intérieurs

Le calcul des efforts intérieurs se fait habituellement  I'aide d'un calcul €lastique. Dans la plupart des
cas, les caractéristiques des poutres mixtes sont admises constantes le long de la poutre, tant au stade de
montage qu'au stade définitif. C'est pourquoi ce calcul se fait en général en admettant une inertie
constante pour toute la poutre.

Le principal avantage du calcul élastique est de permettre 1'application du principe de superposition
(la sollicitation due 2 la somme de deux charges est égale a la somme des sollicitations dues A chacune
des deux charges calculées séparément). Le calcul élastique ne permet cependant pas de faire intervenir
une redistribution des moments de flexion, due par exemple 2 la fissuration et la plastification sur appui.
En effet, pour les poutres continues, les moments sont maximaux sur appui, 12 oll la section résistante se

réduit pratiquement 2 la poutre métallique. L'influence de ce type de phénomene est examinée dans le
volume 11.

Stabilité

Lors du dimensionnement de la poutre mixte, les conditions d'élancement des éléments de la section
en compression (voilement) doivent étre respectées, ainsi que, notamment au stade de montage, les
longueurs de déversement. Ces conditions sont plus ou moins séveres selon la méthode de vérification
choisie (EE, EP ou PP).

Au stade de montage, la poutre métallique agit seule et les conditions de stabilité (voilement et

déversement) sont identiques a celles valables pour une structure métallique. Au stade définitif, la liaison
entre la dalle et la poutre métallique empéche cette derni¢re de déverser. Il est cependant encore

Tableau 5.39 Elancements limites pour une poutre mixte.

I s Aile comprimée Ame fléchie

e b e

B Nuance c a be
d'acier t t d

PP | EP | PP| EP | PP | EP
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Fe E 275 9.7 | 22.11 30.4 | 304 34.5
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nécessaire de vérifier les conditions d'élancement des éléments métalliques de la partie comprimée de la
section mixte. On pourrait pour cela utiliser les valeurs d'élancements limites contenues dans le
tableau 5.6. La norme SIA 161 définit cependant pour les poutres mixtes des élancements limites moins
contraignants, donnés au tableau 5.39 (il s'agit de valeurs proches de celles contenues dans I'Eurocode 4).

Vérification de la sécurité structurale

I1 faut a nouveau distinguer entre le stade de montage et le stade définitif. La vérification de la
sécurité structurale au stade de montage se fait, avec les charges définies précédemment, a l'aide de la
relation (5.35), pour chaque section de la poutre métallique, en tenant compte de la présence éventuelle
d'un étayage :

Mela
My < 5.35
4% (5.35)
My : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion dd aux charges a

considérer au stade de montage
M., : moment élastique de la poutre métallique

On utilise au stade de montage un calcul élastique afin d'éviter une plastification de l'acier, qui
entrainerait des déformations trop importantes.

Remarquons que nous avons ajouté dans cette section, tout comme 2 la section 4.7, un indice a aux
variables relatives 2 l'acier afin d'éviter toute confusion avec les autres matériaux intervenant ici.

On tiendra compte de 'effet mixte au stade définitif en considérant la résistance de la section mixte
telle qu'elle a été définie a la section 4.7. La résistance est habituellement évaluée a 1'aide d'un calcul
plastique pour les poutres mixtes de batiment, et d'un calcul élastique pour les poutres mixtes de ponts.
Précisons encore que :

* les sections des poutres métalliques doivent respecter les conditions de stabilité correspondant 2 la
méthode de calcul utilisée;

¢ en calcul élastique, la résistance ultime est influencée par la présence éventuelle d'étais lors du
bétonnage de la dalle, car cela a une incidence sur la répartition élastique des contraintes dans la
section;

¢ en calcul plastique, la résistance ultime n'est pas influencée par la séquence de mise en charge de
la poutre (un éventuel étayage au montage n'influence aucunement la résistance ultime);

» en calcul plastique, l'influence du fluage, du retrait et de la température sur la résistance est
négligeable du fait de la plastification des sections qui «efface» 1'effet de ces actions.

La sécurité structurale au stade définitif est donc satisfaite si la relation suivante est vérifiée (§ 4.7.4):

Mpp
Mg< —>= 5.36
4% (5.36)
Mg . valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment dd aux charges a considérer au

stade définitif

Mpp rés1stance ultlme AI x1on l a s, on mi P(Dl our_u i%gill plastique et M,p
pour WAl CVITPDFES
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Dans le cas d'un calcul élastique, et surtout dans le domaine des ponts, la vérification est effectuée en
général avec les contraintes (§ 4.7.4). Ceci permet de tenir compte des modifications de la géométrie de
la section et de certaines caractéristiques des matériaux en fonction du temps, en considérant les sections
avec le coefficient d'équivalence n correspondant (§ 4.7.2) :

OR
og< (5.37)
L
o4 : valeur absolue de la valeur de dimensionnement de la contrainte due aux charges a considérer
au stade définitif
Oor : valeur limite propre au matériau (fyg ou op pour l'acier, f. pour le béton, f,; pour l'acier
d'armature)

Vérification de I'aptitude au service

La vérification de I'aptitude au service d'une poutre mixte consiste essentiecllement a vérifier sa
déformation. Une déformation trop importante peut entraver la fonction pour laquelle la structure a été
prévue, ou aussi nuire 4 son aspect.

Les différents problemes découlant d'une déformation excessive sont décrits dans les volumes 11 et
12. IIs peuvent étre résolus en réalisant une contrefléche ou en limitant les déformations sous charge de
service. La contrefléche peut étre déterminée conformément aux indications données au paragraphe 2.3.4,
en considérant les charges et les actions suivantes :

« le poids propre de la poutre métallique et de la dalle (cette charge n'agit que sur la poutre mé-
tallique), '

¢ les réactions des étais éventuels,

¢ le poids des finitions,

* la part permanente de la charge utile (¢ser,long),

e leffet du retrait (§ 5.8.5).

Le contrdle de la déformation de la poutre mixte se fait quant & lui avec la valeur de service de courte
durée (gser,coury) de la charge utile. On tiendra non seulement compte des exigences données dans les
normes SIA 160 et 161, mais également des considérations de la norme SIA 162 relatives aux ouvrages
en béton.

5.8.5 Effet du retrait

L'effet du retrait sur le comportement d'une poutre mixte doit &tre étudié avec soin, car il influence a
la fois les vérifications de la sécurité structurale (calcul élastique seulement) et celles de l'aptitude au
service. La figure 5.40 illustre l'effet du retrait a I'aide du modele de réflexion suivant :

¢ On considére un élément de poutre mixte de longueur dx. Si aucune liaison n'existe entre I'acier et
le béton, le retrait est libre et la dalle se raccourcit de €. dx, €.5 étant égal & la déformation
relative due au retrait, ou retrait spécifique, du béton (§ 3.3.4).

* En réalité, la liaison entre la poutre métallique et la dalle de béton empéche le libre
raccourcissement de la dalle de béton. Afin de respecter la compatibilité des déformations, il faut

appliquer su ) WW .e@remcrzlo{rr IIQB Fli. G’()ifif‘la dalle un état de

contrainte uni
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¢ L'effort normal de traction N agissant dans la dalle de béton est équilibré par un effort normal de
compression de méme intensité, mais agissant sur la section mixte, a la hauteur du centre de
gravité de la dalle de béton.

* L'effet de 'effort de compression N, agissant sur la section mixte, est équivalent a celui d'une
force de compression N.g agissant au niveau du centre de gravité de la section mixte et d'un
moment de flexion M. égal & N, multiplié par I'excentricité du centre de gravité de la dalle de
béton par rapport a 1'axe neutre de la section mixte. La figure 5.40 donne également l'allure du
diagramme des contraintes correspondant a ces deux efforts intérieurs.

RETRAIT LIBRE RETRAIT EMPECHE
8“? dtg%rggoar‘(ll?al\]t::fns . Equilibre des forces

|
]
jae]

c o c o
Fig, 5.40 Effet du retrait.

Le retrait du béton provoque ainsi un état de contraintes autoéquilibrées, caractérisé par un effort
normal N de traction dans la dalle, et par un effort normal N.; de compression et un moment de flexion
positif M dans la section mixte. Une poutre simple subira des déformations dues 2 ces efforts intérieurs.
En revanche, dans des systé¢mes hyperstatiques (poutre continue, poutre encastrée, etc.), des moments
hyperstatiques prendront alors naissance du fait des déformations empéchées sur les appuis.

L'effet du retrait impose donc les contrdles suivants :

* ily alieu de considérer les efforts intérieurs N et Mg créés par le retrait lors de la vérification de
la sécurité structurale a l'aide d'un calcul élastique; leur influence est cependant faible sur les
poutres de batiment, pour lesquelles on peut en général négliger l'effet du retrait;

* le moment de flexion M., crée dans la poutre mixte des déformations dont il faut tenir compte
pour la vérification de l'aptitude au service; on étudie cette influence autant pour les poutres
mixtes de batiment que pour celles de pont; elle est surtout marquée pour les poutres simples et les
travées de rive des poutres continues.

L'analyse des effets du retrait s dimen.siézﬁlex\lt/ <ﬁsﬁ esmixtes est Ffi]te en détail dans les
t

volumes 11 et 12 poWWl‘NS @H IB
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5.8.6 Calcul de ]la connexion

Toute la théorie des éléments mixtes acier-béton est basée sur I'nypothése qu'il existe une liaison entre
T'acier et le béton. L'adhérence du béton sur les poutres métalliques ou sur les tdles est non seulement trop
faible, mais également trop peu durable pour réaliser cette liaison; la transmission des efforts rasants doit
donc se faire par l'intermédiaire d'éléments de liaison, appelés connecteurs. Leur role est d'empécher le
glissement relatif des deux matériaux a leur surface de contact, ainsi que la séparation de la dalle et de la
poutre métallique. Les connecteurs peuvent étre classés en plusieurs catégories :

*  Goujons a téte (fig. 5.41(a)) : il s'agit de connecteurs souples, soudés sur la poutre métallique avec
un pistolet électrique (soudage par résistance) ou plus rarement a 1'électrode. La téte du goujon
permet d'empécher I'arrachement de celui-ci et le soulévement de la dalle de béton. C'est le type de
connecteurs dont l'utilisation est la plus répandue, tant dans le domaine du batiment que dans celui
des ponts. ~ ‘

e Egquerres en acier faconné a froid (fig. 5.41(b)) : il s'agit de connecteurs souples, fixés sur la
poutre métallique par clouage au pistolet. IlIs sont utilisés exclusivement pour les poutres mixtes
de batiment.

e Butées (fig. 5.41(c)) : il s'agit 12 de connecteurs rigides, soudés sur la poutre métallique, qui ne
permettent pas la redistribution des efforts rasants. En Suisse, on les utilise plut6t rarement,
essentiellement dans les ponts, pour l'introduction locale d'efforts rasants.

=
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(a) Goujon & téte. : (b) Equerre. (c) Butée.

Fig. 541 Exemples de connecteurs utilisés dans les sections mixtes acier-béton.

11 existe encore d'autres fagons de réaliser la connexion entre 'acier et le béton (par exemple des
boulons précontraints ou des ancrages réalisés a 1'aide de barres d'armature). L'emploi des goujons a téte
est cependant de loin le plus courant, grace 2 la facilité et a la rapidité de pose. De plus, ces connecteurs
ont I'avantage de présenter la méme résistance dans toutes les directions. Ils permettent également une
bonne redistribution de I'effort rasant, en raison de leur flexibilité. Les équerres clouées, apparues plus
récemment sur le marché, représentent une alternative intéressante aux goujons, dans la mesure ou leur
mise en ceuvre est possible méme en cas de mauvaises conditions atmosphériques, et cela sans recourir au
courant électrique. Par la suite, nous ne parlerons plus que de ces deux types de connecteurs.

Il existe deux principes de connexion: la connexion totale et la connexion partielle. On parle de
connexion totale lorsque la résistance ultime de la poutre mixte n'est pas:limitée par la résistance de la
liaison acier-béton. Dans le cas contraire, on_parle de connexion partielle. La connexion partielle peut,

dans certains cas, éWWW ? @}eﬂqre@lw}bﬁsg CFlt. @@sﬂf‘les restrictions :
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+ elle n'est utilisée que pour les poutres mixtes de batiment,

¢ elle est applicable seulement lors d'un calcul plastique de la résistance ultime des sections,

* selon la norme SIA 161, seuls les connecteurs dits souples sont compatibles avec une connexion
partielle,

¢ le nombre de connecteurs doit atteindre, selon la norme SIA 161, au minimum 40% du nombre
correspondant 2 la connexion totale.

Nous allons examiner dans ce paragraphe le cas de la connexion totale. Le calcul de la résistance ultime
des sections mixtes avec une connexion partielle est traité en détail dans le volume 11.

L'Eurocode 4 contient a plusieurs endroits des indications en cas d'utilisation de connecteurs rigides
ou de connexion partielle.

Résistance ultime des goujons

La résistance ultime des goujons a téte dépend du mode de rupture de la connexion. Un des deux
modes de rupture correspond a I'écrasement du béton au contact du goujon; les parametres influengant ce
phénomene sont la surface de contact du goujon, ainsi que la résistance a la compression f; et le module
d'élasticité E. du béton. L'autre mode de rupture se produit par cisaillement de la tige du goujon; ce
phénomene dépend directement de la section Ap du goujon et de la résistance a la traction de I'acier du
goujon f,p (de fagon analogue au cisaillement des boulons).

La norme SIA 161 donne les expressions suivantes pour les résistances ultimes correspondant a ces
deux modes de rupture (elles sont valables pour un béton < B 45/35 et des goujons ayant une hauteur

hp>4d):

écrasement du béton : Vg1 = 0.35 a2y fe Ec (5.38 a)
cisaillement du goujon : Vra = 0.7fub AD (5.38b)
d : diameétre de la tige du goujon

fe : valeur de calcul de la résistance & la compression du béton (tab. 3.26)

E. : module d'élasticité du béton (4.103) (E, = 14 000 (f,. + 4)0-3)
fup : résistance 3 la traction de l'acier du goujon (f;,p = 450 N/mm?)
Ap : aire de la section de la tige du goujon (Ap = nd%/4)

La résistance ultime au cisaillement Vgp d'un goujon est donc égale a la plus petite des valeurs
données par (5.38) :

Vrp = min(VRgy, Vg2) (5.39)

La valeur de la résistance ultime au cisaillement Vgp ainsi obtenue est valable dans le cas d'une dalle
pleine (sans tole profilée) lors d'un calcul plastique de la résistance. Le tableau 5.42 contient, selon le
type de béton et le diametre du goujon, la valeur numérique de Vgp selon (5.39)

Lors d'un calcul élastique de la résistance ultime des sections mixtes, le glissement relatif entre la
dalle et la poutre métallique doit étre limité afin de garantir un comportement élastique de la poutre
mixte. Dans ce but, la valeur donnée par (5.38 a) doit &tre multipliée par un coefficient de réduction o :

www.GenkCirilPDF.com (5:40)
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Selon la norme SIA 161, on peut admettre une valeur empirique du coefficient de réduction a = 0.6. Les
valeurs de Vgp, obtenues en tenant compte de cette réduction, sont également contenues dans le

tableau 5.42.
Tableau 5.42 Résistance ultime au cisaillement Vgp des goujons 2 téte.
Calcul plastique Calcul élastique
Diametre d Béton Béton | Béton= | Béton Béton Béton Béton Béton
du goujon B25/15 | B30/20 | B35/25 | B25/15 | B30/20 | B35/25 | B40/30 | B45/35
13 mm 33kN 39kN 42 kN 20kN 23 kN 26 kN 30kN 33kN
16 mm 50 kN 58 kN 63 kN 30kN 35kN 40 kN 45 kN 50kN
19 mm 70 kN 82 kN 89 kN 42 kN 49 kN 56 kN 64 kN 71 kN
22 mm 94 kN 111kN | 120kN | S56kN 66 kN 75 kN 85kN | 95kN

Si la dalle comporte une tdle profilée, la résistance ultime des goujons doit étre réduite dans certains
cas. Cette réduction est due au fait que les goujons sont noyés dans des nervures de béton et qu'ainsi, les
efforts entre les goujons et le béton sont transmis dans un volume de béton plus faible. On se référera au
volume 11 pour une analyse détaillée de cette influence.

L'Eurocode 4 (8§ 6.3.2.1) propose les deux formules suivantes pour déterminer la résistance au ci-

saillement Prg des goujons a téte (il faut prendre la valeur minimale) :

Py = % 0.29 & & ok Eom
4%

Pry = ylo.sfu(naz2 /4)

14

Ju ¢ résistance ultime a la traction du matériau du goujon (< 500 N/mm?)
d :  diametre du goujon
a :  coefficient dépendant de la géométrie du goujon :
a=0.2[(id) + 1) pour3 <hid <4
a=1.0 pour h/d > 4
h :  hauteur totale du goujon
fek ¢ valeur caractéristique de la résistance a la compression du béton
Eqm :  valeur moyenne du module d'élasticité du béton
% @ facteur de résistance pour le cisaillement (7, = 1.25)

Résistance ultime des équerres

La résistance ultime des équerres clouées HVB a été établie assez récemment sur la base d'essais. Les

valeurs de résistance ultime Vgp ainsi obtenues sont rcponées au tablead 5.43. Indépendantes de la
direction de l'effort rasant, elles sﬁ valable.s

pour une dalle pleiww.lvvét.o

Snie

rlplﬁclvf de la résmtance, mais seulement
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En cas de calcul élastique de la résistance ultime des sections mixtes, il faut multiplier la résistance
ultime des équerres par un coefficient de réduction & pour les mémes raisons que celles mentionnées
pour les goujons (sa valeur peut étre prise égale 2 a=0.7) :

VRDel = @ VRD (5.41)

Les valeurs de résistance ainsi obtenues sont également reportées au tableau 5.43.

Tableau 5.43 Résistance ultime au cisaillement Vgp des équerres HVB.

Type d'équerre | Calcul plastique | Calcul élastique

HVB 80 23 kN 16 kN
HVB > 90 28 kN 19 kN

En présence d'une téle profilée, la résistance ultime des équerres devra éventuellement étre réduite,
comme dans le cas des goujons. Pour cela on consultera également le volume 11.

Calcul élastique de la connexion

Un calcul élastique de 'effort rasant est nécessaire lorsque la résistance des sections mixtes est
également établie avec un calcul élastique. Dans ce cas, I'effort rasant v,; dépend directement de l'effort
tranchant V (fig. 5.44(a)), comme pour la liaison dme-semelle d'une poutre composée & dme pleine
(sect. 5.5):

VS
Ip ngj

5.42)

Vel =

V : effort tranchant dans la section considérée

S¢ : moment statique de la dalle (de largeur b, par rapport 4 1'axe neutre de la section mixte
Iy : inertie de la section mixte

ng . coefficient d'équivalence élastique (4.111) (n,;= E;/ E()

Dans le domaine des ponts, il faut tenir compte des différentes valeurs du coefficient d'équivalence
élastique ng; en fonction du type de charge et des caractéristiques de la section. L'effort rasant v,
s'exprime donc ainsi (l'indice i correspond a la i-¢me charge dont il faut tenir compte) :

VS
Ve = Y ——¢

i=1 Ibi Peii

(5.43)

11 est utile de préciser que les efforts tranchants a considérer pour le calcul des efforts rasants sont
ceux dus aux charges appliquées aprés la réalisation de la liaison acier-béton. Il faut également
mentionner que les efforts rasants ne sont pas créés uniquement par des effotts tranchants, mais aussi par

d'autres types d'actio s tels que llﬁd lm i eB{Fait gﬁé ou une différence de
température. Ces di WW“ é ée ¢ ﬂnﬁ u fﬁgl
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(a) Calcul élastique. (b) Calcul plastique.

Fig. 5.44 Transmission de 1'effort rasant.

La vérification (ou le dimensionnement) d'un goujon se fait alors en comparant la valeur de dimen-
sionnement de 1'effort rasant vy qu'il doit reprendre a sa résistance ultime au cisaillement Vgp. Cela re-
vient donc 2 satisfaire la relation suivante :

VRD
vgdx < n—— 5.44
d r (5-44)
vqg : valeur de dimensionnement de I'effort rasant obtenue avec (5.43)
dx : longueur du trongon examiné
n . nombre de goujons sur la longueur dx

YR : facteur de résistance (yg = 1.1)

Pour des raisons pratiques de construction, on choisit en général des goujons identiques sur toute la
longueur de la poutre. On fait donc varier leur écartement e de fagon 2 s'adapter a la variation de I'effort
rasant a reprendre.

* Calcul plastique de la connexion

Le calcul plastique de l'effort rasant est possible lorsque la résistance des sections mixtes est
également établie avec un calcul plastique. Son principe ainsi que son application sont trés simples : les
connecteurs doivent étre capables de supporter l'effort rasant a I'état limite ultime de la poutre mixte
(rotule plastique développée). Le dimensionnement plastique est donc indépendant des charges
extérieures, qui interviennent cependant de fagon implicite, car elles influencent directement les
dimensions de la section de la poutre Pixte.

La connexion doit transmettre un effort rasant par unité de longueur vpl, permettant a la section de se
plastifier (fig. 5.44(b)). Cette transmission d'effort se fait sur une longueur /; égale 2 la distance entre un
point de moment nul et une rotule plastique, ou entre les sections oi ont lieu d'importantes variations de
l'effort tranchant (l'indice i désigne le i-éme trongon de poutre a considérer). Pour chaque trongon i de
longueur [;, 1'effort rasant F,; & transmettre est égal a : '

www.GenigCjyilPDF.com (5.45)
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En travée, 1'axe neutre de la section mixte est en général (lors d'un calcul plastique de la résistance)
dans la dalle, qui est partiellement fissurée; la force de compression F, agissant sur le béton est alors
identique 2 la traction F, due & la plastification de la poutre métallique. Si par contre I'axe neutre de la
section se trouve dans la poutre métallique, la connexion doit transmettre I'effort de compression F, di
la plastification de toute la section de béton. Pour chaque trongon i de poutre mixte sollicité par un
moment de flexion positif, l'effort rasant F,; obtenu par un calcul plastique vaut donc, selon la position de
I'axe neutre :

axe neutre dans la dalle : Fyi = Fqg = fjuAa (5.46 a)
axe neutre dans le profilé : Fy,j=F, = f. A, (5.460)

A, @ aire de la section d'acier du profilé
A @ aire de la section de béton (A¢ = berhc)

Sur appui, la dalle est fissurée et ne reprend aucun effort de traction. La connexion doit donc
reprendre l'effort de traction dd 2 la plastification de I'armature. L'effort rasant F,,; d'un trongon de poutre
sollicité par un moment de flexion négatif vaut dans ce cas :

Fyi = Fg = fys Ag 5.47)

La vérification (ou le dimensionnement) des goujons se fait alors en comparant I'effort rasant F,; 2 la
résistance de 1'ensemble des goujons situés sur le trongon i étudié. Cela revient donc 2 satisfaire la
relation suivante (dans laquelle le facteur de résistance yg n'intervient pas, car toutes les forces expriment
une résistance) :

Fy;i < njVrp (5.48)

n; : nombre de goujons sur le trongon i considéré
VRrp : résistance ultime au cisaillement d'un goujon

Le calcul plastique permet, au contraire du calcul élastique, d'adopter sur chaque trongon de poutre de
longueur /; un écartement e constant entre goujons. Si l'on a déja fait le choix du type de goujon (on
connait donc Vgp avec les tableaux 5.42 et 5.43), le nombre n; de goujons a répartir sur le trongon i est
donné par :

Fyi

n; 2 VD

(5.49)

Si par contre 1'écartement e est connu ou imposé par des dispositions de construction (on connait par
conséquent le nombre de goujons 7;), le choix des goujons doit alors se faire de fagon a ce que la relation
suivante soit satisfaite :

4
.Fvi
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11 est & noter que la disposition des connecteurs sur la poutre est soumise a certaines régles, qui sont
données dans les volumes 11 et 12.

Résistance au cisaillement longitudinal

La résistance de la liaison acier-béton peut étre limitée non seulement par les connecteurs, mais aussi
par la résistance au cisaillement du béton autour des connecteurs. Une vérification de l'effort de
cisaillement dans le sens longitudinal de la poutre est donc nécessaire. La figure 5.45 présente les plans
de cisaillement déterminants a considérer dans le cas d'une dalle mixte. La vérification de la résistance au
cisaillement longitudinal n'est cependant pas développée ici, car elle est abordée au volume 11.

Fig. 5.45 Plans de cisaillement longitudinal.

Exemple 5.6 Vérification d'une poutre mixte

Soit la poutre mixte définie 2 la figure 5.46. Elle est composée d'un profilé IPE 300 en acier Fe E 235
(fya= 235 N/mm?), d'une dalle en béton B 40/30 (fc= 195 N/mm?) et d'une tdle profilée. Sa portée [ est de
11.0 m alors que l'écartement a entre deux poutres est de 2.0 m. Lors du bétonnage de la dalle, on tiendra
compte de la présence d'un étai placé 2 mi-travée et d'une charge de montage de 1 kN/m2. Au stade définitif,
on tiendra compte des deux charges suivantes :

« finitions (chape + revétement) : valeur représentative égale 2 1.5 kN/m?2,

¢ charge utile : valeur représentative de 2.0 kN/m? et valeur de service de courte durée de 1.5 kN/m2.

Vérifier cette poutre mixte au stade de montage puis au stade définitif (comme il s'agit d'une poutre mixte
de bétiment, on négligera l'effet du retrait). Déterminer également le nombre de goujons a téte de dia-
metre 16 mm nécessaire pour assurer la connexion entre l'acier et le béton.

Systéme statique Section transversale To6le profilée
étai provisoire 110
i | = - - - =
o] - a0 [ ]
5500 5500
* IPE 300 w=120
11 000 .
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Largeur participante
Dans le cas d'une poutre simple, la largeur participante est donnée par (5.34):
bef = 2¢ +0201 =150+02-1.0-11 000 mm = 2350 mm > a =2000 mm, d'od
ber = 2000 mm

Caractéristiques de la section mixte

La section de la poutre mixte vérifiée dans cet exemple est la méme que celle qui a été traitée dans les
exemples 4.13 et 4.14. Son inertie et son moment plastique valent respectivement I, = 403 - 106 mm?
(exemple 4.13, avec ngy = Eg/ E; = 5.8, valable pour des charges de courte durée) et Mpy, = 359 kNm
(exemple 4.14, avec 1'axe neutre dans la dalle).

Charges & considérer
¢ Stade de montage :
Poids propre du profilé IPE 300 (selon les tables SZS C5) : g, = 0.42 kN/m
Poids propre de ladalle: g, = Y, hca = 25kN/m3-0.15m-2m = 7.50 kN/m
(comme simplification, on a pris la totalité de la hauteur de la dalle et négligé le poids de la tdle)
Charge de montage : gg = 1 kN/m?-a = 1kN/m?-2m = 2kN/m
Valeur de dimensionnement de la charge au stade de montage :
94 = Y6 (8at+ &) +1p90 = 1.3 (0.42kN/m + 7.50 kN/m) + 1.5 - 2.0kN/m = 13.3 kN/m
* Stade définitif :
Poids propre du profilé etde ladalle: g, + g, = 7.92 kN/m (identique au stade de montage)
Finitions : gg= 1.5kN/m2-a = 1.5kN/m?.2m = 3.0 kN/m
Charge utile : g,= 20kN/m?-a = 20kN/m?2-2m = 4.0 kN/m
Valeur de dimensionnement de la charge au stade définitif :
4= Yo 8a+t8c+80)+ 70 qr= 1.3(7.92kN/m +3.0kN/m) + 1.5- 4.0kN/m = 20.2 kN/m
Valeur de service de la charge utile : gger, courr = 1.5 kN/m?-g = 1.5kN/m?-2m = 3.0 kN/m

Vérification au stade de montage
e Viérification de la sécurité structurale (calcul élastique de la résistance) :
La résistance 2 la flexion du profilé IPE 300 est donnée par :
Myz = fya Wy= 235 N/mm? - 557 - 103 mm3 = 131 - 106 Nmm = 131 kNm
Valeur de dimensizotmement du moment de glexion sur l'appui intermédiaire créé par I'étai :
12 .
My= Qd(s ) - 13 3kN/ms(11 m/2) = 50.3 kKNm
Le profilé IPE 300 est donc suffisant, car la relation (5.35) est vérifiée :
M 1
My= 503kNm < —22 _ %“INE = 119kNm
’m .
On peut vérifier la nécessité de 1'étayage en calculant la valeur de dimensionnement du moment a mi-
" travée, dans le cas ol il n'y a pas d'étai :
g4? 133KN/m(11m?

My= g = 8 = 201 kNm
La présence d'un étai 3 mi-travée se justifie donc absolument, car sinon, la relation (5.35) ne serait pas
satisfaite.

e Veérification de 'aptitude au service :
La valeur de la fleche maximale sous I'effet du poids propre du profilé et de la dalle peut étre obtenue A
l'aide de la figure 5.4. Avec I =83.6 - 105 mm?*, M =0 et Ma = — 0.125 (en considérant une poutre 2
deux travées de 5.5 m de portée), on obtient wy = 2.2 mm, ce qui ne nécessjte pas de mesure particuliere.
On peut vérifier que ceci ne serait pas le cas sans étayage, ou l'on aurait en effet une fleche wy = 86 mm.

Cote v (A Y PPy e oin
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Vérification au stade définitif

e Vérification de la sécurité structurale (calcul plastique de la résxsta.nce)
La résistance 2 1a flexion de la section mixte est donnée par Mpp = 359 kNm (voir ci-dessus), tandis que
la valeur de dimensionnement du moment de flexion vaut (la figure 5.38 montre qu'elle ne dépend pas de
la présence d‘un étai lors du montage) :

ga? 202 kN/m (11 m)?
Ma="¢g~ = 8
La section mixte est suffisante, puisque la relation (5.36) donne :

M
M= 306kNm < —2& - 15%%"‘—’—“— = 326 kNm

= 306 kNm

¢ Vérification de 1'aptitude au service :
La fleche de la poutre mixte, due a la charge gser, courn vaut :

w 5 Gser.court _ 5 3.0 kKN/m (11 m)4 = 0.007Tm= 7 mm
47384 E,I 384 210 106 kN/m2 - 403 - 166 m*~

L'aptitude au service est donc vérifi€e, puisqu'on respecte la valeur limite indicative donnée au ta-
bleau 2.7 pour un élément porteur principal :

] 11 000 mm

W4-7mm£350 350 = 31 mm

Calcul du nombre de goujons
Etant donné que la résistance des sections est calculée par la méthode plastique, le nombre de goujons
nécessaire sera également déterminé a l'aide de cette méthode en considérant le trongon entre appui et mi-
travée (I; = 5500 mm). Comme I'axe neutre plastique se trouve dans la dalle (exemple 4.14), I'effort rasant &
transmettre correspond 2 la plastification de la section d'acier. I est donné par (5.46 a) :
Fyi= fyaAg= 235 N/mm? - 5380 mm? = 1260 103N = 1260 kN
Selon le tableau 5.42, la résistance ultime au cisaillement d'un goujon de diamétre 16 mm vaut
Vrp = 63 kN. Le nombre de goujons nécessaire sur la demi-longueur de la poutre est donc (5.49) :
n oz oy LOOKN o0
i 2y = kN - goujons
ce qui correspond 2 un écartement e des goujons de :
e= %' = 5502'% = 275 mm
Les dispositions constructives relatives a la connexion sont détaillées dans le volume 11.

5.9 Eléments a parois minces

5.9.1 Domaines d'application et fabrication .

On appelle éléments a parois minces les éléments porteurs constitués de tdles profilées ou de profilés
dont la section est obtenue par fagonnage a froid d'une tble mince plane (§ 3.2.4). Les principaux
avantages des éléments & parois minces sont la possibilité qu'on a de leur donner des formes tres variées,
utilisant au mieux la matiere, ainsi que leur facilité de fabrication et de montage.

Le matériau de base est l'acier de construction courant, possédant souvent une limite d'élasticité f,
plus élevée due au laminage a de petites épaisseurs, et présenté sous forme de bobines (pour les tdles) ou
de feuillards (pour les profilés) ces derniers étant obtenus par lantinage 4 chaud ou & froid dans des
épaisseurs variant de 0.5 3 5.0 mm. Lgs tbles nunc ont en ﬁﬁﬁ? vanisées a chaud en continu et, si

nécessaire, revetueswaNu a mdla Mll ngi que leur aspect.
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Les deux procédés les plus courants pour transformer une t6le mince plane sont :

* le profilage en continu, dans une machine a galets entrainés par une force motrice, pour la fabri-
cation des tdles profilées et des profilés formés 2 froid,

e le pliage, dans une presse a matrice ou une plieuse a bras, pour les profilés formés a froid de
longueur limitée.

La section ainsi obtenue est identique sur toute sa longueur. Cette section est formée d'éléments plans et
arrondis juxtaposés et comporte souvent des raidisseurs en forme de rainures et de plis. Elle est
caractérisée, a cause du procédé de fabrication, par une épaisseur mince mais constante du matériau.

Les toles profilées sont principalement utilisées dans les dalles mixtes, les bardages de fagade et les
couvertures de toiture, tandis que les profilés formés a froid le sont surtout en tant que pannes de toiture
et filieres de fagade. Il existe une tendance actuelle 2 utiliser ces éléments a parois minces non seulement
pour les éléments secondaires, mais aussi pour les éléments porteurs principaux tels que cadres de halles
industrielles, hangars agricoles et pylénes de lignes électriques.

La figure 5.47 donne des exemples de tbles profilées utilisées en fagade, en toiture et pour des
planchers. La hauteur des t6les peut varier d'environ 30 a 180 mm et leur épaisseur de 0.6 2 1.5 mm. Les
toles profilées ne doivent pas seulement reprendre des actions telles que le vent ou les charges utiles dans
un bitiment, mais elles servent souvent de coffrage (dalle mixte) ou de support d'isolation (toiture). Lors
de la construction, elles servent de plate-forme de travail et de coffrage. En fagade, les t6les constituent,
en plus de leur fonction principale d'enveloppe, un élément décoratif important.

Toles de fagade (bardage) Toles de toiture (couverture) Téles de plancher (dalle mixte)
28252 50295 ¥8a51
W : '} Av) vl 5
“H_ U N B
" 775 21035 1 1 460 2975 | ; 600 '
* - ! ? '+“_———+
70 2175 55280
29 457 -
1 630 21105 i Bt 750 21035 i i 600 a 800 1
A - ? * -+ +

Fig. 5.47 Exemples de tdles profilées.

La figure 5.48 illustre quelques types de profilés formés a froid, utilisés en général dans les structures
de batiment. Les formes usuelles sont les Z, les C et les 1. Les formes en X possédent plusieurs avantages
par rapport a celles en C, tels que résistance ultime et rigidité a la torsion plus grandes pour une masse
égale. En général, la hauteur de ces profilés varie de 80 & 250 mm et leur épaisseur de 1 2 5 mm. Etant
donné qu'il s'agit d'éléments porte leur régsis pltimlﬁwgressioﬁ, a la flexion, a la torsion)

Eprst

et leur rigidité (fRAAPAAIN\fordionRIIF) ic@ es FWak e_s€n®lm considérer lors du

dimensionnement.
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Pannes / Filitres Profils Bacs de bardage
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Fig. 5.48 Types de profilés formés a froid.

5.9.2 Dimensionnement

Les éléments plans constituant les éléments a parois minces sollicités par des contraintes normales de
compression ou des contraintes tangentielles sont sujets au voilement. Etant donné que leur élancement
(rapport largeur/épaisseur) est en général assez grand, la contrainte critique de voilement est relativement
basse; la mise en place de raidisseurs pour éviter ce phénomeéne est difficile et colteuse. Il est donc
nécessaire d'utiliser la résistance post-critique de I'élément comprimé ou cisaillé, bien qu'elle fasse appel
a des méthodes d'analyse plus complexes (vol. 11).

On retrouve ainsi un comportement semblable 2 celui des poutres composées a 4me pleine (sect. 5.5),
dont les différents éléments ne satisfont pas les conditions d'élancement nécessaires pour pouvoir tenir
compte de la section entiére lors de I'évaluation de sa résistance ultime. La notion de largeur efficace bof
est donc également utilisée, comme le montre la figure 5.49 pour l'aile comprimée d'un élément & parois
minces (il en serait de méme pour la partie inférieure de I'élément en cas de moment négatif). Notons que
la partie comprimée de I'dme de tels éléments doit également étre réduite dans certaines conditions, et
qu'on peut parfois tenir compte de la réserve plastique a disposition dans la partie tendue de la section.
Des précisions sur les détails de la procédure de dimensionnement des éléments a parois minces et de
leurs éléments de fixation [5.7] sont contenues dans le volume 11.

______ répartition réelle
modele de calcul

l

N o
Fi\g/\gmls\céyoﬁ gi@dﬂa!l@ompt!txe Idlun él&Q&nt a i)a(r:op mlzxre!
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6.1 Introduction

Les structures métalliques sont pour la plupart constituées de barres fléchies, comprimées ou
simultanément comprimées et fléchies (fig. 6.1). Si l'on utilise en général le terme de «poutre» pour les
barres fléchies, on emploie celui de «colonne» (ou «poteau») pour les barres comprimées, et celui de
«poutre-colonne» pour les barres a la fois comprimées et fléchies.

l
(Il_'ml&.) & - {'Am 27

Barre fléchie Barre comprimée Barre comprimée et fléchie

Fig. 6.1 Modes de sollicitation d'une barre.

Le but de ce chapitre est de permettre le dimensionnement des éléments comprimés, avec ou sans
flexion. Pour ne pas trop alourdir la matiere abordée ici, 1a théorie de base du flambage élastique et de la
résistance ultime au flambage est exposée au chapitre 10. Le présent chapitre ne contient donc que les
indications nécessaires au dimensionnement de colonnes ou de poutres-colonnes. Pour atteindre cet
objectif, ce chapitre est structuré de la mani¢re suivante :

» Section 6.2. Les principes de dimensionnement des barres comprimées sont d'abord rappelés. Les
bases des vérifications de la sécurité structurale et de 1'aptitude au service sont ensuite examinées.

* Section 6.3. Les barres comprimées formées d'un profilé laminé sont étudiées. On examine
successivement 1'effet d'un effort normal (colonne), celui d'une interaction entre un effort normal
et un ou des moments de flexion (poutre-colonne) ainsi que le flambage par flexion et torsion.

* Sections 6.4 4 6.6. Les cas particuliers des barres étrésillonnées (sect. 6.4), des poteaux mixtes
(sect. 6.5) et des éléments a parois minces (sect. 6.6) sont successivement examinés en détail.

Précisons encore que les barres comprimées ne sont en régle générale pas isolées du reste de la
structure; leur comportement est de ce fait influencé par I'ensemble des barres auxquelles elles sont liées
(citons par exemple les barres comprimées des treillis et les colonnes de cadres). Pour tenir compte de
ceci, le comportement d'ensemble d'une structure peut étre étudié en décomposant ses éléments
comprimés en barres de remplacement, analysées indépendamment les unes des autres. Ce principe est
largement utilis€ pour I'étude de la stabilité d'ensemble des cadres présentée dans le volume 11.

6.2 Principes de dimensionnement

6.2.1 Rappel de la théorie du flambage

Quelques notions examinées au chapitre 10 sont rappelées ici, car elles servent de base au dimen-
sionnement des éléments comprimés examinés dans le présent chapitre. La figure 6.2 illustre pour cela le

evidence s nonon A ADIALI £l B Tab b LR e ey T 1T 4
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* Le flambage par bifurcation constitue la base de la théorie linéaire du flambage élastique exa-

minée 2 la

section 10.2. Ce phénomene est caractérisé par la charge critique de flambage élastique

N¢r, ou charge d'Euler Ng (10.2) :

n2 EI

2 6.1)
K

cr =

E : module d'élasticité
I : inertie de la section par rapport 2 I'axe perpendiculaire au plan de déformation
lg : longueur de flambage

La longue
Ersatzstab

ur de flambage est égale 2 la longueur de la barre biarticulée fictive (en allemand
) qui aurait la méme charge critique que la barre considérée. C'est aussi la distance entre

deux points d'inflexion de la déformée. La figure 6.3 indique la longueur de flambage /x d'une
barre comprimée pour différentes conditions d'appui.

* Le flambage par divergence représente le comportement réel des barres industrielles (§ 10.3.1). La
résistance ultime au flambage N correspondante s'exprime ainsi (10.28) :

initiale

Weot

(a) Systime statique.

déformée (17 ordre)

Nx = okA = kfyA = kNp; 6.2)

: contrainte de flambage

: aire de la section

: coefficient de flambage (x = ok/fy = Nx/Npp
: effort normal plastique

comportemnent €lastique

flambage par bifurcation

Ner 4o o o oo o 282880 PRI DITIICE

Nk

N\

ar div ce
iy

. B
™ .

wo Wiot A,E A,K =1 K/ i

(b) Flambage par bifurcation et par divergence. ' (c) Résistance ultime au flambage.
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CAS GENERAL CAS LIMITES DES CONDITIONS D'APPUIS
Appuis élastiques Barre tenue transversalement Barre non tenue transversalement
"NT "\NT | T
1 - 1 ] t 1 1
NT o)« i i |
! | Ix i i Ix i —_— ) ]
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Fig. 6.3 Longueur de flambage d'une barre comprimée.

11 est intéressant de relever que le moyen le plus économique pour augmenter la résistance ultime au
flambage d'une barre comprimée est généralement de diminuer sa longueur de flambage, en disposant des
appuis intermédiaires, plutdt que de modifier ses conditions d'appui. Notons que la force que doit
reprendre un appui intermédiaire pour constituer un point fixe est trés faible : I'expérience montre qu'elle
est de I'ordre de 1 % de l'effort normal de compression sollicitant la barre.

Il a été démontré au paragraphe 10.3.1 que le flambage des barres industrielles correspond a un
flambage par divergence (fig. 6.2(b)), et non pas & un flambage par bifurcation, a cause des imperfections
qu'elles contiennent. Les imperfections les plus influentes sont (§ 10.3.3) :

¢ la déformée initiale de la barre,
¢ les contraintes résiduelles présentes dans leur section.

Des études expérimentales ont montré que la résistance ultime au flambage Nx des barres comprimées
était comprise dans la bande de dispersion illustrée & la figure 6.2(c), ot Ng est donné en fonction de
I'élancement Ax :

Ag = li (6.3)

i : rayon de giration de la section de la barre par rapport & 1'axe perpendiculaire au plan de dé-

formation (i=+/I/A)

Les résultats des travaux d'une commission de la CECM (Convention européenne de la construction
métallique), chargée d'étudier le comportement des barres comprimées, ont montré qu'il était possible de
considérer trois courbes de flambage fondamentales pour 1'ensemble des barres comprimées utilisées
couramment dans la pratique. Ces trois courbes, représentées a grande échelle a la figure 6.4, font
intervenir les notions suivantes, qui permettent d'utiliser les mémes courbes quelle que soit la nuance
d'acier des barres comprimées :

» 1'¢lancement limite élastique Af correspond 2 l'intersection de la courbe donnant N, avec l'effort
normal plastique Np (fig. 6.2(c)). Il s'exprime par (10.25) :

www.GeﬂTéCEj%ilPDF.com €
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et sa valeur numérique vaut :

— Ag = 94 pour de l'acier Fe E 235,
— Ag = 87 pour de l'acier Fe E 275,
— A = 76 pour de l'acier Fe E 355,
— Ag = 67 pour de l'acier Fe E 460;

* le coefficient d'é¢lancement ZK est défini comme le rapport entre les élancements Ag (6.3) et
AE(64):

) Ag = A_E 6.5)

Une représentation analytique des trois courbes de flambage est donnée dans les normes de cons-
truction métallique (par exemple SIA 161 ou Eurocode 3). On consultera ces dernieres pour les indica-
tions concernant leur domaine d'application, qui dépend essentiellement de la répartition des contraintes
résiduelles dans la section. Il est en général le suivant :

e courbe a: applicable aux sections dont les fibres extrémes dans la direction de flambage
considérée sont sollicitées par des contraintes résiduelles de traction ou des sections libres de
contraintes résiduelles (par exemple les profilés tubulaires ou les profilés recuits),

e courbe c: applicable aux sections dont les fibres extrémes dans la direction de flambage
considérée sont soumises a des contraintes résiduelles de compression (par exemple les profilés en
double té flambant selon leur axe faible, les corniéres ou les fers ronds et carrés),

» courbe b : applicable aux profilés en double té flambant selon leur axe fort, ainsi qu'a tous les cas
ne faisant pas partie des courbes a et c.

L'Eurocode 3 (§ 5.5.1) définit une quatriéme courbe de flambage (courbe d), qui s'applique aux
profilés laminés en double té et aux sections composées a dme pleine dont l'épaisseur des ailes dépasse
respectivement 100 mm et 40 mm.

Les tables SZS C4.1 contiennent des tableaux donnant directement la résistance ultime au flambage
d'une barre comprimée en fonction du type de section, du type d'acier, de la direction du flambage et de la
longueur de flambage lg. Elles représentent un outil de travail dont l'utilisation permet d'éviter de
nombreux calculs, mais qu'il s'agit de mettre en ceuvre en vérifiant soigneusement les conditions d'appli-
cation.

Les courbes de flambage européennes ont été établies pour des barres comprimées respectant certaines
conditions, dont les plus importantes sont :

 barres biarticulées de sections constantes soumises & un effort normal constant,

* sections constituées avec des profilés européens, des tubes ou avec des profilés composés a dme
pleine ayant des parois suffisamment épaisses pour qu'il n'y ait pas de voilement,

* flambage par torsion empéché.

Ceci implique que les courbes obtenues ne sont strictement applicables que si ces conditions sont
respectées, ce qui est rarement le cas dans une structure réelle ol I'on est presque toujours confronté a des
cas particuliers qui peuvent étre traités a 1'aide de barres de remplacement, comme par exemple :

e les barres comprimées des treillis (encastrements élastiques aux extrémités) (§ 5.7.4),

o e ot G EECRIIPDE . com
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les barres étrésillonnées (sect. 6.4),

les barres formées de sections & parois minces sujettes au voilement (sect. 6.6),
les montants de cadres (encastrements élastiques dans les traverses) (vol. 11),
les barres sollicitées par un effort normal variable [6.1] [6.2],

les barres a section variable [6.1] [6.2].

- - - - L J

Dans tous ces cas, la méthode la plus rapide consiste a déterminer la longueur de flambage g d'une
barre de remplacement au moyen d'un calcul élastique. 11 est alors possible de déterminer son élancement
Ak et de calculer ensuite sa résistance ultime au flambage, en utilisant I'une des courbes de flambage de la
figure 6.4.

6.2.2 Sécurité structurale

Barre comprimée

La vérification de la sécurité structurale d'une barre comprimée consiste a contrdler la relation
suivante, conforme au principe de dimensionnement exprimé par (2.13) :

Nk
Ng<s == 6.6
d= (6.6)

N4 : valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression
Nk : résistance ultime au flambage :
¥R : facteur de résistance

Précisons que les efforts de compression (N4 et Ng en sont des exemples) sont admis positifs dans
I'ensemble de ce chapitre de fagon a ne pas alourdir la notation, méme si celle-ci n'est pas conforme 2 la
convention de signe établie au paragraphe 1.4.3.

Barre comprimée et fléchie

La vérification de la sécurité structurale d'une barre comprimée et fléchie peut se faire de deux
manieres :

* soit en déterminant les efforts intérieurs en tenant compte des effets du second ordre (§ 10.3.2); la
sécurité structurale de la barre est alors assurée si sa résistance en section, compte tenu des effets
du second ordre, est suffisante (4.80) :

Ny My
+ < 6.7
Nplwr ~ MplmR @7

Ng : valeur de dimensionnement de 1'effort normal de compression

Np; : effort normal plastique

M, : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion du second
ordre

Mp; : moment plastique

¢ soit avec deg {o Wim tion, e él =ipt i D_‘ rtw jer ordre majorés par
un facteur m iaﬁéhir E‘J %ZjTtpét see mla relation suivante
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montre un exemple d'une telle formule d'interaction, sur laquelle nous reviendrons plus loin

(6.14):
Ng 1 O Mg max
. <
Nem T | Ny | Mpim ©8)
1--2
Ner
Ny : valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression

Nk : résistance ultime au flambage (6.2)

(...) : facteur d'amplification pour tenir compte des effets du second ordre

N¢r : charge critique de flambage élastique (6.1)

o : coefficient défini au paragraphe 6.3.2

M, : valeur de dimensionnement du moment de flexion du premier ordre

Mp : résistance ultime 2 la flexion, définie au paragraphe 6.3.2 par (6.20) pour les barres de
section quelconque et par (6.21) pour les barres réalisées avec des profilés laminés en
double té

L'Eurocode 3 (§ 5.5.1) établit les éléments de base du calcul du flambement des éléments de cons-
truction métallique selon les mémes principes que ceux énoncés ci-dessus. Il y est également permis de
remplacer la vérification du flambage par une vérification de la résistance en section, a l'aide d'un calcul
de second ordre tenant compte d'imperfections initiales sur les barres comprimées.

Le contenu du présent chapitre constitue essentiellement une explication des méthodes de dimen-
sionnement et du principe des formules d'interaction pour la flexion composée 2 utiliser pour quelques
cas particuliers, souvent rencontrés dans la pratique.

6.2.3 Aptitude au service

L'aptitude au service d'un élément comprimé n'est en général pas déterminante. La norme SIA 161
recommande cependant de ne pas dépasser un certain élancement Ax des barres comprimées, de fagon a
éviter des problémes liés 2 leur déformation lors de leur mise en charge. Ces valeurs limites sont les
suivantes : '

e Ag = 250 pour les barres des contreventements et les éléments secondaires,
e Axg = 200 pour les éléments porteurs principaux,
* Ax = 160 pour les éléments faisant partie de constructions sollicitées a la fatigue.

Des indications complémentaires concernant des critéres 2 satisfaire pour assurer une bonne aptitude au
service des barres comprimées sont contenues dans le volume 11.

6.3 Profilés laminés

Les barres comprimées constituées de profilés laminés sont étudiées dans cette section. La matiére
correspondante est assez importante, étant donné qu'elle traite non seulement des barres uniquement
comprimées, mais également de celles qui sont soumises 2 une interaction entre un effort normal de

compression et un qu des mo e&é ﬁ i mwgmntre d els paragraphes les
différents cas de SOIMM l‘lé n mplg iques correspondants.
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Tableau 6.5 Structuration et contenu de la section 6.3.

N N+M, N+M, N+My+M, N

N N } .
‘N ’iu, ‘rl\M RMI,H’ l
(id | T (id

flambage hors plan | flambage hors plan flambage
et déversement et déversement par flexion
empéchés non empéchés et torsion
§6.3.1 §6.3.2 §6.3.3 §63.4 §6.3.5
exemple 6.1 exemple 6.2 T exemple 6.3 - - exemple 6.4

6.3.1 Effort normal

Dans le cas simple d'un profilé laminé soumis a un effort normal centré, il est nécessaire de trouver la
bonne longueur de flambage Ig (fig. 6.3 et § 10.2.1) permettant d'établir la résistance ultime au flambage
Ng. La vérification d'un profilé laminé soumnis a un effort normal centré se fait avec la relation suivante :

Ng < ;{ 6.9)

Ng : valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression
Ng . résistance ultime au flambage

Il est important de préciser qu'il est nécessaire de vérifier (6.9) pour le flambage selon les deux axes
principaux y et z, lorsque les longueurs de flambage respectives ne sont pas identiques. Si cela est
néanmoins le cas, il est alors suffisant de vérifier le flambage par rapport a 1'axe de faible inertie z.
Concernant les effets du poids propre sur une barre non verticale, des essais et des simulations effectués
dans le cadre de 1'élaboration des courbes de flambage de 1a Convention européenne de la construction
métallique [6.5] ont montré que cette charge transversale pouvait étre négligée, a condition que la
déformation qu'elle crée sur une poutre simple de portée ! = /g ne dépasse pas Ix/3500.

Exemple 6.1 Vérification d'une colonne comprimée tenue latéralement

Soit la colonne d'un cadre de halle telle que représentée a la figure 6.6. Elle est constituée d'un profilé
HEA 180 en Fe E 235 soumis 2 un effort normal de compression N. Des filigres horizontales, espacées de
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Fig. 6.6 Colonne comprimée tenue latéralement.

Les longueurs de flambage de la colonne n'étant pas identiques selon les axes y et z, il est nécessaire de
vérifier son flambage selon les deux axes principaux.

Flambage selon 1'axe de forte inertie
Le rayon de giration par rappott a l'axe fort d'un HEA 180 vaut, selon les tables SZS CS, iy=74.5 mm.
Comme la longueur de flambage de la colonne est égale A sa hauteur totale, soit Igy = 6000 mm, son
élancement vaut :
lky _ 6000 mm
Aky = iy ~ 745mm ‘
Le coefficient de flambage K, peut étre obtenu avec la courbe de flambage b de la figure 6.4. Avec un
coefficient d'élancement Agy = Ak, / Ag = 80.5/94 = 0.856, on obtient un coefficient de flambage K, = 0.69.
La résistance ultime au flambage selon I'axe de forte inertie vaut alors (6.2) :
Ng, = OgyA = K,fyA = 0.69 235 N/mm? - 4530 mm? = 735 10>N = 735 kN
La vérification avec (6.9) montre que la colonne ne flambe pas selon I'axe de forte inertie :

= 80.5

N
Nd=640st—&!=l%kE=668kN
‘m .
Remarquons que les tables SZS C4.1 indiquent une résistance ultime au flambage Ny, = 733 kN pour un
profilé HEA 180 en acier Fe E 23 ant une lon, de f1 Igy= 6000 mm. La différence, par
ailleurs insignifian\¢) Ad A KN/Afec 13 I’@@;Vel t sSEX@Ye]p3r 1a précision de Ia

lecture de la figure 6.4 et par les arrondis effectués.
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Flambage selon I'axe de faible inertie
Le rayon de giration par rapport 2 1'axe faible d'un HEA 180 vaut, selon les tables SZS CS, i; = 45.2 mm.
En admettant que les filieres constituent des appuis intermédiaires fixes (ce qui n'est le cas que si elles sont
fixées 2 un contreventement), la longueur de flambage de la colonne est €gale au quart de sa hauteur totale,
soit /g, = 1500 mm. Son élancement vaut alors :
lkz _ 1500 mm
Ak =5 = 252mm = 32
Le coefficient de flambage x; peut étre obtenu avec la courbe de flambage c de la figure 6.4. Avec un
coefﬁcxent d'élancement Ag, = Ag,/Ag = 33.2/94 = 0.353, on en tire un coefficient de flambage
= (.92, La résistance ultime au flambage selon I'axe de faible inertie vaut alors (6.2) :
Ng, = Og A = K f;A = 092235 N/mm? - 4530 mm? = 979 10°N = 979 kN
La vérification avec (6.9) montre que la colonne ne flambe également pas selon I'axe de faible inertie :

Ny = 640kN < — Mz 9719}‘N 890 kN
®r

Les tables SZS C4.1 permettent d'obtenir (en l'occurrence par interpolation) une résistance ultime au
flambage Nz, = 980 kN pour un profilé HEA 180 en acier Fe E 235 ayant une longueur de flambage
Igz = 1500 mm.

Si les filieres ne créaient pas d'appuis intermédiaires (on aurait donc /g, = 6000 mm), la résistance ultime
au flambage de la colonne vaudrait N ke = 366 kN. La vérification avec (6.9) montrerait alors que le flambage
selon 1'axe de faible inertie ne serait pas évité :

N
Nd=640kN >>_K1=M

1.1
®
Pour éviter ce flambage, il faudrait augmenter considérablement la section de la colonne, en choisissant par
exemple un profilé HEA 240 en acier Fe E 235.

= 333kN

6.3.2 Effort normal et moment de flexion selon I'axe fort

Principe de l'interaction

Examinons pour commencer le cas d'un profilé laminé soumis 2 une interaction entre un effort normal
de compression et un moment de flexion selon son axe de forte inertie. La figure 6.7 montre le systéme
statique et les sollicitations d'un tel élément. Cette figure illustre également les effets du second ordre qui
se manifestent dans un tel cas :

* La déformée initiale de la barre (wg a2 mi-hauteur) crée une augmentation du moment M du
premier ordre, en raison de l'excentricité de 'effort normal N par rapport 2 la position réelle de
I'axe de la barre. Elle est de ce fait soumise 2 un moment de flexion du second ordre P (§ 10.3.2).

¢ La résistance ultime au flambage Ng est influencée directement par la grandeur du moment de
flexion : plus le moment de flexion est grand, plus la résistance ultime Nx va diminuer.

Les moments de ﬂex1on du second ordre qui se manifestent dans ce cas proviennent donc 2 la fois de
I'excentricité de I'effort normal par rapport a la déformée initiale de 1a barre et de la présence d'un
moment de flexion.

Comme cela a été dit au paragraphe 6.2.2, il serait suffisant de vérifier la résistance en section d'une
barre comprimée et fléchie en tenant compte des efforts du second ordre. La norme SIA 161 donne des
indications pour ce type d'analyse. Pour éviter de devoir établir les efforts du second ordre, des formules

d'interaction ont été dévelo m nm Llcp E:F on rpﬁ:essue de vérifier les
deux phénomenes qW m \é |i é b
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Fig. 6.7 Sollicitations et comportement d'une barre comprimée et fléchie.

* la stabilité, avec les formules d'interaction tenant compte des effets du second ordre,
» la résistance en section, avec les efforts du premier ordre (sur la base de la théorie exposée a la
section 4.6).

Comme la résistance en section est examinée en détail au chapitre 4, il n'est pas nécessaire d'y revenir
ici. 11 est par contre utile d'expliquer le principe des formules d'interaction. Rappelons pour cela que la
vérification d'une barre soumise uniquement 4 un effort normal de compression peut se faire avec la
relation suivante, qui n'est rien d'autre qu'une formulation différente de (6.9) :

Nd

m <1 (6./10)

La vérification d'une barre soumise uniquement 2 un moment de flexion selon I'un de ses axes
principaux peut quant a elle se faire avec la relation suivante, correspondant a (5.8) dans le cas ou le
déversement est empéché :

My <
MRIvR

6.11)

Mp : résistance ultime 2 la flexion (sect. 4.3)

Comme la barre traitée dans ce paragraphe est en réalité soumise 2 un moment de flexion du second
ordre, il faut remplacer dans (6.11) le moment du premier ordre M par le moment du second ordre . Sur
la base de I'hypothese d'une déformée initiale de forme sinusoidale identique a celle admise pour la barre
simplement comprimée (§ 10.3.2), le moment du second ordre peut étre estimé avec le méme facteur
d'amplification que celui établi dans (10.22) :

www.Gef‘fieﬁE/’ﬂPDF.com (6.12)

Ner
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La vérification d'une barre simultanément comprimée et fléchie selon un de ses axes principaux peut
donc se faire en superposant (6.10) et (6.11), tout en intégrant dans cette derniere relation le moment du
second ordre établi avec (6.12). Cela donne la formule d'interaction suivante :

Na 1 Mg

+ <1
Nelvr ~ | _ Nd MRITR
Ner

(6.13)

La relation (6.13) est valable pour un moment de flexion M constant sur la longueur de la barre
(fig. 6.7). Si ceci n'est pas le cas et que le moment de flexion varie linéairement sur la longueur de la
barre (fig. 6.8(a)), on peut remplacer My par @ M ;nqy. On obtient ainsi une formule d'interaction qui a la
forme générale suivante :

N4 + 1 ©OMimax
N/ 1_& MRiyR
Ncr

<1 6.14)

Le coefficient @ tient compte du fait que les augmentations de N et de M ne sont pas liées, et que les
moments maximaux dus au moment de flexion M et au moment du second ordre, di A l'excentricité de
T'effort normal N par rapport a la déformée de la barre, ne se situent pas forcément au méme endroit; il est
donné par la relation suivante :

o= 06+ 04 z—dﬂﬂ > 04 (6.15)

d,max

Mdmax : valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal en valeur absolue
Mg min : valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment minimal en valeur absolue

La relation (6.15) permet de constater que le coefficient @ varie de 0.4 A 1.0 lorsque le diagramme des
moments est linéaire sur la longueur de la barre (le moment n'est alors causé que par des actions
extérieures 2 la barre). Quelques cas illustrant cela sont montrés 2 la figure 6.8(a).

Si une charge, ponctuelle ou linéaire, transversale 2 la barre (due par exemple au vent, a la neige ou au
poids propre d'une barre non verticale) agit entre ses deux extrémités, le diagramme des moments n'est
alors plus linéaire (ligne brisée ou parabolique) (fig. 6.8(b)). Il est alors nécessaire de considérer une
valeur de w = 1.0.

Les considérations ci-dessus sont volontairement assez générales, car elles n'ont pour but que
d'expliquer le principe de la vérification de la stabilité a 1'aide de formules d'interaction. Dans la suite
de ce paragraphe, nous allons examiner I'application de (6.14) en considérant de fagon séparée les cas o
le flambage hors plan (en 'occurrence selon I'axe de faible inertie) et le déversement sont empéchés
ou non.

L'Eurocode 3 (§ 5.5.4) propose pour la vérification des éléments comprimés et fléchis la relation
générale suivante :

Tt e VYRS O il PDF.com
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Mmin=0 Mpin=—Mpgy2
=06 w=04 N =10

q -
—ted
M M * N M
1
(a) Diagramme des moments linéaire. (b) Diagramme des moments non linéaire.

Fig. 6.8 Valeurs du coefficient @ pour quelques formes de diagrammes des moments.

Les valeurs des coefficients X, ky, et k; varient selon le type de section et le risque ou non de déversement.
D'autres coefficients de correction sont introduits, dépendant de l'allure du diagramme des moments le
long de la barre considérée. Les moments résistants sont également définis en fonction des classes de

section.

Flambage hors du plan et déversement empéchés

Pour le cas particulier de l'interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon l'axe de
forte inertie, la formule d'interaction (6.14) s'exprime de la fagon suivante :

Mgy max

Mdy,min :

Nd + 1 @y Mgy max
Ngy/®R 1- Ng Mpywm

<1 (6.16)

: charge critique de flambage élastique selon I'axe y, définie par (6.1)
: valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal selon

l'axe y

: coefficient défini par (6.17) lorsque la barre est appuyée latéralement a ses extrémités et

que le moment de flexion varie linéairement sur la longueur de la barre

: résistance ultime 2 la flexion selon 1'axe y, définie par (6.20) pour les barres de section

quelconque ou par (6.21) pour les barres réalisées avec des profilés laminés en double té

M .
@y = 06 + 0.4 A2 > 04 (6.17)

dy,max

valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal (en valeur absolue)
selon l'axe y

valdyh/d\ikgihsi @i ool Ve Defrep G@ifAM(en vateur absolue)

selon 'axe y
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Pour que la formule d'interaction (6.16) reste utilisable de fagon conservatrice, il est nécessaire
d'admettre une valeur de @ = 1.0 dans les cas suivants :

¢ sil'une des extrémités de la barre n'est pas appuyée latéralement (colonne faisant partie d'un cadre
non tenu transversalement, par exemple),
+ si la barre est chargée transversalement (diagramme des moments non linéaire).

On peut encore préciser qu'une vérification de la résistance en section est superflue lorsque w = 1.0, car la
formule d'interaction (6.16) contient implicitement dans ce cas déja la vérification de la résistance en
section.

Il est trés important de préciser que la formule d'interaction (6.16) n'est valable que dans les
conditions suivantes [6.3] :

* Labarre comprimée et fléchie est appuyée latéralement 2 ses deux extrémités.
¢ Le flambage hors plan (autrement dit le flambage selon l'axe principal ou il n'y a pas de flexion, en
I'occurrence 1'axe z) est empéché. Ceci est le cas si les conditions suivantes sont respectées :

Nk,

Ak; <05 et Ng< (6.18)

sz . coefficient d'élancement selon I'axe z défini par (6.5)

Le flambage hors plan ne peut en toute rigueur étre empéché que si la contrainte de flambage ok,
est supérieure a la limite d'élasticité fy; ceci est le cas lorsque le coefficient d'élancementA g, est
égal ou inférieur a 0.2 (fig. 6.4). Selon [6.4], il est toutefois possible d'admettre que la contrainte
de flambage soit 1égeérement inférieure 2 la limite d'élasticité; cela explique la valeur limite de
A gz <0.5 de la premiére condition a respecter dans (6.18).
La deuxi¢me condition exprimée par (6.18) permet de s'assurer que le flambage hors plan (en
T'occurrence selon I'axe faible) ne se produit pas avant celui selon 1'axe fort, dont il est tenu compte
dans la formule d'interaction (6.16).

* Le déversement de la barre, possible essentiellement pour des profilés en double té fléchis selon
leur axe de forte inertie, est empéché. Ceci est le cas si la longueur de déversement Ip) est infé-
rieure ou égale a la longueur critique de déversement /., (§ 5.2.2) :

ID < lc’- (6.19)

Rappelons que la détermination de la longueur critique est possible avec (5.5) a4 condition que
Ng/(Npi/yR) < 0.15. Si cette valeur est dépassée, on vérifiera la stabilité de la barre en admettant
que le déversement n'est pas empéché (donc avec la formule d'interaction (6.22)) [6.4].

¢ La formule d'interaction (6.16) est valable pour les barres prismatiques de section quelconque,
pour autant que l'on considére le moment élastique M}, comme résistance ultime a la flexion, a
Savoir :

MRy = Mely (620)

My s eMe Vi DF.com
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* Pour les profilés en double té, il est possible de considérer Mg comme étant égal a la résistance
ultime plastique a 1a flexion. En cas de flexion selon I'axe de forte inertie, on peut méme introduire
un moment plastique majoré, pour tenir compte de la forme du diagramme d'interaction M-N
(§ 4.6.2). On a ainsi pour le cas de la flexion selon 1'axe y une relation semblable a (4.83),
complétée par une valeur limite supérieure provenant du flambage :

1

Mgy = (I—AJ Mpy < (1 +0.2 N y/m) Mpiy (6.21)
24

Ay, : aire conventionnelle de 1'dme du profilé en double té

A : aire de la section transversale

Flambage hors plan et déversement non empéchés

11 a été admis jusqu'ici que le flambage hors plan et le déversement étaient empéchés (ce sont deux
conditions nécessaires pour appliquer la formule d'interaction (6.16)). D&s que 1'une de ces conditions
n'est pas satisfaite, il est important de tenir compte de ces phénomenes, car ils peuvent influencer d'une
fagon non négligeable la résistance d'une barre simultanément comprimée et fléchie. Les nombreuses
études effectuées dans le domaine ont permis d'établir des formules approchées pour traiter le cas des
profilés en double té soumis a.une interaction entre un effort normal de compression et un moment de
flexion. Nous en faisons ci-apreés une syntheése pour le cas de la flexion selon I'axe de forte inertie, le cas
de 1a flexion biaxiale étant examiné au paragraphe 6.3.4.

En cas d'interaction entre un effort normal de compression et un moment de flexion selon I'axe de
forte inertie y, il est possible de reprendre la formule d'interaction (6.16) en remplagant :

* Nky par Nk, car c'est le flambage selon I'axe faible qui est en principe déterminant,
* MRy par Mp, car la résistance ultime a la flexion correspondra a un déversement.

Ces modifications permettent d'établir la formule d'interaction (6.22 a). Cette relation prend la forme
de (6.6) lorsque le moment M est égal a zéro. Elle ne couvre cependant pas le cas ou l'effort normal serait
égal a zéro, pour lequel elle devrait prendre la forme de (5.7). Pour tenir compte de ceci, il est nécessaire
de vérifier également (6.22b) :

Na 1 Oy Mdy max
+ : <1 6.22a
Nkdwm | Na  MD/R ' ©222)
M
Maymax < Mp(m) (6.22b)
»®
Mp : moment de déversement calculé avec un coefficient 77 = 1 correspondant a un diagramme

de moment uniforme (§ 11.3.2)
Mp(m) : moment de déversement calculé avec le coefficient 71 correspondant au diagramme des
moments effectif (§ 11.3.2)

La référence [6.3] contient des e ations théorj la forme de (6 22 a), notamment
oo cpport 35 ek VA LDHES LD bos b TP e G0
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Relevons que 1a norme SIA 161 présente une formule d'interaction pour les barres comprimées et
fléchies, dont le flambage et/ou le déversement ne sont pas empéchés, formule qui n'a pas la méme forme
que (6.22 a), mais qui correspond en fait simplement a une autre représentation. La formule d'interaction
proposée par la norme SIA 161 est la suivante :

M

oy Mgy < —N (6.23)

®
MRy N : résistance ultime 2 la flexion selon I'axe y réduite a cause de 'effort normal N définie

par (6.24)

Na Ng
M ={1- 1- Mp £ oy M, 6.24
Ry,N ( NKz/m) ( Ncry) D y Mp(1) (6.24)

On relévera que la valeur limite de @, Mp(7) donnée pour Mgy N permet de retrouver (6.22 b) & partir
de (6.23) pour le cas particulier ol I'effort normal est égal a zéro.

Exemple 6.2 Vérification d'une colonne comprimée et fléchie tenue latéralement

Soit la colonne d'un cadre transversal de halle telle que représentée 2 la figure 6.9. Elle est constituée d'un
profilé HEA 280 en Fe E 235 soumis 2 un effort normal de compression N et 2 un moment de flexion M,
agissant 4 son extrémité supérieure. Des filieres horizontales, espacées de 1500 mm, sont nécessaires pour des
raisons constructives; elles sont fixées A un contreventement de fagade. La longueur de flambage selon 1'axe
fort correspond 2 lgy = 0.75 I = 4500 mm (cette valeur inférieure 2 I s'explique par le syst¢me statique du
cadre, qui est tenu latéralement, et par le rapport des inerties de la traverse et de la colonne (vol. 11)).

Vérifier cette colonne lorsque les valeurs de dimensionnement de 1'effort normal et du moment de flexion
valent respectivement Nj = 310 kN et M, =200 kNm.

Stabilité

Pour savoir avec quelle formule d'interaction la stabilité de cette colonne doit &tre vérifiée, il est d'abord
nécessaire de vérifier le flambage hors plan et le déversement.
» Flambage hors plan :

Le coefficient d'élancement selon I'axe z peut étre obtenu ainsi :

l 1500 mm Y A 214
- K _ DVmm : = Sk _ 214
Ay = i, = 70 = 21.4 dod Ag; = g =94 = 023 <05

La résistance ultime au flambage selon 'axe z peut &tre établie avec les tables SZS C4.1, avec lesquelles
on obtient, par interpolation, pour /g, = 1500 mm : .

N
Ng, = 2230kN dod Ny = 310kN < —X& = %
m .

On a ainsi vérifié les conditions exprimées par (6.18), ce qui permet d'affirmer que le flambage hors plan
est empéché.

» Déversement :
Comme Nd/(Npllng) =310kN/ (2290 kN / 1.1) = 0.149 < 0.15, il est possible d'établir pour un calcul EP
1a longueur critique de déversement avec (5.5b) majoré par (5.6). On a dans notre cas :

,c,=2.7w_\91,yg93?§dﬁieCiviIPDF.com

= 2030 kN
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Fig. 6.9 Colonne comprimée et fléchie tenue latéralement.

261 kNm/ 1.1 = 6150 mm

210 000 N/mm? ,\/
200 kNm

lep = 2.7-70.0mm (1 -0) '\/ 235 N/mm2
La condition (6.19) est donc satisfaite, puisque qu'en admettant de fagon conservatrice une longueur de

déversement Ip = 6000 mm (on néglige ainsi le fait que les filitres constituent un certain appui latéral),
ona lp <l = 6150 mm. Ceci permet d'affirmer que le déversement de la colonne est également empéché.

Vérification de la stabilité :
Comme le flambage hors plan et le déversement sont empéchés, la vérification de la stabilité de la
colonne peut étre faite avec (6.16). Pour pouvoir appliquer cette formule d'interaction, il est cependant

encore nécessaire d'établir les valeurs de Ny, Ncry, @y, et Mgy, avec respectivement les tables SZS C4.1,

(6.1), (6.17) et (6.21) :
Ngy = 2115kN
n2El, n2-210kN/mm2-136.7 - 106 mm*4
= (4500 mm)? = 13990 kN

+I§V%=GenLeGivilPDF.com

o, = 0.6
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1 1
Mgy = ( Aw) Mply = ( 056 o )261 KNm = 292 kNm
24

1-24 ~ 2.9730 mm?2

310 kN

. Ny
mais MRyS(1+0.2——-——)Mply=(1+0.2m

Ngy!vr
d'od Mg, =269 kNm
La vérification de la stabilité avec la formule d'interaction (6.16) montre que le profilé HEA 280 est
suffisant :

]261 kNm =269 kNm

N M, 0.6 - 200
4 1N Ad 21?;?11 + 1310 269/1.1 = 016+0.50 = 0.66 < 1.0
NKy/m 1- A MR)’/m . _ .
Nery 13 990
Résistance en section

Etant donné que le coefficient @), est inférieur a 1.0, il est nécessaire de vérifier la résistance en section de
la colonne. Pour une interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon l'axe y, la résistance en
section est & vérifier avec (4.85a) et (4.83) :

Mpy N Ng 1
Zpiy. iV _ —a_ .-
Mgy < » avee Mpiy N = (1 " ) (1 Aw) Mply < My,
T 24

Avec les valeurs tirées des tables SZS CS5, on obtient :
Npl = fyA = 235 N/mm2 - 9730 mm2 = 2290 - 103 N = 2290 kN

310 kN 1
Moy =| 1- 261 KNm = 248 KNm < M ,;, = 261 kNm
piy.N ( 2290kN/1.1) 2056 mm? piy
2-9730mm?

La vérification de la résistance en section montre que le profilé HEA 280 est suffisant :
M 248 kN
Mgy = 200kNm < —2 _ Z4BKNM _ 5y5 v,
'm .
On pourrait vérifier qu'un profilé HEA 260 en Fe E 235 ne serait par contre pas suffisant, tant pour la
vérification de la stabilité que pour celle de la résistance en section.

Exemple 6.3 Vérification d'une colonne comprimée et fléchie non tenue latéralement

Soit.la colonne d'un cadre transversal de halle telle que représentée 2 la figure 6.10. Elle est constituée
d'un profilé HEA 240 en Fe E 235 soumis a un effort normal N et 2 un moment de flexion M,, agissant  son
extrémité supérieure. Il n'y a pas de filiere horizontale qui pourrait constituer un appui latéral intermédiaire
pour la colonne. La longueur de flambage selon I'axe fort correspond a gy, = 0.9 I = 5.4 m (cette valeur
inférieure 2 I s'explique par le systeme statique du cadre, qui est tenu transversalement, et par le rapport des
inerties de la traverse et de la colonne (vol. 11)).

Vérifier cette colonne lorsque les valeurs de dimensionnement de 'effort normal et du moment de flexion
valent respectivement Ny = 135 kN et Mz = 145 kNm.

Stabilité

sécesavede v WM hiegea b L aritdd P DT CO T e o o



ELEMENTS COMPRIMES 249

I
Syst2me statique \~\\ &
\ ~..
REXTTRTRNY )
—
- ..
Q e 4
—— -~
—
- \‘\
| — .(—x_f'
1 T~ z
4+
- B,
F ~ =
~ N
. Y \ y l:‘lmbage selon
y/fss,\ ~.¥ Taxe fort
M
Fig. 6.10 Colonne comprimée et fléchie non tenue latéralement.
¢ Flambage hors plan :
Le coefficient d'élancement selon I'axe z peut étre obtenu ainsi :
! 6000 m = A 100
_ Kz _ oWWmm ! 4K 1V
Ak, = i, = 60mm = 100 d'od Ag, = e =94 = 1.06 > 0.5
La résistance ultime au flambage selon l'axe z peut étre étabhe avec les tables SZS C4.1. On obtient pour
= 6000 mm :
Nk,
Nk, = 908 kN d'od Ny=135kN < nI: 90??‘ = 825kN

Le flambage hors plan n'est donc en l'occurrence pas empéché, étant donné que le coefficient d'élan-
cement Ay est trop élevé, selon (6.18).

* Déversement :
Comme Ng/(Npy/yr) = 135 kN/ (1800 kN / 1.1) = 0.083 < 0.15, il est possible d'établir pour un calcul EP
la longueur critique de déversement avec (5.5b) majoré par (5.6). On a dans notre cas :

mari3- L) [E Fatre
- s, FERFRCAPIRDF. 6o
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La condition (6.19) n'est donc pas satisfaite, puisque I'on a Ip = 6000 mm > /., = 5070 mm. Le dé-
versement de la colonne n'est donc pas empéché.
»  Veérification de la stabilité :
Comme le flambage hors plan et le déversement ne sont pas empéchés, la vérification de la stabilité de la
colonne est  faire avec (6.22). Pour pouvoir appliquer cette formule d'interaction, il est cependant encore
nécessaire d'établir les valeurs suivantes :
n2El, =2 210kN/mm?.77.6-10% mm

oy = l[%y = (5400 mm)? = 5520 kN
Mgymin _
06+04 =06+0 =06 2
W= Mdymax

Mp = 154 kNm selon les tables SZS C4.1 pour Ip = 6000 mmet =1 (M = cste)
Mp(n) = 168 kNm selon I'exemple 11.5 pour 7 = 1.75 (correspond au diagramme réel des moments)

La vérification de la stabilité avec la formule d'interaction (6.22) montre que le profilé HEA 240 est

suffisant :
N, M, 1 1 0.6 - 145
d_, IN Oy Zdymax _ 90:/5{1 * T 154/}1 =0.164 +0.637 = 0.801 < 1.0
Nedmw - N Mpim AT 135 154
Ny 5520
M,
Mgymax = 145 kNm < o _ 1681"le = 153 kNm
Si I'on avait voulu vérifier 1a stabilité de la colonne avec (6.23), il aurait encore fallu établir la valeur de

Mpy N avec 6.24):

135 kN 135 kN
Mpy N = 1- 1-
’ 908 kN /1.1 5520 kN
mais Mgy,n S 0,Mp(n) = 0.6- 168 kNm = 101 kNm
d'od Mgy n = 101 kNm
La vérification de la stabilité avec la formule d'interaction (6.23) montre alors également que le profilé
HEA 280 est suffisant :

M
oy My, = 0.6-145kNm = 87kNm < :;N =

) 154 kNm = 0.836-0.976-154 kNm = 126 kNm

101 kNm
1.1

= 92 kNm

Résistance en section

Etant donné que le coefficient @) est inférieur a 1.0, il est nécessaire de vérifier la résistance en section de
1a colonne. Pour une interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon I'axe y, la résistance en
section est & vérifier avec (4.85a) et (4.83) :

Mgl}:,N N4 1
My, < , avec M =|1l- — M, <M
dy w ply.N ( N, I/YR) (1 _ Aw) ply ply

2A
Avec les valeurs tirées des tables SZS C5, on obtient :
Nyt = fyA = 235 N/mm?2 - 7680 mm2 = 1800 - 103N = 1800 kN
My, = fyZy = 235 N/mmZ - 744 - 103 mm3 = 175 106 Nmm = 175 kNm

1800 kN /1.1 1640 mm

s 1,0 VAW .G H&ETvilPDF.com

135kN 1
Mpy N =(1— ) 5~ | 175kNm =180 kKNm < M, =175 kNm
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La vérification de la résistance en section de ce profilé montre que celui-ci est suffisant :

M KN
My, = 145KkNm < ~2bN _1I5KNm _ o0 0
dy " 1.1

La stabilité ainsi que la résistance en section de la colonne étant satisfaites, on peut conclure que le profilé
HEA 240 en acier Fe E 235 est suffisant.

6.3.3 Effort normal et moment de flexion selon I'axe faible

Il est possible d'utiliser le méme principe d'interaction entre un effort normal de compression et un
moment de flexion selon I'axe de faible inertie, que celui utilisé au paragraphe 6.3.2 pour l'interaction
entre un effort normal de compression et un moment de flexion selon 'axe de forte inertie. Une différence
fondamentale existe cependant entre ces deux cas, 2 savoir qu'il ne peut pas y avoir de déversement
lorsque le moment agit selon 1'axe de faible inertie. C'est ainsi que la formule d'interaction (6.14) peut
s'exprimer de la fagon suivante :

N, M,
T 1 9 Mdamax | (6.25)
xim* | No Mo/
Ncrz

Nerz : charge critique de flambage élastique selon 1'axe z définie par (6.1)

Mgz max @ valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal selon
l'axe z

w; :  coefficient défini par (6.26) lorsque la barre est appuyée latéralement 2 ses extrémités et

' que le moment de flexion varie linéairement sur la longueur de la barre

Mg, : résistance ultime 2 la flexion selon 1'axe z définie par (6.28) et (6.29)

\ g
@ = 0.6 + 04 o 202 > 4 (6.26)

dz,max

Mg, max : valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal (en valeur absolue)
selon l'axe z

Mgy min : valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment minimal (en valeur absolue)
selon l'axe z .

Pour que la formule d'interaction (6.25) reste utilisable de fagon conservatrice, il est nécessaire
d'admettre une valeur de @ = 1.0 dans les cas suivants :

* si l'une des extrémités de la barre n'est pas appuyée latéralement,
¢ si la barre est chargée transversalement (diagramme des moments non linéaire).

Une vérification de la résistance en section est superflue lorsque @ = 1.0, car la formule d'interaction
(6.25) contient implicitement dans ce cas déja la vérification de la résistance en section.

Comme pour le cas de lmteracg entre N e Q, eﬂ]mant de préciser que la formule
d'interaction (6.25) n J



252

DIMENSIONNEMENT D'ELEMENTS

Le flambage hors plan (autrement dit le flambage selon I'axe principal ou il 'y a pas de flexion, en
I'occurrence 1'axe y) est empéché. Ceci est le cas, pour les mémes raisons que celles évoquées pour
(6.16), si les conditions suivantes sont respectées :

- N
Aky, < 0.5 et Ng < —};—fi (6.27)

ZKy : coefficient d'élancement selon 1'axe y défini par (6.5)
La formule d'interaction (6.25) est valable pour les barres prismatiques de section quelconque,

pour autant que l'on considere le moment élastique M., comme résistance ultime a la flexion, a
Savoir :

Mp, = Mg, (6.28)
Mg, : moment élastique selon I'axe z (M, = fy Wp)

Pour les profilés en double té, il est possible de considérer Mg comme étant égal 2 la résistance
ultime plastique a la flexion. On a ainsi pour le cas de la flexion selon 'axe z :

Mg, = My, (6.29)

6.3.4 Effort normal et flexion gauche

En cas d'interaction entre un effort normal de compression et de la flexion gauche (M, + My), la
vérification de la stabilité peut s'effectuer, selon la norme SIA 161, a l'aide de (6.30). Cette formule
d'interaction prend la forme de (6.23) lorsque le moment M, est égal a zéro. Elle est par ailleurs similaire
a la relation (4.86) utilisée pour la résistance en section d'un profilé laminé soumis 2 de la flexion gauche
composée; elle s'en distingue dans la mesure ol elle fait intervenir les éléments nécessaires pour tenir
compte du flambage et du déversement :

(-wv_éy—M )B . (&——LM" )p <1 (630)

MRy NI'TR MR, N'TR

Mpy N : résistance ultime 2 la flexion selon l'axe y réduite, définie par (6.24)
Mpg, N . résistance ultime a la flexion selon l'axe z réduite, définie par (6.31)
Wy, @7 : coefficients définis respectivement par (6.17) et (6.26)

2c

coefficient défini par (6.32)

(- Na \(y_Na
Mg, N = (1 NKz/}'R)(I Ncrz) Mpy, . (6.31)

N4 2c
+ %5 6.32
Nt b (6:32)

 avanee LW IR SGQRAIGEIVIIPDF.com
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Il est important de préciser que le contrdle de la résistance en section selon les indications de la
section 4.6 est également nécessaire, quand la stabilité d'une barre comprimée et fléchie est vérifiée avec
la formule d'interaction (6.30) dans les cas ou @y < 1.0ou w, <1.0.

6.3.5 Flambage par flexion et torsion

Comme présent€ au paragraphe 10.2.1, le flambage par flexion et torsion est le phénomeéne d'insta-
bilité d'une barre dont la déformation a la torsion n'est pas empéchée. Il a notamment été démontré que la
relation suivante exprimait I'équilibre d'une barre comprimée biarticulée (10.10) :

i& (Ner = Nery) Wer = Ner)) Wer = Nepg) = N2 28 (Nep = Nery) = N2 38 (Ner=Ner) =0 (6.33)

ic : rayon de giration pour le flambage par flexion et torsion (i% = y% + z% + Iy + I)/A)

N¢r ¢ charge critique de flambage €lastique de la barre (flambage par flexion et torsion)

Ncry @ charge critique de flambage élastique (flambage par flexion seule) selon I'axe y (axe fort)
(Nery =2 ELJIZ)

N¢rz ¢ charge cr1t1que de flambage élastique (flambage par flexion seule) selon I'axe z (axe faible)
(Nerp = 12 ELJ12)

Ncrp @ charge critique de flambage €lastique par torsion (Nerp=1GK + (n? E]a/l2)]/lc)

yc : coordonnée y du centre de cisaillement C

zc : coordonnée z du centre de cisaillement C

Iy : moment d'inertie sectoriel de la section (4.58b)
G : module de glissement

K : constante de torsion uniforme (§ 4.5.2)

La relation (6.33) est une fonction du troisi¢me degré de la charge critique de flambage €lastique N, par
flexion et torsion. La plus petite valeur N, des racines de cette équation correspond i la valeur de la
charge critique de flambage élastique par flexion et torsion recherchée.

Si la section de la barre possede un axe de symétrie selon I'axe y (c'est par exemple le cas des profilés
en U), on a z- = 0 et (6.33) se simplifie ainsi :

(Ner - Ncrz)[’%(Ncr =Nery)(Ney - Ncr(p)' Ngr )’%] =0 (6.34)

La charge critique N, de la barre est par conséquent donnée par la plus petite valeur déduite de (6.34) : la
premiére est égale & N, et 1a seconde peut étre calculée en annulant 1'expression entre crochets.

Dans le cas d'une section bisymétrique ou ayant un centre de symétrie (centre de torsion C et centre de
gravité G confondus, donc avec yc = zc = 0), I'expression donnant la charge critique s'écrit :

(Ncr‘Ncry) Ner—Nerp) (Ncr—Ncr(p) =0 . (6.35)

La charge critique Ny est par conséquent égale a la plus petite des trois valeurs Ny, Neyz €t Nerg
(fig. 6.11).

Remarquons en w é:lssr WEPI:’ er est alors nécessaire
de remplacer les axe W ﬁ j létgi mﬁq
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Ner 4\ “N

HR

I “ section avec

' \ G et C confondus ™\ !
| Y
\

flambage par torsion flambage par flexion
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Fig. 6.11 Charges critiques de flambage pour une section ayant les centres de torsion et de gravité confondus.

Pratiquement, dans la majorité des cas, on peut assimiler le flambage par flexion et torsion au
flambage par flexion seule, en calculant la résistance ultime au flambage N selon le paragraphe 6.3.1.
Pour les profilés en double té ou les barres a section fermée, I'erreur commise est négligeable. Par contre,
pour les sections dont la résistance a la torsion est faible (par exemple les corniéres, les sections cru-
ciformes ou les sections en t€), le flambage par flexion et torsion peut étre déterminant pour des barres 2
faible élancement. Dans ce cas, on établira le coefficient d'élancement ) k donné par (10 26) sur la base
de la charge critique N, établie a partir de (6.34) ou (6.35) :

= ’ N,
- pl
Ag = Nor (6.36)

11 est alors possible d'établir la résistance ultime au flambage N 2 l'aide des courbes de flambage
données a la figure 6.4. Ceci permet finalement d'effectuer le dimensionnement d'une section soumise au
flambage par flexion et torsion avec la relanon suivante :

Na < (6.37)

Exemple 6.4 Flambage par flexion et torsion

Soit une poutre 2 treillis de 1800 mm de hauteur statique. Un de ses montants est constitué d'une corni¢re
LNP 200 - 16 en acier Fe E 235 dont I'axe de symétrie est placé dans le plan du treillis (fig. 6.12).

Calculer la résistance ultime au flambage de cette barre, que I'on admettra soumise a un effort de
compression centré.

Caractéristiques géométriques
Les tables SZS C5 donnent les caractéristiques suivantes pour une corniere LNP 200 - 16 :
A=6180mm?, Ip=374-105mm?*, Ir=9.43-105mm*, vz; =78 mm, r = 16 mm
La valeur de la constante de torsion peut étre détermmé avec (4.36) :

wam wGlervlseCwﬂPDF com
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1800

Fig. 6.12 Montant d'une poutre 2 treillis.

Les coordonnées du centre de cisaillement valent :
t 16
yc= v;,—\IE 5= 78 - ‘IE 5= 66.7 mm
zc = O0mm (axe de symétrie)
Pour une corniére 2 ailes égales, I'inertie sectorielle I, vaut zéro.

Charge critique de flambage élastique
Le rayon de giration ic pour le flambage par flexion et torsion vaut :
37.4 - 105 mm* + 9.43 - 108 mm*

In+1
i%=y%+z%+‘ﬂA—C=(66.7mm)2+0+ 180 2 = 12 000 mm?2
Les charges critiques de flambage élastique valent alors respectivement :
n2El, w2210 kN/mm? - 37.4 - 105 mm*
Nem="p"" = (1800 mm)? = 23900kN
w2 Elr w2210 kN/mm? - 9.43 - 105 mm*
Neg=—"p— = (1800 mm)? = 6030kN
Quant 2 la charge critique de flambage par torsion, elle vaut :
2
Nerg = iz ck+=- ";I‘" — 5 B1kN/ mm?-0.524-105 mm* + 0) = 3540 kN
i ! 12000 mm

Comme la section présente un axe de symétrie par rapport a 1'axe 1, la charge critique de flambage
élastique par flexion et torsion N, doit satisfaire (6.34). Elle est donc égale au minimum entre

Ncr¢ =6030 kN et la plus petite valeur de N, qui annule l'expression suivante :
l% (Ncr - Ncrn) (Nc, - Ncrq)) - chr }% =0
Cette équation du second degré peut s'écrire sous la forme suivante :
(‘%— )%) chr - l% (Ner + Nepg) Ner + %Ncrn Nerg =0
La plus petite racine de cette équation vaut, avec les valeurs numériques établies précédemment :

Ny = 3330kN
Le flambage par flexion et torsion est donc déterminant, puisque N¢,=3330kN < Ngp¢= 6030 kN.

Résistance ultime au flambage _
La résistance ultime au flambage est obtenue en déterminant le coefficient d'élancement Ag avec (6.36) :

- [ P B R BEERiR DF . com
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En utilisant la courbe de flambage c, qui correspond aux corniéres, on trouve avec les tables SZS C4.1 un
« coefficient de flambage x = 0.747. La résistance ultime au flambage (en l'occurrence par flexion et torsion)
vaut alors (6.2) :

Nk = K Npj = k fyA = 0.747 - 235 N/mm? - 6180 mm? = 1080 - 103N = 1080 kN
11 est intéressant de comparer cette résistance ultime avec celle donnée par les tables SZS C4.1, 2 savoir
1232 kN, qui est en l'occurrence plus élevée de 14 % que la valeur de 1080 kN obtenue dans cet exemple.

6.4 Barres étrésillonnées

6.4.1 Principes de dimensionnement

L'idée 2 la base de la conception d'une barre étrésillonnée est de construire une barre comprimée avec
un minimum de mati¢re (§ 10.2.3). On utilise a cet effet deux ou plusieurs profilés (appelés membrures)
ayant leurs centres de gravité placés 4 une distance b et dont les sections sont solidarisées a intervalles
réguliers (/1) au moyen d'étrésillons (fig. 6.13). De cette fagon, on augmente considérablement l'inertie de
la barre par rapport & 1'un de ses axes de flexion, sans pour autant augmenter le poids d'acier.

T .

I

Exemples de sections

77
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L \membrures

N
Iy \

™~ étrésillon
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\‘\‘L ¥4
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Fig. 6.13 Principe d'une barre éurésillonnée et exemples de sections.

Le flambage de la barre étrésillonnée selon I'axe y h'est pas influencé par les étrésillons, au contraire
du flambage selon (ﬁz' t en ﬁm g j tﬂ ?&Fr Q istance entre les centres
de gravité de la sec Wx r :y ar tréscgte) .TLors du flambage selon
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l'axe z, la barre étrésillonnée se comporte comme une poutre Vierendeel (de fagon similaire aux poutres
ajourées) dont les montants sont constitués par les étrésillons. La figure 6.14 montre l'influence des
étrésillons sur la déformée de la barre lors du flambage selon 1'axe z : il se crée dans les membrures et les
étrésillons des moments de flexion et des efforts tranchants dus aux effets du second ordre.

I

Avec
étrésillons

Sans
étrésillons
h

I

h

———

ol

Fig. 6.14 Influence des étrésillons sur la déformée d'une barre étrésillonnée.

Sur la base de son comportement, le dimensionnement d'une barre étrésillonnée doit étre fait en
examinant les trois cas suivants :

¢ l'ensemble de la barre, pour examiner le flambage selon les axes z (ou les étrésillons jouent un
réle) et y (ol les étrésillons n'ont pas d'influence),

¢ une membrure prise isolément, pour vérifier son flambage entre deux étrésillons ainsi que sa
résistance en section,

¢ un étrésillon, pour vérifier sa résistance en section et sa liaison sur les membrures.

Ces différentes vérifications sont examinées en détail dans les paragraphes suivants.
L'Eurocode 3 (§ 5.9.3) propose une méthode compléte pour le calcul des barres étrésillonnées

(appelées «éléments comprimés a trqyerses de liaisgn»). Cette méth est semblable a celle présentée
ici, mais tient comyhd Xiefilfxtm eﬂr'@@ l.l'jiﬁt _dCIOm:'lité des étrésillons

(traverses de liaison).



258 DIMENSIONNEMENT D'ELEMENTS

6.4.2 Ensemble de la barre
Flambage selon 1'axe z

Comme cela est démontré au paragraphe 10.2.3, I'influence des étrésillons sur le flambage de la barre
étrésillonnée selon I'axe z peut étre considérée en tenant compte de 1'élancement idéalisé A, jq suivant :

Aia=NA2+ 23 (6.38)

A, : élancement de la barre étrésillonnée considérée comme monolithique (4, =1/ iy)
A1 : élancement d'une membrure entre deux étrésillons (A1 = Iy / iz1)

Rappelons toutefois que (6.38) repose sur les conditions suivantes :

» étrésillons suffisamment rigides et assemblés rigidement aux deux membrures,

+ élancement A1 des membrures entre les étrésillons inférieur a 50,

» Dbarre étrésillonnée composée de deux membrures (on appliquera (10.17) s'il y en a davantage) et
comportant plusieurs étrésillons (au minimum deux, car un seul étrésillon au milieu de la barre est
inutile, l'effort tranchant étant nul au milieu de la barre).

L'Eurocode 3 (§ 5.9.3.2) propose la relation suivante pour permettre de vérifier si les étrésillons
(traverses de liaisons) sont effectivement suffisamment rigides :

nly 5 10k
ho a
n : nombre de plans d'étrésillons

Ip : inertie d'un étrésillon dans son plan

hy : distance entre les centres de gravités des membrures (correspond a b)
Ir : inertie d'une membrure dans le plan des étrésillons

a : distance entre les axes des étrésillons (correspond a 11)

11 est encore utile de préciser que le calcul de l'inertie I, de la barre étrésillonnée considérée comme
monolithique (nécessaire pour I'établissement de 1'élancement A,) peut étre fait, selon la norme SIA 161
et I'Eurocode 3, en tenant compte de l'inertie propre des membrures pour autant que I'élancement A, < 75.
Pour 4, 2 150, l'inertie propre doit cependant étre négligée. Une interpolation linéaire est possible entre
ces deux limites, comme cela est illustré a la figure 6.15.

I; }  aveclinertie propre
des membrures

b \ sans l'inertie propre
2h1+241 (7)2 des membrures

241 (3] -
|

=Y

www.GenieCivilPPBF.cém

Fig. 6.15 Calcul de l'inertie /, de la barre étrésillonnée.
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La courbe de flambage a considérer, pour déterminer la résistance ultime au flambage Nk, 4 partir de
I'élancement A, ;g, doit étre celle correspondant au type de section des membrures (la courbe ¢ pour les
membrures constituées de profilés U ou de cornieres). La résistance ultime au flambage N, peut alors se
déterminer avec la relation suivante, semblable a (6.2) :

Nkz = K; Npj (6.39)
k; . coefficient de flambage de la barre étrésillonnée selon I'axe z
Np; @ effort normal plastique de I'ensemble de la barre (Np; =fy * 2 A1)

A1 : aire de la section d'une membrure

La vérification du flambage de 1'ensemble de la barre étrésillonnée selon 'axe z ou les étrésillons ont
une influence se fait alors avec la relation suivante :

Nk,
Ng < (6.40
a R )
Ng : valeur de dimensionnement de 1'effort normal agissant sur 'ensemble de la barre

Flambage selon 1'axe y

Le flambage de la barre étrésillonnée selon I'axe y est a vérifier en considérant le flambage selon
I'axe y des deux membrures sans tenir compte des étrésillons, ceux-ci n'ayant pas d'influence sur ce mode
de flambage. Pour pouvoir utiliser, dans les calculs, I'effort normal N repris par 1'ensemble de la barre
étrésillonnée, on raisonnera de la fagon suivante :

* la longueur de flambage /gy des membrures est égale a la longueur de flambage de la barre (le
tableau 5.32 donne les longueurs de flambage pour les barres faisant partie de poutres a treillis),
* linertie Iy, de la barre étrésillonnée est égale au double de l'inertie I d'une membrure (I, =2 Iy)).

La résistance ultime au flambage Ny est alors a déterminer, sur la base de I'€lancement Ay, = Iy / iy,
avec la courbe de flambage correspondant au type de section des membrures. On a ainsi

Nky = K, Np; 6.41)
Ky : coefficient de flambage de la barre étrésillonnée selon l'axe y

et la vérification du flambage de I'ensemble de la barre étrésillonnée selon 1'axe y se fait avec la relation
suivante :

Ng < Nn’? (6.42)

6.4.3 Membrures

Il a été indiqué au paragraphe 6.4.1 qu'une barre étrésillonnée pouvait étre assimilée A une poutre

V1erendecl Il est m} ﬁy Iﬁg j WE\’ m admettant dans son
odele de calcul, I:SZS’ Wvou pﬁﬁ 1‘37 1 ), dedtotule , des étrésillons ainsi

((]
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que sur les membrures, 4 mi-distance des étrésillons. La figure 6.16 illustre cette modélisation, ainsi que
les efforts intérieurs agissant sur un trongon de la barre (pour lequel une représentation simplifiée, ne
tenant pas compte de la déformation du trongon, est utilisée).

l bt Détail du trongon B
—

prry

~
(&

)
N

N B
|
U

N
-]
N2
=l
-
P4

Ry
T
*

A

b1 b
t 2|72
N

Fig. 6.16 Modele de calcul d'une barre étrésillonnée.

o,

|
=l

Sur la base de la modélisation représentée a la figure 6.16, il est nécessaire d'effectuer deux véri-
fications pour les membrures d'une barre étrésillonnée :

¢ le flambage d'une membrure entre deux étrésillons,
* larésistance en section des membrures.

Flambage
Le flambage d'une membrure entre deux étrésillons est & vérifier sur les bases suivantes :

* lalongueur de flambage est égale 2 la distance /] entre étrésillons,
* Tinertie 4 considérer est I'inertie /,1 d'une membrure,

¢ la courbe de flambage & utiliser est celle correspondant au type de section et au sens de flambage
de la membrure.

La résistance ultime au flambage Ny peut alors se déterminer avec la relation suivante :

Nk1 =K1 Npi1 (6.43)

e e ST R com




ELEMENTS COMPRIMES 261

La résistance ultime au flambage doit étre comparée avec l'effort normal N1 agissant dans la zone
de la membrure la plus sollicitée. A cause des effets du second ordre mentionnés au paragraphe

6.4.1,

cet effort normal n'est pas simplement égal a la moitié de 1'effort normal N agissant sur I'en-

semble de la barre. Si l'on admet une déformation initiale vy de 1'axe de la barre étrésillonnée (la nota-
tion vg s'explique parce que cette déformation a lieu dans la direction y, contrairement au flambage
examiné au chapitre 10, pour lequel la déformation initiale wq avait lieu dans la direction de I'axe z),
le moment maximal du second ordre M,,;,, situé au milieu de la travée, créé par 'excentricité vg de
I'effort normal N peut s'exprimer de la fagon suivante :

Vo

Mae= N vo (—I—N—) (6.44)
1-
Nerzid

effort normal agissant sur I'ensemble de la barre étrésillonnée
déformation initiale & mi-hauteur de la barre, admise égale a I/500

Ncrgid @ charge critique de flambage €lastique de I'ensemble de la barre étrésillonnée selon 1'axe z

.

(Nergid=m2 EA/ A2 id)

D : facteur d'amplification, semblable 2 celui utilisé dans (6.8), pour tenir compte des effets

du second ordre

Ce moment peut étre assimilé a un couple de forces N = M/b qui a pour conséquence d'augmenter
I'effort normal agissant sur une des membrures (et de le diminuer sur 'autre). L'effort normal total
(compte tenu des effets du second ordre) repris par la membrure la plus sollicitée vaut alors :

=1 iy N L 1 :
= N+ —2N+b500(1_ NJ (6.45)
Nerzid

La vérification du flambage d'une membrure entre deux étrésillons se fait alors avec la relation
suivante :

N1 '
Nig £ 6.46
1d . (6.46)

Cette procédure de vérification du flambage appelle deux remarques :

Le respect de (6.46) dépend grandement de la distance entre étrésillons. Un espacement élevé des
étrésillons réduit en effet 'élancement idéalisé A, 4, qui intervient lui-méme dans la valeur de la
charge critique de flambage élastique N¢ry igd.

Dans le cas de barres étrésillonnées composées de corniéres, on peut admettre que leur flambage a
lieu, suivant leur orlentauon selon leurs axes y ou z et non plus selon leurs axes principaux 7 et {.
On admet ai eé &g lte 4& )(F uis créant une sorte
d'encastrement a la tors1on ‘ce qui Jes empeche amber selon leur axe de taible inertie.
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Résistance

La déformation de la barre étrésillonnée provoque un moment du second ordre M défini par (6.44).
Ce moment introduit un effort tranchant ¥, qui correspond 2 sa premiere dérivée.-Si 'on utilise, comme
pour les barres industrielles examinées au paragraphe 10.3.2, I'équation sinusoidale de la déformée
initiale vg(x) = v sin(7 x/I), on obtient 2 partir de (6.44), en tenant compte du facteur d'amplification du
second ordre :

art o 1 N Tx
p= dx—Nvol(l— 5 )cosl (6.47)
N, crzid
vg : déformation initiale & mi-hauteur de la barre, admise égale a /500
La valeur maximale de cet effort tranchant est obtenue aux extrémités de la barre, pourx =0etx=1:

n 1

Vimax = N 305 (——*—N ) (6.48)

1-
Ncrz,id

En admettant pour simplifier que cet effort tranchant ne varie pas sur les trongons A et B représentés a
la figure 6.16, le dimensionnement consiste alors a vérifier, 3 I'extrémité de la barre étrésillonnée, la
résistance en section (§ 4.6.5) d'une membrure soumise simultanément a un effort normal (N/2), un effort
tranchant (1,4, /2) et un moment de flexion (égal & V05 /2 - [1/2 = Pypay - 11/4, selon la figure 6.16).

6.4.4 Etrésillons

L'équilibre des moments du trongon B représenté a la figure 6.16 permet de déterminer l'effort
tranchant V5 au milieu du premier étrésillon, en égalant les moments V5 b/2 provenant des étrésillons et
2 * Piax/2 - 11/2 provenant des membrures. Cela donne ainsi :

I
Va = Vias ;1 (6.49)

Cet effort tranchant est 2 utiliser, pour dimensionner, avec les valeurs de dimensionnement des efforts :

¢ la section de 1'étrésillon a l'effort tranchant, au milieu de 1'étrésillon, et a la flexion, au droit de son
encastrement dans la membrure (§ 4.6.3) (il s'agit d'une simplification, car la géométrie des
étrésillons ne permet pas vraiment de les assimiler a une poutre),

* laliaison (en général soudée) de I'étrésillon sur la membrure (§ 7.4.2).

Exemple 6.5 Vérification d'une barre étrésillonnée

Soit la barre étrésillonnée constituée de deux profilés UNP 160 en acier Fe E 235 telle que représentée 2
la figure 6.17. Elle constitue le montant comprimé d'une poutre 2 treillis de 3000 mm de hauteur statique.

s AN CEPHAC [P DR o e
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Coupe (détail)

b=169
F4

y
| UNP 160

z
Elévation (détail)
T
ﬂ i [| h=120

i
65l76l65
206

Fig. 6.17 Barre étrésillonnée.

¢ Flambage selon I'axe z (hors du plan du treillis) :
11 s'agit de déterminer 1'élancement idéalisé A ;4 (6.38) afin de tenir compte de I'influence des étrésillons.

Si I'on considere le flambage de la barre monolithique en faisant I'hypothése que A, < 75 (fig. 6.15),on a:

2
I = 2121+2A1(§) et-A=2A] = 2-2400 mm? = 4800 mm?

I, =2-0.853-105mm* +2.2400 mm

1’14 36.0- 10 —866mm
4800 mm

; 3000 mm _
= 86.6mm

2
(169“““) =36.0-10° mm*

Attache étrésitlon (détail)
. ;—; - -!—
i |
e

o
e
NS
>
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Comme Az 34.6 <75, la valeur de l'inertie calculée en tenant compte de l'inertie propre des membrures

est bien correcte.

L'élancement d'une membrure entre deux étrésillons vaut :

= i = 189mm

et on peut ainsi déterminer 1 ent idéalisé aveg (6.38).:
toia = VAV W‘éﬂn IVilPDF.com
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¢ Flambage selon 1'axe y (dans le plan du treillis) :

Les deux membrures constituant la barre étrésillonnée travaillent de maniere indépendante, avec une
longueur de flambage Ik, = 0.8 / (tab. 5.32):

Iy = 21, = 2-9.25-106 mm* = 18.5- 105 mm*

II
_ |y 18510mm 18510°mm” _ .,
A 4800mm

I, _ 083000 mm

=, " e2imm - 88

Stabilité de I'ensemble de la barre
*  Flambage selon l'axe z (avec A;,;9) :

Dans le cas d'une nuance d'acier Fe E 235, ie coefficient d'élancement le vaut, avec Agp =94 :
_ iaz.yi 470
A'Kz— e =94 = 0.5
Avec les tables SZS C4.1, on détermine alors, & I'aide de la courbe de flambage ¢ valable pour les profilés
UNP quel que soit leur type de flambage, le coefficient de flambage x, = 0.843, ce qui permet d'établir la
résistance ultime au flambage N, suivante (6.2) :
Nk, = KfyA = 0.843 - 235 N/mm? - 4800 mm? = 951 - 103N = 951 kN

La vérification du flambage selon cet axe montre que la barre étrésillonnée est suffisante (6.39) :
Ng; 951 kN
Nd-780kNS =11 = 865 kN
m .
* Flambage selon l'axe y (avec A.y) :
Un calcul similaire 2 celui selon 1'axe z permet de montrer que la barre étrésillonnée est suffisante (6.42) :
" 38.6
Aky= e = 94 = 0411
Ky = 0.891 (courbe ¢)
Ngy= Ky fyA = 0.891 - 235 N/mm? - 4800 mm? = 1005 - 103N = 1005 kN

N
Ny= 780kN < —K¥ = L'(Is—l-kg= 914 kN

Stabilité d'une membrure entre deux étrésilions

La valeur de dimensionnement de I'effort normal repris par la membrure la plus sollicitée peut étre établie
avec (6.45), compte tenu de N, ;4 donné par la relation suivante :

TEA w210 10° N/mm? - 4800 mm?

Norid =1 = 02 = 4500 103N = 4500 kN
pa!
Ny 1/ 1 1 780 kN 3000 mm 1
Ma=3 2Na+ 3 b 3500 N |72 T8OKN + Jeomm 500 780KN |~ 424KN
~ Ner.id 2500 kN

Les tables SZS C4.1 permettent d'établir directement la résistance au flambage d'une membrure UNP 160
en acier Fe E 235 avec g = I} = 600 mm, 2 savoir Ng; = 524 kN. La vérification du flambage d'une

membrure entre deux étrésillons tre 4 noyveau gue la bq-T Ie_séﬁoPee est suffisante (6.46) :
STV C = T =T com
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Sollicitation d'une membrure dans la zone d'extrémité
La valeur de dimensionnement de l'effort tranchant maximal ¥,,,,, est donnée par (6.48) :

n 1 T 1
Vamax = Nd 355 (1 N )= T80KN 555 ( 780kN)= 593 kN

" Nergid T 4500kN
La résistance en section de chaque membrure doit donc &tre vérifiée avec les efforts suivants :
Ny = % Ng = % T80 kN = 390 kN
v 93 kN
Vid = 4‘%’”—“‘—:%: 2.97 kN
Eg,_m_g.x_ I 0.6 m
Mg =—"5" 5= 297 kN 5 = 0.89 kNm

La vérification de l'interaction entre ces différents efforts, selon la théorie exposée au paragraphe 4.6.5,
montrerait que la résistance en section serait suffisante (avec un calcul plastique).

Sollicitations des étrésillons
Chagque étrésillon doit étre dimensionné avec l'effort tranchant agissant sur I'étrésillon le plus sollicité, a
savoir le premier de la zone d'extrémité de la barre. L'effort tranchant a reprendre par I'ensemble des deux
étrésillons est donné par (6.49) :
600 mm

h
Vad = Vdmax 5 = S93KN T

Les cordons d'angle constituant la liaison des étrésillons sur les membrures sont donc & dimensionner
avec les efforts suivants (fig. 6.17), en admettant une largeur d'étrésillon 2a = 170 mm :

= 21.1kN

% .
Fge= _2@=g_1__12_g= 10.6 kN
a 85 mm
Fay=Fae § = 106KN oo = 75KN

Le dimensionnement de ces cordons d'angle, selon la théorie exposée au paragraphe 7.4.2, montrerait qu'une
section de gorge de 4 mm (minimum constructif) serait largement suffisante.

6.5 Poteaux mixtes

6.5.1 Hypothéses de base

On parle de poteau mixte lorsqu'un profilé laminé (ou d'autres types de sections métalliques) soumis
essentiellement 4 de la compression est combiné avec du béton. Les poteaux mixtes, souvent
préfabriqués, sont essentiellement utilisés pour reprendre un effort normal important avec une section
d'aire relativement faible. Ils sont également utilisés dans les batiments élevés sensibles aux actions
horizontales telles que le vent (pour augmenter la rigidité des colonnes, donc diminuer les déformations
horizontales) ou les séismes (pour lesquels la ductilité de I'acier est importante). La présence du béton
autour d'un profilé métallique a section ouverte ou 2 l'intérieur d'un profilé creux contribue par ailleurs a
améliorer la résistance au feu de 1'élément métallique. La figure 6.18 présente quelques exemples
courants de sections de poteaux mixtes, dans lesquelles on relévera aussi parfois la présence d'armature
longitudinale, qui contribue également 2 la résistance du poteau mixte.

Pour résoudre le probléme complexe du flambage d'une colonne composée de deux matériaux, I'acier
et le béton, les recherches effectuées ont montré qu'il était possible d'appliquer les théories développées

pour les profilés métalliques, en étengt la notion d fﬁdm‘ ent Ax aux sections mixtes. La
résistance ultime des\bijWx.t s él emMrle rE:‘; edmﬂexion composée,
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Profilés enrobés Tubes remplis de béton

Fig. 6.18 Exempies de sections de poteaux mixtes.

qui sont les deux modes de sollicitation essentiels de ce type d'éléments, est présentée dans cette section.
Certaines conditions doivent étre respectées pour que les méthodes de calcul simplifiées exposées ici,
pour lesquelles le retrait peut étre négligé, soient applicables. Ces conditions sont les suivantes :

Le poteau mixte est considéré comme un élément isolé (on raisonne donc avec la notion de barre
€équivalente introduite 2 la section 6.1) faisant partie d'une structure tenue latéralement ou pouvant
étre considérée comme rigide.

L'Eurocode 3 (§ 5.2.5.2) propose des critéres permettant d'estimer la rigidité d'une structure.

Le poteau mixte est doublement symétrique et de section constante sur toute sa longueur. l

Le taux d'armature longitudinale ne dépasse pas 4%.

La contribution du béton 2 la résistance ultime de la section mixte est au maximum de 80%. Cette
valeur est donnée par la norme SIA 161 pour définir la limite au-deld de laquelle I'élément
comprimé est a considérer comme une colonne en béton armé.

L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.1) fixe également une contribution du béton minimale de 10%, en dessous
de laquelle I'élément est a considérer comme une colonne métallique.

Pour tenir compte de l'influence des effets 4 long terme, on utilise habituellement une valeur rédui-
te du module d'élasticité E. du béton, que I'on admet non fissuré. La norme SIA 161 propose pour
cela une valeur de E, égale au maximum 2 la moitié de celle du module d'élasticité instantané E
défini par (4.103) :

Eq

E. < 5 = 7000 (f, + 4)0-3 (6.50)

E; : module d'élasticité du béton pour les poteaux mixtes [N/mm?2]
Je : valeur de calcul de la résistance 2 la compression du béton [N/mm?]

L'Eurocode 4 (§ 3.1.4) propose également des valeurs réduites du module d'élasticité tout en
fixant des limites, par exemple une valeur supérieure de ZK ou une excentricité maximale de la
charge afin de mieux prendre en compte les effets a long terme. D'autres compléments permettent
de prendre en compte le type de cadre (libre ou tenu latéralement) dans lequel se situe le poteau,
le type de section (profilé enrobé ou tube rempli), etc.

La résistance au cisaillement 2 I'interface acier-béton qui peut étre assurée par adhérence et frotte-
ment vaut :

— profilés enti¢rement enrobés D ,=06 N/mmz,

— ailes de profilés partiellement enrobgs =02 2,
- ine e AR ERHE G F . comn

— profilés creux remplis de béton ¢ Ty =0.4 N/mm=.
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Si ces contraintes sont dépassées, tout le cisaillement doit étre repris par des connecteurs.

» Le coefficient d'élancement Ax du poteau mixte ne doit pas étre plus grand que 2.0.

e La prise en compte des contraintes résiduelles et des imperfections s'effectue en admettant une
déformée initiale, identique & celle admise pour les éléments comprimés métalliques (§ 10.3.2).

» Les effets du voilement local de la section métallique sont négligeables si les conditions suivantes
sont respectées pour les profilés enrobés :

— recouvrement minimal de béton : 40 mm ou 2¢/6,

— taux d'armature longitudinale minimal : 0.6% (norme SIA 161) ou 0.3% (Eurocode 4),
— élancement des ailes : ¢/t £0.75./E;/ Sya s

et pour les tubes remplis de béton :

— tubes ronds : DIt £ 0.1 Eglfya,

— tubes carrés ou rectangulaires : blt < 1.71.JE,/ fya -

6.5.2 Effort normal

Il a été vu au paragraphe 4.7.3 que I'effort normal plastique Npjp d'une section mixte soumise & un
effort normal pouvait s'exprimer par la relation suivante :

Npip =fya Aa + fys As +fc Ac (6.51)

fya : limite d'élasticité de l'acier du profilé

Jys + limite d'élasticité de l'acier des armatures

fe : valeur de calcul de la résistance a la compression du béton
A, : aire de la section d'acier du profilé

A : aire de la section d'armature

A; : aire de la section de béton

Si I'élément comprimé est d'une certaine longueur, sa résistance ultime est influencée par le flambage
qui risque de se produire & un niveau de charge inférieur & Npjp. La résistance ultime au flambage Ng

peut étre déterminée a l'aide du coefficient de flambage x obtenu avec les courbes européennes de flam-
bage, qui sont fonction du coefficient d'élancement Ag défini par (10.26) :

Ak =. -2 (6.52)
N¢r : charge critique de flambage €lastique définie par (6.53)

2

- (E

Ner = =EDb (6.53)
Ix

(EI)bi :;mm xﬁﬁdﬂx’e@@kM”PDF com
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(EDp = Eglu+Es L+ E I (6.54)

E; : module d'élasticité de 1'acier du profilé

E; : module d'élasticité de 'acier d'armature (Eg = Ej)
E. : module d'¢lasticité du béton

I, : inertie de la section du profilé

Ig inertie de la section des armatures

I. : inertie de la section de béton

La résistance ultime au flambage Nk peut finalement €tre établie a partir de la relation suivante,
similaire & (6.2),
Nk = xNg (6.55)

dans laquelle intervient la résistance ultime a I'effort normal Ng, établie au paragraphe 4.7.3, et dans
laquelle le facteur 0.9 se justifie par le fait que les facteurs de résistance yg ne sont pas identiques pour
une section métallique (¥g = 1.1) et pour une section en béton armé (Yyr=1.2) :

NR = fyaAa+09 (fys As +fc Ac) (6.56)

Une telle procédure a l'avantage de permettre d'employer le facteur de résistance yg = 1.1 utilisé
habituellement pour la vérification de la sécurité structurale d'une barre comprimée en acier :
Nk
Ng £ — 6.57
a< 6.57)
Ng : valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression
Ng : résistance ultime au flambage

11 convient de relever que la norme SIA 161 n'utilise pas la méme terminologie que celle adoptée ici
pour Npjp. Nous nous sommes distancé du contenu de cette norme pour rester cohérent avec la théorie
exposée dans ce volume et par ailleurs dans I'Eurocode 4.

Exemple 6.6 Poteau mixte comprimé

Soit le poteau mixte dont la section transversale et le systéme statique sont définis 2 la figure 6.19. Le
profilé HEA 180 est en acier Fe E 235 (f; = 235 N/mm?), I'armature longitudinale est en acier S 500
(fys = 460 N/mm?) et le béton utilisé pour I'enrobage est un béton B 40/30 (f, = 19.5 N/mm?).

Calculer la résistance ultime au flambage de ce poteau mixte, dont les résistances en section élastique et
plastique ont été déterminées dans l'exemple 4.12.

Caractéristiques de la section par rapport & I'axe z
Comme la longueur de flambage selon les deux axes y et z est identique, le flambage selon l'axe z est
déterminant. Les caractéristiques de la section par rapport a cet axe sont les suivantes :

Ag = 4530 mm2 selon les tables SZS C5

Ag = 2512 mm2 (correspond A huit barres 20 mm)

A, = Apg—Ag-Ag = (320 mm)2 - 4530 mm2 — 2512 mm?2 = 95 360 mm?2

Io; = 9.25- 106 mm? selonlgs tables SZS . . D F

I = 2-3“————5‘ |4I X { mg—ll)lng) =|2 .1|- l(Emm‘* (inértgproopre nLgligée)
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8 ] 20 J N
i y
_____] ;20 |
320 | ¥y = HEA 180 4000
¢ 10
i e
z
320 N
T T
Fig. 6.19 Poteau mixte comprimé.
3 4
I = % gy Iy = %“‘L - 925106 mm# — 27.1 - 106 mm# = 837.5 - 106 mm?
As 2512 mm?2
P =4, = 95360 mm2 - 6%

Le taux d'armature est compris entre les valeurs limites de 0.6 % et 4 %. La méthode exposée au para-
graphe 6.5.2 peut donc étre utilisée.

Charge critique de flambage élastique
Pour le poteau mixte, la charge critique de flambage élastique selon l'axe z est donnée par (6.53) avec les
caractéristiques suivantes :
Ig; = | = 4000 mm
E; = Eg = 210 103 N/mm2
E; = 7000 (f, + 4)°3 = 7000 - (19.5 + 403 = 18.0- 103 N/mm?
(EDp = Eqly;+Egl; + Ec I, =(210-9.25+210-27.1 4+ 18.0 - 837.5) 109 =22 710 - 109 Nmm?
n2 (El)b n2 - 22710 - 109 Nmm? .
Nerz = le . (4000 mm)2 = 14010- 103N = 14 010 kN
Résistance ultime au flambage
Avant de pouvoir déterminer la résistance ultime au flambage, il est nécessaire de contrbler que la
contribution du béton & la résistance soit inférieure a2 80 %. Avec l'effort normal plastique établi &
l'exemple 4.12 (N, = 4080 kN), on peut vérifier que la participation du béton 2 la résistance est effecti-
vement inférieure & 80 % :
feAc 195 N/mm? - 95 360 mm?
Now 4080 - 10°N
La résistance ultime a I'effort normal vaut donc (6.56) :

NR = fyaAa+09 (fs Ag + fe Ag) =[235-4530 + 0.9 (460 - 2512 + 19.5 - 95 360)] 10-3 = 3780kN

La courbe de flambage & considérer pour la section mixte est celle qui correspond au profilé métallique, 2

savoir la courbe ¢ pour le flambage selon 1'axe faible d'un profilé HEA 180. La résistance ultime au flambage
peut alors étre obtenue en utilisant successivement (6.52) et (6.55) :

A= \/Ez \ 1‘:0:1001(:; =04
don  K,=082 «@enietieill PDF.com

N = % Ng = 0.82- 3780 kN = 3100 kN

-

= 46% < 80%
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Sur la base d'un caicul similaire, on aurait obtenu une résistance ultime au flambage Nk, = 3410 kN pour
un HEB 180 et Nk, = 3870 kN pour un HEM 160 (la résistance en section de ces deux profilés a été établie a
I'exemple 4.12).

Remarquons pour terminer qu'un calcul selon la théorie exposée dans la norme SIA 161 permettrait
d'établir une résistance ultime au flambage Nk, = 3140 kN (pour le cas du HEA 180), ce qui représente a
peine 1 % de plus que la valeur de 3100 kN déterminée ci-dessus.

6.5.3 Effort normal et flexion uniaxiale

Comme le poteau mixte est un élément porteur faisant en général partie d'une structure entiére
(ossature de batiment, par exemple), il est souvent soumis, en plus de l'effort de compression, a de la
flexion, éventuellement méme influencée par des effets du second ordre. Le cas général de sollicitation
d'un poteau mixte est donc une interaction entre un effort normal, des moments d'extrémité et une charge
transversale éventuelle (fig. 6.20).

4

|
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Fig. 6.20 Systéme statique et sollicitations d'un poteau mixte soumis a de la flexion composée.

L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.9 ss) a servi de base & la «théorie» présentée dans ce paragraphe ainsi que
dans le suivant. Malgré son c6té «recette de cuisine», il nous a tout de méme semblé intéressant de
décrire cette matiére, étant donné que les normes SIA ne donnent pas d'indications dans le cas d'une
interaction entre un effort normal et de la flexion.

La résistance d'un élément mixte soumis 2 de la flexion composée peut étre calculée 2 l'aide de
courbes d'interaction, comme on le fait couramment pour les éléments en béton armé (vol. 7). La méthode
exposée dans I'Eurocode consiste a établir la courbe d'interaction plastique M-N propre 2 la section
transversale considérée. Un exemple d'une telle courbe est donné 2 la figure 6.21. Cette courbe est utilisée
en tenant compte de 1'élancement de la barre équivalente et de la répartition des moments de flexion le
long de cette barre. La marche a suivre est la suivante (fig. 6.21) :

* Le coefficient de flambage x servant a établir avec (6.55) la résistance ultime au flambage N de
la barre sous effort normal centré est reporté sur l'axe vertical de la courbe d'interaction M-N.

* Lavaleur d ys’ W g? de la barre mixte
équivalente, est ensui tdbﬁ'g ﬁlﬁg tp@ F Wm
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L'influence de cette imperfection diminue linéairement avec la charge jusqu'a une valeur Ky, qui
tient compte du fait que l'imperfection de la barre et les moments de flexion dans la barre
n'agissent pas simultanément d'une fagon défavorable. En cas de moments appliqués aux extré-
mités de la barre, on a :

Ky = K —‘” < Ky (6.58)

v : rapport entre le plus petit moment d'extrémité et le plus grand (avec leurs signes)
(v = 1.0 lorsqu'une charge transversale agit le long de la barre)
kg : coefficient correspondant a la charge Ny, défini par (6.59)

Nqg
Kg = m (6.59)
N

A NR/YrR
1.0 1
X
Kg
Ky l 4 M

Mpw/ YR

0 f 2

0 Hx Hq 10

Fig. 6.21 Courbe d'interaction M-N d'une section mixte.
Le coefficient xy permet d'établir, avec la courbe d'interaction, la valeur du coefficient tg, qui vaut
par ailleurs : ’

_ Mg
Ha = Mpi/ R

(6.60)

Le coefficient y, caractérisant la résistance ultime & la flexion qui peut étre monopolisée compte
tenu de 1'effort normal et des imperfections, peut alors étre déterminé ainsi :

K- Ky
K- Ky

L'Eurocode 4 (§ 4. 8 3.13) cgom#ient encore e ]s complémentaires concernant
notamment le ﬁ@ l’%ﬁ:k&ﬁ Jl mﬁ mn de l'autre.

U= U — Uy (6.61)
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¢ La vérification de la sécurité structurale des éléments mixtes soumis a de la flexion composée peut
alors étre effectuée 2 1'aide des relations suivantes :

Nk
Ng € — 6.62
d< (6.62)
Mpp,
Mgmax < 09 ,—}ij (6.63)
Ng : valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression
Ng : résistance ultime au flambage, établie avec (6.55) (Nx = k Ng)

Mg max : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal
agissant sur le poteau (M ;qx n'agit donc pas forcément a I'une des extrémités du
poteau)

Mppp,  : moment plastique de la section mixte, établi selon les régles de dimensionnement
des sections de béton armé (vol. 7)

¢ Les effets du second ordre doivent étre considérés si l'une des conditions suivantes est remplie :

— Ng/N¢>0.1 lorsque il n'y a pas de moment aux extrémités (N, = charge critique de flam-
bage €lastique selon (6.53)),
- Ax>0.2 (2 - y) lorsque la flexion est introduite par des moments d'extrémités.

1 faut alors remplacer dans (6.63) le moment du premier ordre My ;45 par le moment du second
ordre M4 max, qui peut étre établi de la fagon suivante :

1
Mimax = 7 ®© Mimax = kK Mgmax 2 Mgmax (6.64)

(...) : facteur d'amplification pour tenir compte des effets du second ordre
o : coefficient défini par (6.15) (@ = 1.0 lorsqu'une charge transversale agit sur la barre)
k : coefficient englobant le facteur d'amplification et @ (k = 1.0)

Exemple 6.7 Poteau mixte comprimé et fléchi

Soit un poteau mixte dont la section transversale (identique 2 celle examinée a l'exemple 6.6) et le
systéme statique sont définis 2 la figure 6.22. Le profilé HEA 180 est en acier Fe E 235 (f,,, = 235 N/mm?),
l'armature longitudinale est en acier S 500 (fy; = 460 N/mm?2) et le béton utilisé pour I'enrobage est un béton
B 40/30 (f, = 19.5 N/mm?).

Déterminer la valeur de dimensionnement M, du moment de flexion que peut reprendre ce poteau, s'il
est soumis simultanément 3 un effort normal de compression centré dont la valeur de dimensionnement vaut

Ng=2500kN. OnWlWW po@ e ﬂ)\i ee@-,w rilPl@ F{bllec, ) mxclut le flambage

selon cet axe.
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Fig. 6.22 Poteau mixte comprimé et fléchi.

Caractéristiques de la section par rapport a I'axe fort y
A T'exception des inerties, les caractéristiques de la section ont été établies a I'exemple 6.6. Les inerties
par rapport 2 I'axe y sont les suivantes :
Ipy = 25.1- 105 mm# selon les tables SZS C5

= (20 mm)2 5 2 Fosini »
Iy =1z =2-3 3 (160 mm - 40 mm)2 = 27.1 - 106 mm# (inertie propre négligée)

bh3 (320 mm)4
ly=" ~loy-Igy = 2 - 25.1-106mm#4 - 27.1 - 106 mm# = 821.6 - 106 mm*

Charge critique de flambage élastique
Pour le poteau mixte, la charge critique de flambage élastique selon 1'axe y est donnée par (6.53) avec les
caractéristiques suivantes :

Igy = 1 = 4000 mm

E; = E; = 210 - 103 N/mm2

E, = 7000 (f, + 403 = 7000 - (19.5 + 4)°3 = 18.0- 103 N/mm?

(EDp = Eglgy+ EgIyy+ Ec Iy = (2102514210 - 27.1 + 18.0 - 821.6) 109 = 25 750 - 109 Nmm?
n2 (EI)b 72 - 25 750 - 109 Nmm?

(4000 mm)2

ey = T2 = 15880- 103N = 15 880 kN

Ky

Résistance ultime au flambage
11 a été démontré dans 1'exemple 6.6 que la participation du béton a la résistance était inférieure a 80 %.

L'effort normal plastique ainsi que la résistance ultime a I'effort normal valent respectivement (exemple 6.6) :
Npip= 4080 kN et Ng= 3780 kN

La courbe de flambage pour la section mixte est celle qui correspond au profilé métallique, a savoir la
courbe b pour le flambage selon I'axe fort d'un profilé HEA 180. La résistance ultime au flambage est obtenue
en utilisant successivement (6.52) et (6.55) :

= [Now _ | 4080KN _ s
Ne |15880KN

d'od  x,=0.88 avec la courbe de flambage b (tables SZS C4.1)
Ngy = Ky Ng = 0.88 - 3780 kN = 3330 kN

L'application de (6.62) montre és1stance ag?::m{}ge ﬁjeDteF est suffisante :
g = 250006 YVAAL DJo@ com
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Moment de flexion pouvant étre repris

La valeur de dimensionnement du moment de flexion, qui peut étre repris simultanément 3 1'effort normal
N; = 2500 kN, est déterminée en appliquant la méthode de calcul décrite dans le paragraphe 6.5.3. La
courbe d'interaction M-N de la section mixte examinée dans cet exemple est représentée a la figure 6.23.

AN
Nr’7
1.04 k
=0.88
Kd=0.73
i =0.355
Ky =0.22]
¥ M
Mplb/yR
0 1 >
0 pe=024 p;=054 1.0

Fig. 6.23 Courbe d'interaction M-N de la section mixte examinée.

Le coefficient de flambage kj, = 0.88 €tabli précédemment permet d'estimer iy = 0.24 sur la courbe
d'interaction de la figure 6.23.
Comme le diagramme des moments est triangulaire, avec M,,;, = 0, ¥ = 0. Les autres coefficients sont
établis avec la courbe d'interaction et selon respectivement (6.58), (6.59) et (6.61) :
__Ng _ _2500kN
"= Nt 3780KN/ L1

= 0.73 dot uyz = 0.54

— K .73 -0.
4= pgepe A gsq_004 8132022 44
Ky — Ky 0.88-0.22

Comme le coefficient d'élancement gy, = 0.507 > 0.2 (2 - ) = 0.40, il est nécessaire de vérifier si les
effets du second ordre sont a considérer. Le coefficient k permettant d'établir le moment du second ordre peut

étre établi en utilisant (6.15) pour le coefficient @ :

M
@ = 06+04 3, %™ = 0640 = 06 2 04
d,max
k= — = L 06 = 0712 < 1.0 dod k = 1.0
= Ndwy_IZSOOkN"' Uodon k=L
1- 15 880 kN

Le moment de Wm’Wm@eep” @@ 16Vc|o|‘|thFame®m‘3mr compte de l'in-

fluence du second or
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Aprés avoir déterminé, selon la démarche présentée dans le volume 7, le moment plastique de la section
mixte My, = 194 kKNm (dans le diagramme d'interaction, cette valeur correspond & Ng = 0), on peut établir
avec (6.63) la valeur de dimensionnement du moment maximal qui peut encore étre repris par la section :

; M
Mymax S 094 —7;"1 = 09-0.355 % = 563 KkNm

Pour que la vérification de la sécurité structurale soit complete, il serait encore nécessaire de contrdler la
résistance 2 l'effort tranchant, le voilement local ainsi que 'introduction des forces aux extrémités du poteau.

6.5.4 Effort normal et flexion gauche

. Le calcul de la résistance d'un élément mixte soumis & de la flexion gauche composée est analogue a
celui de la flexion composée présenté au paragraphe 6.5.3. Outre la vérification de la stabilité avec l'effort
normal (6.62), il est nécessaire de vérifier l'interaction M-N selon les axes yet z:

M,
Maymax < 09 1 —%’1 (6.65 a)
Mpip;
ainsi que l'interaction entre les moments selon les deux axes :
Mdy,max Mgz max
+ <1 (6.66)

Hy Mpiby R~ Mz Mpib/ 1R

Les imperfections de la barre mixte équivalente ne doivent étre considérées, pour le cas de la flexion
gauche composée, que selon 1'axe ol 1a rupture est supposée se produire. On néglige les éventuelles
imperfections selon l'autre axe, celles-ci n'ayant aucune influence sur I'axe déterminant. En cas de doute
au sujet de 'axe déterminant, on fera la vérification selon les deux axes. La figure 6.24 montre les
courbes d'interaction M-N d'un poteau mixte oii 'on a tenu compte des imperfections selon I'axe z.

AN .
NR/7Yr NR/Yr
1.0- 1.0
X axe z axey
L9} / K4
l o "
Ky - . z ", y ",
Mpib: /TR Moy /YR
0 — 0 T |

1
0 Hx Ha 1.0 0

620 NN SFENI GNP E 0 M oo
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6.6 Eléments a parois minces

6.6.1 Introduction

Les éléments 2 parois minces sont utilisés de plus en plus fréquemment en charpente métallique, que
ce soit en compression simple ou en flexion composée. Citons parmi leurs applications les plus courantes
les éléments verticaux des ossatures de fagade, les treillis constituant des pyldnes ou des mits de lignes a
haute tension ainsi que les éléments porteurs principaux et secondaires de serres. '

La section des profils & parois minces est formée d'€léments plans et arrondis juxtaposés. Elle
comporte souvent des raidisseurs en forme de rainures et de plis (§ 5.9.1). Plusieurs profils peuvent étre
assemblés par rivetage, boulonnage ou soudage pour former une section composée. De ce fait, la variété
de section des €léments 2 parois minces est trés grande. La figure 6.25 en présente quelques-unes des plus
typiques, bien qu'il en existe de trés particulieres développées pour des applications spécifiques.

Sections simples Sections composées

L1 L LL

Fig. 6.25 Exemples de quelques types de section de profils 4 parois minces.

Contrairement aux éléments en profilés laminés & chaud, les éléments a parois‘ minces ne remplissent
pas les conditions d'élancement nécessaires pour permettre un calcul élastique de leur résistance en
section. Ils doivent donc étre dimensionnés avec un calcul EER (§ 2.6.3). Leur résistance ultime 2 la
compression est ainsi limitée par un (ou une combinaison de plusieurs) phénomene(s) d'instabilité tel(s)
que :

e le voilement local des parois,

* le flambage par flexion,

* le flambage par torsion,

* le flambage par flexion et torsion.

Cette section se limite a donner le principe du dimensionnement des éléments & parois minces
comprimés, en mettant essentiellement en évidence la fagon dont le voilement de la section est pris en
compte dans les cas de compression centrée et de flexion composée. Le contenu de ce texte se réfere
essentiellement a la partie 1.3 de I'Eurocode 3 [6.6], qui traite de fagon détaillée ce type d'éléments.

6.6.2 Voilement local

La résistance en section d'un élément soumis a un effort normal (sect. 4.2), satisfaisant les conditions
d'élancement nécessaires pour que sa section puisse se plastifier, est donnée par 1'effort normal plastique :

www.GenigCjyilPDF.com 667
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La résistance en section d'un élément 2 parois mince est par contre influencée par le voilement. Il est
montré au chapitre 12 qu'une fagon de tenir compte de ce phénomene d'instabilité est de raisonner avec la
largeur efficace des éléments comprimés composant la section (§ 12.3.2). Le rapport entre l'aire de la
section efficace et 1'aire totale permet de définir le facteur de minceur B4, qui représente 1'influence du
voilement de la section sur sa résistance a la compression :

Ba = %f (6.68)

Agr : aire de la section efficace de I'€lément a parois minces (Agf = bert)
A : aire totale de la section de 1'élément 2 parois minces

Le facteur de minceur 4, toujours inférieur ou égal A 1.0, est utilisé par la suite péur tenir compte de
fagon relativement simple du voilement local dans le calcul du flambage des éléments 2 parois minces.

6.6.3 Effort normal
La relation générale (6.2) exprimant la résistance ultime au flambage N peut s'écrire ainsi, si 1'on ne
considére que l'aire A.fde la section efficace d'un élément 2 parois minces comprimé :
Nk = Ok Aef = KfyAef (6.69)
L'utilisation de (6.69) selon la méme démarche que celle présentée a la section 6.2 est possible
moyennant les précisions suivantes :

e Le tableau 6.26, tiré de [6.6], permet d'identifier la courbe de flambage de la figure 6.4 a consi-
dérer selon le type de section.

Tableau 6.26 Choix de la courbe de flambage.

r— fromme v
= | L) <L) o
section

q ——— l

Courbe de b a (selon I'axe y)
flambage b (selon l'axe 2)

» Le coefficient d'élancement Ax permettant de déterminer, avec les courbes de flambage, le
coefficient de flambage x est 2 établir avec (6.70), basée sur (10.26) mais qui tient compte de
I'influence du voilement de la section sur le flambage d'un élément a parois minces avec le facteur
de minceur 4 défini par (6.68) :

- Np
Te = A BA Mo
K Noy (6.70)

Préci_sons enco WWm 1 j]-ﬁ\[é inay D Fém ;ﬁ]ﬁf coefficient d'élan-
cement Ag < 0.2 (Me i de(rﬂlié g tmm dis qut age est déterminant
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pour les éléments & grand élancement. Entre ces deux extrémes se situe une zone de transition, dans
laquelle (6.70) définit I'interaction entre le voilement local et le flambage. -

6.6.4 Effort normal et flexion uniaxiale

La figure 6.27 montre de quelle fagon une section bisymétrique (fig. 6.27(a)) d'un élément a parois
minces est réduite, selon le principe de la largeur efficace introduit au paragraphe 5.9.2, en fonction du
type de sollicitation :

* en cas d'effort normal centré, la section réduite est également bisymétrique (fig. 6.27(b)),
« en cas de flexion due a un effort normal introduit avec une excentricité e (fig. 6.27(c)), la section
n'est a réduire que dans sa partie comprimée : elle n'est alors plus symétrique.

| | |
| I |
| | R R
I |N !
I
|

y~—p——] Y @ —fi—-

(a) Section compléte. (b) Section réduite (c) Section réduite
sous effort normal centré. sous effort normal excentré.

Fig. 6.27 Réduction de section d'un €lément A parois minces soumis & un effort de compression.
Les caractéristiques de la section réduite d'un élément & parois minces sont prises en compte dans

I'évaluation de sa stabilité en cas de flexion composée, qui peut se faire sur la base d'une relation similaire
2 (6.16), a condition que le flambage hors du plan soit empéché :

Ng 1 O Mg max
Lmax o
Nelm + Ny Mgiy 6.71)
1 - —=
Ner

Ng : valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression
Nk : résistance ultime au flambage de la section réduite selon (6.69)
N¢r : charge critique de flambage élastique de la section réduite

Mgmayx . valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment maximal
Wy . coefficient défini par (6.17)
Mg : résistance ultime 2 la flexion de la section réduite (Mg = fy Wep)

On consultera la partie 1.3 de 1'Eugecode 3 6& de-;ll T_s informations sur le dimension-
nement des élémentWWsWncﬁﬁpﬁl‘i tmy | pﬁ) . CO m
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7.1 Introduction

Les moyens d'assemblage tels que les soudures ou les boulons permettent de relier entre elles les
pieces élémentaires, de formes diverses, constituant une charpente métallique. Les assemblages soudés
(fig. 7.1) représentent ainsi une composante essentielle de toute structure et méritent de ce fait une
attention particuliere.

Fig. 7.1 Exemples d'assemblages soudés.

De plus, la connaissance des caractéristiques des moyens d'assemblage est indispensable pour choisir
le type le mieux adapté a une structure, ainsi que pour imaginer des liaisons simples, facilement
réalisables, et par conséquent économiques. Ce chapitre est, avec celui relatif aux boulons (chap. 8), un
des chapitres fondamentaux de ce volume. Il sert également de base au chapitre 9 consacré aux
assemblages.

Pour clarifier quelques notions souvent employées dans ce chapitre, il nous semble utile de définir les
termes suivants :

* Soudage. Opération qui consiste 2 réaliser un joint soudé destiné a relier entre elles deux ou
plusieurs parties d'un assemblage en assurant, par fusion, la continuité de la matiere entre ces
parties.

* Joint soudé. Ensemble de I'élément de liaison entre les pieces assemblées constitué par la soudure
et les zones influencées thermiquement du métal de base.

* Soudure. Partie du joint soudé constituée par le métal d'apport fondu.

* Anomalie. Imperfection interne ou externe d'un joint soudé.

¢ Défaut. Anomalie ou groupe d'anomalies dont la taille et/ou le nombre dépassent une valeur limite
normalisée.

Le but de ce chapitre est de traiter de la conception et de la résistance des joints soudés utilisés pour
réaliser des assemblages soudés dans les charpentes métalliques. Les points suivants sont abordés dans ce

chapitre www.GenieCivilPDF.com

* Section 7.2. Rappel des principes de dimensionnement applicables aux joints soudés.
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¢ Section 7.3. Revue de divers procédés de soudage, de différents types de soudure et des anomalies
internes inhérentes 2 toute soudure. Les contrdles de qualité a effectuer pour vérifier la bonne
exécution des soudures ainsi que les dispositions pratiques de construction 2 respecter sont
également abordés.

¢ Section 7.4. Définition de la résistance des soudures completement pénétrées ou en cordon d'angle.

7.2 Principes de dimensionnement

7.2.1 Sécurité structurale

La vérification de la sécurité structurale des joints soudés se fait en appliquant le principe de base
exprimé par (2.13) :

&s% a.1)

S4 : valeur de dimensionnement de l'effort sollicitant la soudure
R : résistance ultime de la soudure
¥k : facteur de résistance

Dans (7.1), I'effort S sollicitant la soudure peut étre exprimé par une force ou éventuellement par une
contrainte. L'essentiel est qu'il soit déterminé sur la base d'une transmission d'effort correspondant au
comportement physique de I'assemblage (chap. 9).

La résistance du joint soudé est en général définie pour un cas de sollicitations statiques. Il est
cependant important de savoir que des phénomenes li€s a la fatigue ou 2 la rupture fragile peuvent dans
certaines conditions grandement influencer la résistance (§ 7.2.2 et 7.2.3).

11 faut encore préciser que la résistance ultime des assemblages, qu'ils soient soudés ou boulonnés, est
établie de fagon a ce que toute ruine prématurée dans les assemblages soit exclue (§ 2.6.3). La résistance
ultime d'un joint soudé, donnée dans ce chapitre (sect. 7.4), contient donc une réserve (en l'occurrence le
facteur 74 introduit dans (2.33)) permettant de satisfaire cette exigence.

7.2.2 Résistance a la fatigue

Dans les constructions soudées soumises a des charges variables répétées, des fissures de fatigue
peuvent se développer. Ces fissures prénnent naissance au droit des anomalies, souvent au raccordement
des soudures, et elles se propagent sous l'action des sollicitations répétées. Ce phénomene dépend
essentiellement de la différence (ou étendue) de contrainte Ao appliquée, mais est également influencé
par des facteurs tels que les concentrations de contraintes et les contraintes résiduelles. En outre, le
danger existe qu'une fissure de fatigue devienne I'amorce d'une rupture fragile. On tiendra compte de ces
phénomenes pour le dimensionnement de tous les ouvrages soumis a des charges répétées, notamment les
ponts-routes, les ponts-rails et les voies de roulement de ponts roulants,

On se référera a\lézaww _p@ er‘e'@@elrvﬁ IP.I@ Feteo MSistance a la fatigue

des assemblages soudeés.
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7.2.3 Rupture fragile

Quelques accidents survenus dans des constructions soudées ont mis en évidence l'influence sur la
rupture fragile de la rigidité introduite dans les assemblages par le soudage. Plusieurs facteurs propices au
développement d'une rupture fragile sont en outre réunis au voisinage d'un joint soudé, a savoir :

¢ la modification possible des propriétés métallurgiques et mécaniques de l'acier de base (chauffage
et refroidissement lors du soudage);

¢ la présence d'anomalies, aux abords ou dans la soudure, qui constituent des amorces de fissures
pouvant ensuite se propager par fatigue (chap. 13);

* les concentrations de contraintes au droit des soudures;

¢ l'augmentation des contraintes locales due aux contraintes résiduelles.

La rupture fragile est souvent associée uniquement 2 la notion de qualité d'acier (§ 3.3.1). Il y a
cependant lieu de préter une attention particuliere au phénomene de la rupture fragile si 1'on met en
ceuvre des aciers 2 haute résistance ou lorsque 1'on prévoit des assemblages complexes comportant soit un
grand nombre de joints soudés importants (contraintes résiduelles et éventuellement sollicitations
tridimensionnelles), soit des épaisseurs importantes (déformation plastique empéchée par 1'état
tridimensionnel des contraintes). Ajoutons encore que le danger de rupture fragile est plus grand a basse
température et lors d'une mise en charge soudaine (vitesse de chargement élevée).

7.2.4 Assurance de qualité

La qualité des soudures est 4 spécifier selon les exigences relatives 2 la structure; elle est ensuite a
contrdler a l'aide des procédés décrits au paragraphe 7.3.5. La norme SIA 161/1 [7.1] définit les classes
de qualité suivantes :

¢ QA (qualité spéciale),
¢ QB (qualité supérieure),
¢ QC (qualité normale),
¢ QD (qualité minimale).

Le choix de la classe de qualité est primordial aussi bien pour la sécurité de la structure que pour
I'économie de la fabrication et du montage. L'ingénieur prétera donc une attention particuliére a ce choix,
qui est dicté par les criteres suivants :

¢ conséquences d'une rupture pour l'utilisateur ou I'environnement,

¢ degré de sollicitation du joint soudé,

* type du détail de construction,

* sensibilité du détail de construction 2 la fatigue ou 2 la rupture fragile,
* type de comportement (€lastique ou plastique) de la section.

La classe de qualité d'une soudure aura une influence sur :

¢ les mesures 2 prendre’lors de sa réalisation,

* le type et I'étendue des contrdles 2 effectuer,

* les tolérances a respecter concernant le nombre et la taille des anomalies externes (forme géo-
métrique) ou internes (pores, figsures, ...
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11 est important de préciser que la classe de qualité normale QC est en général suffisante pour des
construction usuelles. L'ingénieur doit &tre conscient que le choix de classes de qualité supérieures a des
incidences financieres non négligeables, dues essentiellement au temps supplémentaire nécessaire pour le
soudage et son contrdle. C'est ainsi qu'une soudure de classe de qualité QA pourra étre entre 2.5 et 4.5
fois plus chere qu'une méme soudure de classe de qualité QC selon qu'il s’agit d'une soudure automatique
ou manuelle [7.1].

En Suisse, les détails de construction sont classés dans l'une ou l'autre des catégories suivantes :

¢ Catégorie S1. Elle se caractérise par un risque élevé pour les utilisateurs et l'environnement en cas
de ruine d'un élément de construction. Elle peut correspondre a un élément de construction d'une
épaisseur quelconque soumis & des actions statiques ou dynamiques, réalisé€ par des soudures de
classes de qualité QA ou QB.

e Catégorie S2. Elle correspond & un faible risque, en cas de ruine, pour les utilisateurs et
I'environnement, et se limite aux éléments de construction de faible épaisseur (max. 40 mm pour
de l'acier Fe E 235 et 20 mm pour de l'acier Fe E 355), non soumis a de la fatigue ou a des chocs,
et réalisés avec des soudures de classes de qualité QC ou QD.

Comme ces catégories correspondent & un détail de construction précis, il est possible qu'une structure
métallique ait une partie de ses détails de construction qui soient classés S1, et une autre partie S2.

Pour garantir la qualité du soudage, l'entreprise réalisant ce travail doit étre porteuse d'un certificat
d'exploitation S1 (qui Iui donne la possibilité de réaliser des soudures de classes de qualité QA a QD) ou
S2 (pour la réalisation de soudures de classe de qualité QC et QD uniquement), attesté par une institution
reconnue. Ces certificats d'exploitation, qui constituent I'homologation des entreprises, prescrivent le
degré d'aptitude des installations et des équipements pour la fabrication d'éléments de construction de la
catégorie correspondante, ainsi que la qualification du personnel dans le domaine de la production. 1ls
sont valables trois ans au plus, mais peuvent étre renouvelés aprés une nouvelle inspection.

La norme européenne prEN 1090-1 [7.2] traite des questions d'homologation des modes de soudage
et de la qualification des soudeurs.

7.3 Joints soudés

La soudure est le moyen d'assemblage le plus fréquemment utilisé pour la fabrication en atelier. Sur le
chantier, son emploi est moins généralisé 3 cause des difficultés de mise en ceuvre liées souvent 2 des
conditions climatiques pas toujours favorables. Pour les charpentes courantes, on préfere 1'emploi de
boulons; néanmoins, pour des structures fortement sollicitées (ponts) ou pour des constructions par-
ticulieres (réservoirs), la soudure est régulierement employée, en Suisse, méme sur le chantier.

Les principaux avantages qu'offre 'emploi de la soudure sont :

* laréalisation d'assemblages rigides, donc peu déformables,

* une diminution du temps de préparation des pieces de I'assemblage, par rapport au boulonnage,
notamment dans le cas de soudures non pénétrées (pas de trous 2 percer, réduction du nombre de
couvre-joints et de plaques de téte),

¢ une simplification des assemblages,
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Elle nécessite par contre certaines précautions de mise en ceuvre, notamment :

* le recours & un personnel qualifié,
* la protection des soudeurs sur le chantier vis-a-vis des intempéries,
» l'utilisation de procédés de contrdles de qualité sur le chantier.

7.3.1 Procédés de soudage

L'opération de soudage par fusion avec fil-électrode fusible consiste 4 réunir deux piéces par la dépose
d'un cordon de métal fondu. Le métal d'apport, nécessaire a la réalisation du cordon de soudure, provient
normalement de 1'électrode; il doit posséder a 1'état fondu une résistance au moins égale a celle du métal
de base. Les divers procédés permettant de réaliser cette opération se différencient d'une part par la
source de chaleur (flamme, arc électrique, ...) et d'autre part par le type de protection (laitier, flux,

az, ...) du bain en fusion par rapport & I'air ambiant. On distingue également entre :

* le soudage automatique (la té€te de soudage est montée soit sur un chariot dont 'avancement est
automatique, soit sur un robot), qui s'applique surtout aux soudures continues d'une certaine
longueur (joints de tdles, joints dme-aile d'une poutre composée & ame pleine ou d'un caisson,
etc.); g

¢ le soudage semi-automatique (avancement automatique de I'électrode avec une torche tenue a la
main) qui est appliqué de maniére générale;

* le soudage manuel a l'arc qui est souvent le seul moyen possible pour exécuter des soudures dont
I'acces est difficile; il est généralement appliqué sur le chantier.

Nous rappelons au tableau 7.2 les procédés de soudage a 1'arc employés fréquemment dans la
construction métallique, avec leurs termes équivalents en allemand et en anglais [7.2]. Précisons que les
procédés MIG, MAG et sous flux en poudre sont soit semi-automatiques, soit automatiques. Pour la
description complete de ces diverses méthodes, on se référera a [7.3] ou a [7.4].

Tableau 7.2 Procédés de soudage a 1'arc : équivalence des termes frangais, allemands et anglais.

Frangais Allemand Anglais

* Soudage manuel a l'arc avec électrode * Lichtbogenhandschweissen * Metal arc welding with covered
enrobée mit Schutzelektroden electrodes

* Soudage 2 l'arc sous protection de gaz ¢ Metall-Inertgasschweissen * Metal-arc inert gas welding
inerte avec fil-électrode fusible (MIG) MIG) (MIG-welding)

* Soudage 2 l'arc sous protection de gaz * Metall-Aktivgasschweissen | * Metal-arc active gas welding
actif avec fil-électrode fusible (MAG) MAG) (MAG-welding)

¢ Soudage 2 l'arc en atmosphere inerte ¢ Wolfram-Inertgasschweissen | * Tungsten inert-gas arc welding
avec électrode de tungsténe (TIG) (WIG) (TIG)

* Soudage a l'arc sous flux en poudre avec | * Unterpulverschweissen mit * Submerged arc welding with
fil-électrode Drahtelektroden wire electrode

En guise de compléments aux procédés de soudage a l'arc cités dans le tableau 7.2, nous
mentionnerons également le soudage par résistance, employé notamment pour le soudage des goujons,

ainsi que des procédés déja plus 1cu11er§ tels_gue le soudage au plasma et au micro-plasma, par
ultrasons ou au lasdy\Ded [rifyfmali e@q Mffloﬁ @ﬁés@@me peuvent également

étre obtenus dans [7.4].
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7.3.2 Types de joints et symbaoles

Les combinaisons possibles entre les types de soudure et formes de joint sont montrées
schématiquement au tableau 7.3. Cela illustre d'une part quelles sont les possibilités concretes de
réalisation d'un joint soudé, et permet d'autre part de classifier les détails soudés selon la forme du joint
ou selon le type de soudure.

Soudure
Joint compltement 2 pénétration cordon
pénétrée partielle d'angle

bout  bout —~x— | = —
ISHENISEEI=
\f)ar recouvrement — —_ %

Tableau 7.3 Exécutions possibles pour différents types de soudure et formes de joint.

Classification selon la forme du joint
Selon la forme du joint, on distingue principalement (tab. 7.3) :

+ les joints bout & bout (réalisé€s avec des soudures A pénétration complete ou partielle),

« les joints en T, ou en fers croisés (réalisés avec des soudures 2 pénétration compléte ou partielle,
ou bien avec des cordons d'angle),

¢ les joints par recouvrement (réalisés avec des cordons d'angle).

L'Eurocode 3 (§ 6.6.2) définit une classification légérement différente : on y distingue en effet les
soudures d'angle, en entaille, en bout, en bouchon et sur bords tombés. Pour chacun de ces types de
soudure, des indications détaillées sont données quant a leur géométrie et aux caractéristiques a
considérer pour le calcul de la résistance.

Classification selon le type de soudure

Selon les types de soudure, il est possible de distinguer (tab. 7.3) entre les soudures a pénétration
complete, A pénétration partielle et les cordons d'angle.

Des exemples de soudures complétement pénétrées pour les joints bout a bout et les joints en T sont
montrés a la figure 7.4. Ces soudures nécessitent une préparation du bord des pieces 2 assembler
(chanfrein). Les formes que 1'on donne 2 ces chanfreins dépendent de 1'épaisseur des éléments 2
assembler, de la possibilité de souder des deux cOtés de la piece et de la nécessité de réduire la
déformation angulaire (par exemple, soudure en V double 2 la place d'une soudure en V afin de répartir
I'échauffement sur les deux faces de la piéce). Les dimensions données a la figure 7.4 sont des valeurs
indicatives prescrites par la norme ISO 9692 [7.5] : elles peuvent en effet varier selon le procédé de
soudage employé et les méthodes appliquées.

Pour le dessin Km’a 0 ﬁ?@@ﬂr@@fﬁﬁ@@ﬁ?ms‘ﬂeﬁees i la figure 7.4,

ainsi que les symbo
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Fig. 7.4 Exemples de soudures complétement pénétrées avec leurs représentations symboliques.

Tableau 7.5 Symboles pour les soudures.

Symbole Exemple
Soudure non meulée ) <)
Soudure meulée 2 ras b <p
Reprise a l'envers ¢ <)
Soudure au montage Ve <
Cordon d'angle a a4
Double cordon d'angle A an
Cordon d'angle tout autour d'une pidce Ty

Classification pour le dimensionnement

en demi-V double ’K\
>

Pour le dimensionnement, on peut classer les trois différents types de soudure du tableau 7.3 en deux

- groupes :

* . Le premier groupe comprend les soudures qui créent une pénétration complete de la section des

pidees 2 asselRIYY YAPEL € o mieppeqred

-.Ccom
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» Le second groupe correspond aux cordons d'angle, auxquels sont assimilées les soudures a
pénétration partielle, car la section des pieces & assembler n'est que particllement soudée.

7.3.3 Déformations et contraintes résiduelles

Le métal déposé et les zones des pieces adjacentes a la soudure sont portés a trés haute température
lors du soudage. Par la suite, cette masse réchauffée se refroidit et va par conséquent se contracter. Ce
phénomene peut avoir les deux conséquences suivantes :

* si la contraction n'est pas empéchée par les éléments qui entourent la soudure et la masse
réchauffée, il se produit essentiellement des déformations des pieces de l'assemblage (raccour-
cissements, déformations angulaires) (fig. 7.6(a));

* si la masse de matiere froide autour de la soudure empéche cette derniere de se contracter (cas le
plus fréquent), il se crée dans la soudure et les pieces assemblées un champ de contraintes internes
auto-équilibrées que I'on nomme contraintes résiduelles de soudage (fig. 7.6(b)).

La piece de la figure 7.6(b) est formée de deux tdles reliées par une soudure longitudinale. Lorsque le
cordon de soudure se refroidit, il a tendance a se contracter. Comme les tdles adjacentes, restées dans leur
ensemble froides, empéchent ce mouvement, il se crée parallelement 2 la soudure un champ de
contraintes longitudinales de traction dans la zone influencée thermiquement et son voisinage. Par
réaction, les parties extérieures des tdles sont comprimées.

M ]

e N
” )

(a) Déformations angulaires. (b) Contraintes résiduelles.

Fig. 7.6 Déformations angulaires et contraintes résiduelles longitudinales provenant du soudage.

La fabrication des éléments de structure soudés doit tenir compte des effets des apports locaux de
chaleur. Par des séquences de soudage appropriées, il est possible de limiter les déformations des piéces.
Quant aux contraintes résiduelles, on peut les réduire par un traitement thermique (recuit de détente,
§ 3.2.2). Cependant, cela est rarement possible pour des éléments de grandes dimensions ou pour des
éléments soudés sur le chantier. On essaie toutefois de limiter les contraintes résiduelles 4 un niveau aussi
bas que possible en contrdlant I'apport de chaleur par des séquences de soudages adéquates ou en
exécutant des soudures de faible épaisseur. Il est méme possible, par un choix judicieux des séquences de
soudage, d'introduire des contraintes résiduelles de compression dans des parties de structure ulté-

e T T TP I T i
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Dans la mesure du possible, une concentration de soudures dans un assemblage est a éviter; cela peut
en effet créer un état de contraintes tridimensionnel (contraintes résiduelles dans plusieurs directions) et
réduire sa capacité de déformation (donc sa ductilité), ce qui augmente le danger de rupture fragile. Pour
la méme raison, on évitera des intersections de soudures en modifiant la conception de 1'assemblage, par
exemple en excentrant légerement les éléments tubulaires a assembler (fig. 7.1).

7.3.4 Anomalies

Les principales anomalies qui peuvent étre présentes dans les soudures sont représentées a la
figure 7.7; d'autres types d'anomalies sont données dans [7.1]. On distingue celles relatives a une
configuration externe ou interne de la soudure.

CONFIGURATION EXTERNE -

CONFIGURATION INTERNE
1 1 1 I 1 I
| | | | 1 ! :
! 1 T 1
Surépaisseur Sous-épaisseur Inclusions, pores
Manque de pénétration

b ) ] 1 1 ) 1
| | 1 { L | | |
i 1 t I 1 I 1

Caniveaux Décalage des bords Fissure Défaut de collage

Fig. 7.7 Anomalies dans les soudures.

Du point de vue du comportement de 'assemblage vis-a-vis de la fatigue et de la rupture fragile, les
anomalies les plus dangereuses sont, par ordre décroissant :

o les fissures,

¢ les défauts de collage,

¢ les défauts de pénétration,
* les inclusions,

* les porosités.

Les différents contrdles possibles pour détecter le nombre et la taille de ces anomalies sont présentés
dans le paragraphe suivant.

7.3.5 Contrdle de qualité

Nous avons vu au paragraphe 7.2.4 que la classe de qualité d'une soudure définissait des exigences
relatives au nombre et 2 la taille des anomalies. Le contrdle de qualité sert 2 garantir que les valeurs
mesurées des anomalies ne dépassent pas les valeurs limites de la classe de qualité correspondante.

Il existe plusieurs procédés pour détecter les anomalies dans les soudures : la norme SIA 161/1 [7.1]
décrit le type et 1'étendue des différents examens a effectuer selon la classe de qualité de la soudure. Nous
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On peut classer les différentes méthodeé de contrdle en deux catégories : les controles destructifs, qui
s'appliquent essentiellement a des éprouvettes servant au contrdle des procédés de soudage, comprenant
principalement :

* les macrographies,

¢ les micrographies,

* les essais de dureté,

¢ les essais de traction,

» les essais de pliage,

* les essais de résilience,

et les contrdles non destructifs, dont les plus courants sont ceux relevés dans le tableau 7.8 avec leurs
termes €quivalents en allemand et en anglais {7.1].

Tableau 7.8 Méthodes de contrdles non destructifs des soudures : équivalence des termes frangais, allemands

et anglais.
Frangais Allemand Anglais
« Examen visuel * Sichtpriifung * Visual testing
¢ Examen par ressuage * Eindringpriifung * Penetration testing
* Examen par magnétoscopie | * Magnetpulverpriifung * Magnetic particles testing
¢ Examen par radiographie * Durchstrahlungspriifung | ¢ Radiation testing
¢ Examen par ultrasons » Ultraschallpriifung ¢ Ultrasound testing

Les examens par ressuage et par magnétoscopie permettent de déceler uniquement les fissures
superficielles ou celles débouchant en surface des joints soudés. Ces examens sont faciles 3 exécuter, ils
ne demandent que trés peu de matériel et sont relativement fiables.

Les examens par radiographie (rayons X) sont trés utilisés pour révéler des anomalies volumiques,
telles que les pores ou les inclusions de laitier a 1'intérieur de la soudure; par contre, les fissures (surtout
celles qui sont paralleles 2 la direction des rayons) sont trés difficiles 3 détecter. L'examen par
radiographie présente par contre I'avantage de fournir une piece justificative du contrdle. Ses
inconvénients sont qu'il n'est souvent pas possible de radiographier toutes les soudures, qu'il nécessite un
appareillage lourd et qu'il représente un risque d'exposition aux rayonnements pour l'opérateur ainsi que
pour les personnes présentes dans 'atelier ou sur le chantier.

Les examens par ultrasons permettent de localiser les anomalies telles que les fissures et les défauts de
collage avec une bonne précision en grandeur et en direction; par contre, ce procédé nécessite un
manipulateur trés expérimenté du fait des multiples échos parasites que I'on peut observer sur 1'écran et
qui pourraient conduire 3 une interprétation erronée des résultats.

Il convient de rappeler que les contrles non destructifs ont pour but de déceler les anomalies
importantes dans les soudures. Si de telles anomalies existent, il faut comparer leur nombre et leur taille
aux tolérances des normes et, suivant les cas, effectuer une correction de ces soudures. Il faut toutefois
signaler que toute réparation doit étre soigneusement contrdlée, car elle peut contenir des défauts encore
plus dangereux que ceux que l'on cherche a éliminer. Il faut cependant étre conscient qu'il reste en fait

toujours des anoma]m W(:l@sm le@wﬂepw t.o% Mautre part celles qui

ont échappé aux con
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7.3.6 Dispositions pratiques de construction

Dimension de gorge

L'épaisseur a d'un cordon d'angle (fig. 7.9) est appelée gorge de 1a soudure. La notation a utilisée ici
ne l'est pas de fagon uniforme dans les différents pays; il faut donc préter une attention particuliére a cette
notation, afin d'éviter des confusions dont les conséquences pourraient étre parfois assez graves.

La valeur minimale a,,;, de la gorge d'un cordon d'angle transmettant un effort est fixée en fonction
de 1'épaisseur ¢,y de la plus grande des pieces a assembler, a savoir (fig. 7.9) :

*  Qumin =4 MM POUr ¢y, < 17 mm,
*  Qmin =5 MM pour ty,, = 18 2 25 mm,
Qppin = 6 MM PoUr ty,y = 26 mm.

Une gorge de 4 mm constitue donc une valeur minimale dictée essentiellement par une question pratique
de réalisation garantissant un apport suffisant de chaleur. Si 1'épaisseur minimale d'une passe de soudure
dans le domaine de la charpente métallique est de 4 mm, on peut cependant admettre 3 environ 6 mm
I'épaisseur maximale réalisable en une seule passe. Il faudra donc réaliser plusieurs passes s'il est
nécessaire de réaliser une soudure ayant une gorge supérieure & 6 mm. Dans le cas de soudures de grande
longueur (liaison ame-aile d'une poutre composée a dme pleine, par exemple), on pourra réaliser, si la
statique le permet, des cordons d'angle ayant une gorge inférieure 3 4 mm.
L'Eurocode 3 (§ 6.6.5) prescrit une gorge minimale de 3 mm.

min [mm] a26mm
— e
6 az5mm )
54 g24mm —e 4
4 >
tmwr [m‘;n] tm = max(tl,tz)
1 1) _
17 25 tmin = min(t},22)

Fig. 7.9 Valeur minimale de la gorge d'un cordon d'angle en fonction de I'épaisseur des pieces assemblées.
Pour une question de géoméltrie, I'épaisseur maximale a4, de la gorge est limitée par I'épaisseur ¢,,;,
de la plus mince des piéces a assembler (fig. 7.9) selon la relation :

Amax = 0.7 tyin (1.2)

Dans le cas d'un cordon d'angle posé des deux c6tés d'une t6le (fig. 7.10), la gorge a ne devrait pas
dépasser la demi-épaisseur de cette tble afin de ne pas la «briler» totalement lors du soudage, mais
surtout pour éviter que le joint soudé ne puisse plus étre suffisamment plastifié :

www.GenieCivilPDF.com 0
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I1 faut signaler qu'il existe pour cette forme de joint un danger d'arrachement lamellaire dans la téle
sollicitée a la traction, perpendiculairement & son épaisseur. Ce danger est d'autant plus prononcé que la
tole est épaisse et constituée d'un acier a haute résistance, car l'arrachement lamellaire peut dans ce cas
déja se produire lors du refroidissement de la soudure (A cause de contraintes résiduelles de traction
perpendiculaires a la tdle). Il est donc préférable de choisir des soudures en demi-V double pour ce
type de joint en T sollicité par des efforts importants de traction nécessitant des épaisseurs de tdles
importantes. :

Tox

.

] F t
t | o aSi
—

L=

Fig. 7.10 Epaisseur maximale d'un cordon d'angle dans un joint en T.

Longueur des cordons d'angle

Les cordons d'angle doivent avoir une longueur totale ininterrompue d'au moins 40 mm si I'on veut en
tenir compte pour une transmission de forces. Les cordons d'angle plus courts sont considérés comme
soudures constructives (ou d'accostage) uniquement, sans transmission d'efforts.

La distribution des efforts le long d'un cordon d'angle sollicité au cisaillement est similaire a celle
observée dans un assemblage boulonné. Les extrémités du cordon d'angle sont plus fortement sollicitées
que sa partie médiane. Pour le dimensionnement, la norme SIA 161 admet cependant une distribution
uniforme des efforts le long du cordon, quelle qu'en soit sa longueur. Dans le cas de cordons d'angle
transmettant un effort de maniére continue sur toute leur longueur, comme par exemple le flux de
cisaillement 2 la jonction ame-aile d'une poutre composée a dme pleine, on admettra également que le
cordon résiste uniformément sur toute sa longueur, sans limitation.

L'Eurocode 3 (§ 6.6.9) impose pour les joints par recouvrement un réduction de la résistance d'un
cordon d'angle dont la longueur dans la direction de transmission de l'effort dépasse 150 a.

7.4 Résistance des joints soudés

7.4.1 Soudures complétement pénétrées

On peut en général admettre que la résistance du métal d'apport déposé lors du processus de soudage
est supérieure ou égale a celle du matériau de base. Dans le cas du soudage d'éléments en acier Fe E 235
ou 355, le métal d'apport est un acier équivalent a de l'acier Fe E 355. De ce fait les soudures
complétement pénétrées possedent au minimum la méme résistance ultime que les piéces qu'elles
assemblent (cette hypotheése est cependant a vérifier dans le cas du soudage d'aciers a trés haute
résistance). Il n'est par conséquent pas nécessaire d'effectuer un calcul de dimensionnement de ces
soudures.

On évitera d'utiliser un métal dapport trop résistant peyr es, afin de ne pas diminuer la
capacité de déformaw W awmmﬂﬁﬂ)ﬁoﬁi\z LlEjj‘F“: CO m
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7.4.2 Cordons d'angle

Lors du dimensionnement d'un cordon d'angle, on doit vérifier que les forces puissent étre transmises
d'une pi¢ce 4 l'autre 2 travers la soudure; elles doivent donc passer par les sections suivantes (fig. 7.11) :

* lasection de gorge A,, = al, qui est soumise 2 un effort de traction, et
* les sections de contact Ag = s I, sollicitées par des efforts de traction ou de cisaillement.

Section de gorge Sections de contact

= \
=, e =

n

Fig. 7.11 Transmission d'un effort a travers un cordon d'angle.

Le dimensionnement d'un cordon d'angle consiste A définir & la fois sa longueur [ et son épaisseur a
(gorge). 1l se fait avec la résistance ultime des cordons d'angle donnée par les conditions suivantes (quelle
que soit la direction des forces), valables respectivement pour les sections de gorge A,, et de contact Ay :

Ry=05fpal (7.4a)
Ry=07fysl (7.4b)

Ry, : résistance ultime de la section de gorge

R : résistance ultime de la section de contact

Jue : résistance a la traction du métal d'apport (indice E pour électrode)
fy : limite d*élasticité de I'acier des pieces assemblées

I : longueur du cordon d'angle considéré

La résistance ultime d'un cordon d'angle donnée par (7.4) a été établie A partir d'essais; elle contient
déja la réserve évoquée au paragraphe 7.2.1 (facteur 7yy), destinée & exclure une ruine prématurée dans
les assemblages. Précisons également qu'on peut admettre, comme pour les soudures complétement
pénétrées (§ 7.4.1), que les caractéristiques mécaniques de résistance du métal d'apport sont supérieures
ou égales aux valeurs minimales du matériau de base. Dans le cas du soudage d'éléments en acier
Fe E 235 ou Fe E 355, on fera alors I'hypothese que le métal d'apport est un acier équivalent a de 'acier
Fe E 355.

Les valeurs des sections de gorge Ay, (qui correspond toujours a la section minimale de la soudure) et
de contact A, admises pour le calcul, sont celles qui correspondent respectivement a la hauteur et au c6té

de contact 4, ad es qui hauteur ef an cbt
ot oo, on - SOV T BTV P DFE e T o monete oot
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Fig. 7.12 Définition des sections de calcul des cordons d'angles.

Lorsque le cordon d'angle est exécuté par le'procédé de soudage sous flux en poudre, on peut
augmenter la valeur a de 2 mm au maximum, grice a sa meilleure pénétration dans le métal de base
(fig. 7.13(a)). Des essais préliminaires doivent cependant pouvoir apporter la preuve qu'une telle aug-
mentation de pénétration peut effectivement étre obtenue. ,

Les soudures a pénétration partielle (fig. 7.13(b)) sont A considérer comme des cordons d'angle qu'ils
faut dimensionner comme tels. Leur résistance devra étre déterminée en fonction de leur forme, car le
triangle inscrit dans la soudure n'est pas forcément isocele : il est alors nécessaire de tenir compte, selon
la nuance d'acier des pieces assemblées, des dimensions s} et s2 des deux sections de contact (fig. 7.13).

L'Eurocode 3 (§ 6.6.6) donne davantage d'indications concernant les soudures a pénétration partielle,
en distinguant notamment le cas des assemblages bout a bout de ceux en T.

Ggf=a+2mm

& N
N s=av2 oX] o
, 24 .

} - L
: 'y | ! *Liz—l‘ ! | !
! ] L Il !
I R i L ¥
(a) Soudure sous poudre. (b) Soudure A pénétration partielle.

Fig. 7.13 Définition des sections de calcul des soudures sous poudre et A pénétration partielle.

Si l'on integre la résistance ultime d'un cordon d'angle donnée par (7.4) au principe général de la
vérification de la sécurité structurale (7.1), les cordons d'angle doivent satisfaire la condition suivante :

min(Ry, Ry)

Fy<
d w

(1.5)

Fg : valeur de dimensionnement de la force F A transmettre

Pour des sections de contact perpendiculaires (s = a‘/—i) et pour un métal d'apport ayant une
résistance a la traction f,g 2 510 N/mm? :

" msembices S Ex6 TETTVTIPOT €Ot e
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¢ la section de gorge A,, est déterminante pour établir la résistance d'un joint soudé dont les piéces
assemblées sont en acier Fe E 355.

11 est alors possible, compte tenu de ce fait, de visualiser la résistance d'un cordon d'angle en fonction
de la nuance d'acier des pieces assemblées. Une telle représentation graphique est donnée a la figure
7.14 : elle permet de bien mettre en évidence l'influence de 1'épaisseur de la gorge a et de la longueur / de
la soudure sur sa résistance R. Les tables SZS C5 donnent ces mémes schémas a une échelle permettant
d'établir graphiquement les résistances données par (7.4). Le tableau 7.18 situé en annexe a ce
chapitre indique, quant 2 lui, la résistance d'un cordon d'angle en kN par mm de longueur de cordon, en
fonction de 1'épaisseur a et de 1a nuance d'acier des piéces assemblées.

4 RIkN] a=10mm
1000 -
- 9
A Fe E 235 8
- 7
] 6
500 + 5
g 4
J { [mm]
0 T T T —> 0 T T T T—
) 0 100 . 200 300 400 0 100 200 300 400

Fig. 7.14 Résistance ultime d'un cordon d'angle en fonction de sa longueur / et de sa section de gorge a pour
des pieces assemblées en acier Fe E 235 et Fe E 355.

Il est important de bien déterminer la grandeur F de la force transmise par un cordon d'angle. Cette
force sera donnée par un modele de calcul de l'assemblage, qui est & établir de fagon a approcher au
mieux le comportement réel de I'assemblage tout en garantissant I'équilibre des efforts internes. Des

précisions sur le chems m reem t} és sont données au
chapitre 9, afin de foirhir‘qaelqlies ettl'jr c¥s S mjplie i ﬁ 7'5).
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L'Eurocode 3 (§ 6.6.5.3) définit la valeur de dimensionnement (de calcul) par unité de longueur
F,y. R4 de la résistance d'un cordon d'angle d'épaisseur a par la relation unique suivante :

1 fu 1
FyRri= — % o
WRE= e 3 B ©

FyRrd : valeur de dimensionnement (de calcul) par unité de longueur de la résistance d'un cordon

d'angle
YWw ° facteur de résistance pour les assemblages soudés (g = Y2 = 1.25)
Ju : résistance a la traction de la plus faible des parties assemblées
By : facteur de corrélation dépendant de la nuance d'acier des piéces assemblées (B,, = 0.8

pour de l'acier Fe E 235 et B,, = 0.9 pour de l'acier Fe E 355)

En comparant F,, g4 avec les «valeurs de dimensionnement» obtenues avec la norme SIA 161 (R,/yg ou
Ry/1R), on constate que cette derniére prescrit des valeurs de résistance supérieures d'environ 2 % a
celles de I'Eurocode 3 lorsque la section de contact est déterminante, et inférieure d'environ 11 %
lorsque c'est la section de gorge qui est déterminante.

Exemple 7.1 Cordon d'angle cisaillé

Déterminer 1'épaisseur a du cordon d'angle de I'assemblage de la figure 7.15, compte tenu du fait que sa
résistance doit au moins atteindre la résistance des fers plats en acier Fe E 355.

I a

pa)

}

i T | ~
Foo 4 | | F
‘l—! h=150| 4 : i#

(/) 1
S
U .
] 1} =250 = 150-20
=200-20 1w s
F 20 |

1 l el

D ™ —

Fig. 7.15 Cordon d'angle cisaillé.

La résistance du plus petit des fers plats vaut :
Fg=fyA = 355 N/mm? - 150 mm - 20 mm = 1065 - 10> N = 1065 kN
Comme le fer plat supérieur est soudé sur trois c6tés, la longueur du cordon d'angle vaut
Zl=2Il1+l=2-250 mm+ 150 mm = 650 mm
Quant a I'épaisseur du cordon d'angle, elle doit a la fois respecter des dispositions de construction ainsi
que le critére de résistance au cisaillement. Constructivement, on a, selon la figure 7.9 et (7.2) :
tmax = 20 mm d'od a,,;, = 5mm
Amax = 0.7 tyyin = 0.7-20 mm = 14 mm
La résistance de la section de gorge, donnée par (7.4a), doit &tre supérieure ou égale a Fg :

r=os AW R C IR e QM mm
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L'épaisseur nécessaire corresponddonca a= 7 mm.
Etant donné que le fer plat est en Fe E 355, la vérification de la section de contact n'est pas déterminante.
L'application numérique de (7.4b), avec s = a N2, permet de s'en convaincre :

. 103
Ry=07f,sLl 2 Fg dob a 2 1065 10°N = 47mm < 64 mm.
0.7 355 N/mm? - 650 mm - V2

Exemple 7.2 Soudures sollicitées en traction

Calculer la valeur de dimensionnement de 1'effort de traction F; que peut transmettre I'assemblage en
acier Fe E 355 de la figure 7.16, selon que 'on réalise I'un des trois types de soudure suivants :
¢ Cas 1. Soudure en demi-V double complétement pénétrée.
¢ Cas 2. Soudure en demi-V double & pénétration partielle.
¢ Cas 3. Cordon d'angle.

T—T 15
4
200 | Détail
HEB 340 l
Fig. 7.16 Soudures sollicitées en traction.
¢ Fer plat

La résistance du fer plat vaut : '
Fr=fyA = 355 N/mm2 - 200 mm - 15 mm = 1065 - 103N = 1065 kN
La valeur de dimensionnement de I'effort de traction vaut alors, si on considére uniquement le fer plat :
FR 1065 kN

¢ Cas 1. Soudure en demi-V double complétement pénétrée :
Comme la soudure pénétre toute la section, la valeur de dimensionnement F4 de l'effort qui peut étre
repris est identique 2 la valeur obtenue avec le fer plat, a savoir (voir ci-dessus) :
F; = 968 kN

¢ Cas 2. Soudure en demi-V double a pénétration partielle :

On aici a = 7 mm et, comme les pieces assemblées sont d'un acier de méme nuance (en l'occurrence
Fe E 355), s = min(7 mm; 8 mm) =7 mm. Les résistances des sections de gorge et de contact valent donc
respectivement :

R, =05f,pal=05-510N/mm2.-7mm-(2-200mm)= 714- 103N = 714kN

Ry = 07fysl= 0.7 -355N/mm2 - 7 mm - (2 - 200 mm) = 497 - 103 N = 696 kN
Comme R < R,,, c'est la section de contact qui est déterminante (contrairement a ce qui est valable
pour un cordon d'angle assemblant des pi2ces en acier Fe E 355), d'ot :

Rs 696 kN

“"» WWW,GenieCivilPDF.com

La résistance de la soudure est déterminante par rapport a celle du fer plat.
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¢ Cas 3. Cordon d'angle :
Pour un cordon d'angle d'épaisseur a = 7 mm et de longueur 2 - 200 mm = 400 mm, la résistance est
donnée par la section de gorge (7.4 a), étant donné que les pieces assemblées sont en acier Fe E 355 :
R, = 05f,pal=05-510N/mm2-7 mm-400 mm= 714- 103 N = 714kN
La valeur de dimensionnement F; de I'effort qui peut &tre repris par 1'assemblage vaut alors :

R 4
Fy= ;‘f: ll-Ll—kN= 649 kN

La résistance du cordon d'angle est dans ce cas également déterminante par rapport A celle du fer plat.

7.4.3 Sollicitations composées

Les joints soudés peuvent €tre sollicités par des forces longitudinales F,, normales F, et transversales
Fy (fig. 7.17). Des essais ont montré que, quelle que soit la direction de la force appliquée, la ruine de la
soudure se produit toujours par cisaillement de la section de gorge ou de contact, et non pas par traction.
Ces essais ont également montré que la résistance des soudures sollicitées transversalement était
supérieure 2 celle des cordons sollicités longitudinalement.

La méthode de calcul exposée ici admet comme critére de ruine la résistance ultime de la soudure
dans son sens longitudinal. Ce calcul étant conservateur, il est par conséquent applicable a tous les
cordons d'angle sans distinction de la direction des forces qui les sollicitent. Lorsqu'un cordon d'angle est
soumis a des forces Fy, Fy et Fy, la vérification de la sécurité structurale peut donc s'effectuer en
considérant la résultante F obtenue par addition vectorielle de ces forces (fig. 7.17). Il faudra cependant
étre prudent dans le cas ol la longueur / d'une soudure soumise & des sollicitations composée est élevée :
I'hypothése d'une redistribution des contraintes due a la plastification de la soudure n'est alors plus
vérifiée, ce qui peut avoir pour conséquence une répartition non uniforme des sollicitations le long de la
soudure; il est alors nécessaire de calculer la résultante de force par unité de longueur en tenant compte de
la transmission effective des forces.

AN |
WWMWi» GeRieCivilBRE.comM
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7.5 Annexe

Cette annexe contient le tableau 7.18 dans lequel on a reporté la résistance ultime d'un cordon d'angle
définie dans ce chapitre par (7.5) et (7.4). L'utilisation des valeurs qui y sont indiquées devrait fournir une
aide au dimensionnement ou 4 la vérification des cordons d'angle, de fagon similaire aux tables SZS CS,
dans lesquelles les mémes indications sont données sous forme d'abaque.

Tableau 7.18 Résistance ultime d'un cordon d'angle, en kN par mm de longueur de cordon [kN/mm].

Nuance d'acier Résistance Epaisseur a [mm] du cordon d'angle
des piéces assemblées | déterminante 4 5 6 . 8 9 10
Fe E 235 R, 0.93 1.17 1.40 1.63 1.87 2.10 2.33
Fe E 355 R,, 102 | 128 | 1.53 | 1.79 | 2.04 | 230 | 255
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8.1 Introduction

Les moyens d'assemblage tels que les soudures ou les boulons permettent de relier entre elles les
pieces €lémentaires, de formes diverses, constituant une charpente métallique. Les assemblages bou-
lonnés (fig. 8.1) représentent ainsi une composante essentielle de toute structure et méritent de ce fait une
attention particuliére.

Fig. 8.1 Exemples d'assemblages boulonnés.

La connaissance des caractéristiques des moyens d'assemblages est indispensable pour choisir le type
le mieux adapté a une structure, ainsi que pour imaginer des assemblages simples, facilement réalisables
et par conséquent économiques. Ce chapitre est donc, avec celui relatif aux soudures (chap. 7), un des
chapitres fondamentaux de ce volume.

Le but de ce chapitre est de traiter plus particulierement de la conception et de la résistance des
moyens d'assemblage boulonnés utilisé€s pour réaliser des assemblages boulonnés dans les charpentes
métalliques. La description des moyens d'assemblage boulonnés, 1'analyse de leur comportement ainsi
que les méthodes de calcul 2 utiliser sont données dans ce chapitre qui est structuré comme suit :

* Section 8.2. Rappel des principes de dimensionnement applicables aux boulons.

» Section 8.3. Présentation des différents types de boulons et de rivets, de leurs méthodes de mise en
place ainsi que des dispositions pratiques de construction dont il s'agit de tenir compte.

* Section 8.4. Etude du mode de transmission des efforts dans un assemblage boulonné, ainsi que de
la résistance des boulons soumis & un effort de cisaillement, & un effort de traction ou a une
interaction d'efforts.

» Section 8.5. Détermination de la résistance des piéces assemblées, pour lesquelles la pression
latérale et la rupture des sections brutes et nettes doivent étre vérifiées.

» . Sections 8.6 et 8.7. Etude du principe de vérification d'un assemblage boulonné, selon qu'il est
réalisé avec des boulons non précontraints (sect. 8.6) ou précontraints (sect. 8.7).

sssombiages ontonsV A3 & 111 € CTV TP D FTE G =
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Tableau 8.2 Vérifications a effectuer pour le dimensionnement des boulons.

. Boulons Pidces assemblées Assemblage
Cisaillement Traction Interaction Pression Section Non Précontraint
' latérale nette /brute | précontraint

qaOD 'f"] r'f'w 5 b 1
o = L9 (e
T T I Il L1 |
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§8.4.2 §8.4.3 §8.44 §8.5.1 §8.5.2 Sect. 8.6 Sect. 8.7

8.2 Principes de dimensionnement

8.2.1 Sécurité structurale

La sécurité structurale des boulons peut &tre vérifiée, tout comme celle des soudures (chap. 7), selon
le principe de base exprimé par (2.13) :

Sg< (8.1)

5 |

S84 : valeur de dimensionnement de I'effort
R : résistance ultime
YR : facteur de résistance

Pour les assemblages boulonnés, on peut en général exprimer les efforts et la résistance en tant que force
dans un boulon ou dans les piéces assemblées. Nous verrons dans les différentes sections de ce
chapitre qu'il peut s'agir d'un effort de cisaillement ou de traction, d'une pression latérale ou d'un effort
normal dans une section. Tout comme pour les soudures, il est essentiel que cette force soit déterminée
sur la base d'une modélisation de la transmission d'effort correspondant au comportement physique de
I'assemblage.

11 faut encore préciser que la résistance ultime des assemblages soudés ou boulonnés est établie de
fagon a ce que toute ruine prématurée dans les assemblages soit exclue (§ 2.6.3). La résistance ultime des
boulons et des pieces assemblées doit donc contenir une réserve (en l'occurrence le facteur ¥4 introduit
dans (2.33)) permettant de satisfaire cette exigence.

8.2.2 Aptitude au service

Pour certaines constructions, les mouvements relatifs des piéces assemblées sont 3 proscrire. Cela
concerne par exemple les constructions qui doivent garder une géométrie exacte (antennes et radars, par
exemple) ou les structures soumises a ces charges variables répétées (charges de trafic par exemple) qui
pourraient subir un mouvement alterné dans les assemblages, entrainant une diminution de la résistance
par fatigue des éléments. Pour éviter ces mouvements relatifs, plusieurs mesures sont possibles :

* Concevoir WW% 1? ec PV"ilP@tF (@elmn prétera alors une
» attention particuliére aux tolérances de fabri '

rication et de montage.
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« Utiliser des boulons précontraints pour que les assemblages travaillent par frottement (sect. 8.7).
Dans de tels cas, aucun glissement n'est admis sous l'effet des charges de service Sggr.
* Concevoir des assemblages soudés (chap. 7).

8.2.3 Résistance a la fatigue

11 est nécessaire de tenir compte de l'influence des phénomenes de fatigue dans les ouvrages ou parties
d'ouvrages sollicités par des charges variables répétées (chap. 13). En ce qui concerne plus par-
ticulierement les moyens d'assemblage boulonnés, il faut savoir que la résistance  la fatigue d'un boulon
tendu est beaucoup plus faible (& cause des concentrations de contraintes au droit du filetage) que celle
d'une tige métallique de surface lisse. Il est donc nécessaire de vérifier soigneusement la résistance & la
fatigue des boulons soumis & un effort de traction : ceux-ci doivent absolument étre précontraints, de
fagon & diminuer la différence de contrainte appliquée (§ 8.7.5).

Précisons également que toute soudure sur des boulons & haute résistance (§ 8.3.1) est & proscrire :
cela crée en effet des entailles d'ol une fissure de fatigue peut se propager, créant ainsi un grand danger
de rupture fragile, a cause de la faible ductilité des aciers pour boulons & haute résistance (§ 3.4.2).

8.2.4 Assurance de qualité

Comme pour l'acier des profilés laminés, I'acier des boulons est contrdlé lors de leur production : il
n'est donc pas nécessaire de vérifier si le comportement de 1'acier des boulons est satisfaisant. Divers
contrbles sont cependant nécessaires pour s'assurer que les boulons utilisés sont conformes 2 ce qui a été
projeté. Parmi les éléments & contrdler, citons :

¢ le diametre des boulons, qui doit &tre conforme a ce qui a été prévu lors du dimensionnement;

¢ lalongueur des boulons, importante pour l'épaisseur de serrage, et qui doit correspondre & ce qui a
été commandé;

* la qualité d'acier, qui doit étre conforme & celle dont il a été tenu compte dans le dimen-
sionnement; les boulons & haute résistance doivent par ailleurs avoir une inscription indiquant leur
qualité d'acier;

» la gamniture (écrou et rondelles), qui doit étre compatible (dimension et classe de qualité) avec les
boulons;

¢ la mise en place des boulons, qui doit se faire en plaquant bien les piéces assemblées les unes
contre les autres;

¢ l'éventuel effort de précontrainte appliqué & des boulons & haute résistance, qui doit se faire de
fagon & pouvoir garantir que la précontrainte souhaitée a effectivement été atteinte (§ 8.3.2).

8.3 Boulons et rivets
8.3.1 Types et symboles
Boulons

Les caractéristiques des différents types d'aciers utilisés pour les boulons sont présentées au
paragraphe 3.4.2. Pour mémoire, le tableau 8.3 rappelle les valeurs de la limite d'élasticité f,p et de la

résistance 2 la tractj uaﬁmmmtp p 6 MOns (la signification
des chiffres utilisés In i a gra:c: 4, :



308 DIMENSIONNEMENT D'ASSEMBLAGES

Tableau 8.3 Caractéristiques mécaniques des aciers pour boulons.

Boulons Classe fyB JuB
de qualité | [N/mm?] | [N/mm?]
4.6 240 400
de charpente
chape 56 300 500
. 8.8 640 800
a haute résistance 10.9 900 1000

Le tableau 8.3 montre également que I'on distingue deux types de boulons, qui se différencient par
leurs caractéristiques mécaniques plus ou moins élevées :

* les boulons de charpente métallique (aciers 4.6 et 5.6),
» les boulons a haute résistance (aciers 8.8 et 10.9).

. Les boulons de charpente métallique s'emploient couramment pour réaliser les assemblages faiblement
sollicités des halles et des batiments. Les boulons A haute résistance s'utilisent en général pour les
assemblages de ponts, ainsi que pour les assemblages fortement sollicités ou soumis a des effets
dynamiques. Seuls les boulons 2 haute résistance peuvent étre précontraints (sect. 8.7). Sur le marché
suisse, les boulons de charpente métallique sont en acier 4.6, alors que les boulons 2 haute résistance sont
en acier 10.9. Les autres types d'acier ne sont utilisés qu'exceptionnellement.

: L'Eurocode 3 (§ 3.3.2.1) ajoute les classes de qualité 4.8, 5.8 et 6.8 a celles données dans le

. tableau 8.3 et utilise la notion de boulon ordinaire a la place de boulon de charpente.

Dans la suite de ce chapitre, nous parlerons de boulons a haute résistance pour désigner les boulons 2
haute résistance non précontraints, et de boulons précontraints pour les boulons 2 haute résistance
précontraints.

Quel que soit le type de boulons, le jeu normal entre la tige du boulon et le trou des pigces 2 assem-
bler est fixé a2 2 mm pour les diamétres de boulons d inférieurs ou égaux & 24 mm, et 2 3 mm pour les
diametres de boulons égaux ou supérieurs a 27 mm. Le diamétre d,, du trou vaut donc :

* d,=d+2mm pourd<24 mm,
* dy=d+3 mmpourd =27 mm.

L'Eurocode 3 (§ 7.5.2) propose les mémes diamétres de trous, sauf pour les diameétres de boulons
d <14 mm, pour lesquels d,=d + 1 mm.

Dans certains cas, un jeu plus petit peut étre exigé. On parle de boulons ajustes lorsque le jeu est de
0.3 mm seulement. L'emploi de boulons ajustés offre I'avantage de créer des assemblages avec un
mouvement relatif possible trés petit, donc des structures trés peu déformables. Cependant, la réalisation
des trous doit étre précise, ce qui augmente sensiblement le coiit de ce type d'assemblage. On n'utilisera
de ce fait les boulons ajustés qu'en cas de nécessité absolue.

La figure 8.4 montre les différentes parties composant un boulon de charpente et un boulon 2 haute
résistance. Ces derniers se distinguent des boulons de charpente métallique par 1'inscription de la classe
de qualité de l'acier du boulon sur leur téte et leurs rondelles, ces dernieres étant également moins
épaisses. Les dimensions des. boulons disponibles sur le marché suisse se trouvent dans les tables
SZS C5.

1 faut toujours w @e@ﬁ rgﬁl ltp% en place du boulon
(en général 1'écrou, is 1a teté, souven our placer des boulons d es ailes des profilés
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Fig, 8.4 Boulon de charpente et boulon a haute résistance.
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en double té 2 ailes étroites (INP) et en U avec ailes inclinées (UNP), il existe des cales obliques qui
permettent de compenser l'inclinaison de la face intérieure des ailes et d'offrir ainsi deux surfaces
paralleles pour le serrage.

Le tableau 8.5 donne les principales caractéristiques et symboles des boulons normalisés les plus
utilisés. Les tables SZS C5 fournissent davantage d'informations a ce sujet.

Concernant les types de boulons, il est utile de donner les précisions suivantes :

Tableau 8.5 Caractéristiques et symboles des boulons.

MI12 | M16 | M20 | M24 | M27
Diametre delatige d [mm] 12 16 20 24 27
Diamdtredutrou  d, [mm] 14 18 22 26 30
Sectionde latige A [mm2] 113 201 314 452 573
Section résistante Ay [mm2] ‘84 157 245 353 459

Symbole boulon de charpente

Y

>

%

Py

Symbole HR non précontraint

>

3>

%

%

Symbole HR précontraint

.

>

%

%

En Suisse, les boulons et leur garniture (rondelles + écrou) sont généralement zingués 3 chaud par
le fournisseur. Il existe cependant également des boulons noirs qui n'ont pas subi ce traitement : ils
ont les mémes caractéristiques que ceux qui sont zingués & chaud, & 1'exception du couple de
serrage a appliquer en cas de précontrainte (§ 8.3.2).
Les boulons ne sont filetés que sur une partie de la longueur de leur tige. On commande ainsi leur
longueur en fonction de I'épaisseur de serrage désirée.

o 5.5 00 SO Dkt T ek W W B, O H ™ o o e
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* Des boulons en acier inoxydable existent également. Ils s'utilisent pour I'assemblage de structures
réalisées avec des €éléments en acier inoxydable (§ 3.3.1). Leurs caractéristiques sont fournies par
les fabricants.

La pratique et la normalisation européenne n'est pas uniforme et peut parfois étre différente des
habitudes suisses, notamment dans les domaines suivants :

» sauf indications spéciales, des rondelles ne sont pas nécessaires pour les boulons non précontraints
(quelle que soit leur classe de qualité), et une seule rondelle placée sous la partie du boulon
tournée lors de la mise en précontrainte (si possible 1'écrou) est suffisante [8.1];

« une tendance se précise pour utiliser des boulons filetés sur toute la longueur de leur tige, afin de
simplifier la gestion du stock de boulons.

Rivets

Les rivets (fig. 8.6) ont été le premier moyen d'assemblage utilisé en construction métallique.
Actuellement, 'emploi des rivets est limité et on leur préfere, dans la plupart des pays industrialisés, les
boulons et la soudure. On les rencontre donc essentiellement dans des structures existantes, datant du
début de ce siecle. Leur diametre varie généralement de 10 a 28 mm. Quelques précisions concernant le
type d'acier des rivets sont données au paragraphe 3.4.1 et dans la référence [8.2].

Rivet Rivet 2 anneau

1.6d

-~ h-
téte
2/3d

0.05d

rainure

section
affaiblie

tige de
préhension

anneau /D

Fig. 8.6 Rivet et rivet 2 anneau.

Rivets a4 anneau

Les rivets a anneau (rivelons) sont des éléments de connexion mécanique qui tiennent 2 la fois du
rivet (dans la mesure ol il a une méme forme de téte et qu'il introduit une force de précontrainte) et du
boulon (car une partie de sa Uge est rainurée). La figure 8.6 en montre les principales caractéristiques : la

tige se compose de t as CEL mlon de tige dont la
section est affa1b11e acier des rive agr!g gr;acwr aute résmtance g 8.8(§3.4.2).
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8.3.2 Mise en place

Boulons non précontraints

La mise en place des boulons non précontraints (boulons de charpente ou a haute résistance) au
moyen d'une clé ne nécessite pas d'explications particulieres. Il faut toutefois veiller 2 ce que les pieces
assemblées soient bien mises en contact.

Boulons précontraints

Pour les boulons a haute résistance, 1'acier employé permet de les précontraindre en les serrant trés
fortement. Ce serrage provoque une forte pression sur les piéces assemblées, autour des boulons. Cette
pression empéche un glissement relatif des pieces assemblées : on parle alors d'assemblage précontraint
(sect. 8.7). La mise en précontrainte, obtenue de préférence par serrage des écrous, exige un contrdle
soigneux de ce serrage. Il existe principalement deux méthodes de contrdle :

e La premiére méthode consiste a mesurer le couple de serrage appliqué a I'écrou pour obtenir la
précontrainte nécessaire. Ce couple est obtenu au moyen d'une clé dynamométrique manuelle ou
d'une clé a chocs pneumatique ou électrique, qui se déclenche lorsque le couple nécessaire est
atteint.

¢ La deuxieme méthode est un procédé dit combiné, consistant a appliquer a I'écrou environ 75 %
du couple nécessaire pour obtenir la précontrainte requise, puis a donner a I'écrou un quart de tour
supplémentaire.

La norme européenne prEN 1990-1 [8.1] définit les conditions de mise en ceuvre des boulons a
serrage controlé; quatre méthodes, dont celles décrites ci-dessus, sont indiquées dans cette norme.

Concernant les boulons précontraints, il est utile de donner les précisions suivantes :

¢ 2 cause d'une différence de frottement entre 1'écrou et le filetage, le couple de serrage a appliquer
aux boulons noirs est supérieur d'environ 30 % a celui nécessaire pour les boulons zingués a chaud
lubrifiés avec un produit a base de molybdéne;

* une réutilisation des boulons précontraints mis en tension avec le procédé combiné n'est pas
possible, car leur serrage provoque une plastification de leur section.

Nous citerons également deux procédés particuliers permettant un contréle de la précontrainte appliquée
aux boulons, méme s'ils ne sont pas encore utilisés couramment en Suisse :

¢ les boulons TC (pour Torque Control) sont congus de fagon a ce que leur tige se casse lorsque le
couple de serrage nécessaire est atteint; le controle du serrage se fait donc sur la base d'un principe
analogue 2 celui des rivets a anneau, sauf que la rupture de la tige a lieu par torsion et non pas par
traction;

¢ les rondelles de précontrainte LIW (Load Indicator Washer) se différencient des rondelles
courantes par des bosselages qui s'écrasent partiellement lors de la mise en tension du boulon; une
mesure de la hauteur de ces bosselages (analogue a la mesure de 1'écartement des bougies de
voitures) aprés la mise en tension du boulon permet de vérifier si la précontrainte nécessaire a bien
été appliquée.

Rivets

Les rivets brut steseﬂ‘ al Fn ? drique et d'une téte
1g. 8.7 a

ronde. Lors de la pose rivets sont c a fés puis 1ntrodu1ts ns les trous des pieces 2
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assembler. La partie du rivet dépassant les pieces est refoulée de maniére a remplir le trou et 4 former la
deuxieme téte. La tige empéche ainsi le glissement relatif des éléments assemblés et assure la
transmission des efforts, tandis que les tétes tiennent la tige en place.

Comme l'acier des rivets est porté a environ 1000 °C lors de la mise en place des rivets, son
refroidissement peut créer une précontrainte qui peut donner a 1'assemblage riveté une résistance au

glissement semblable a celle obtenue avec des boulons précontraints (sect. 8.7).

contre-bouterolle

rivet brut chauffé

dy=d+1mm

bouterolle

=

martelage

Fig. 8.7 Pose d'un rivet.

Rivets 2 anneau

La mise en place des rivets a anneau (fig. 8.8) s'effectue au moyen d'un pistolet hydraulique. Ce
pistolet prend appui sur le second élément rainuré du rivet et presse l'anneau contre les pieces 2
assembler. L'anneau se déforme et vient remplir les rainures du premier élément. La tige du rivet,
fortement tendue, se rompt alors au droit de la section affaiblie pour un effort de traction déterminé par
l'aire de cette section. Cette mise en place provoque une forte compression des pieces autour du rivet :
par conséquent, ce type d'assemblage posséde des caractéristiques analogues 2 celles des assemblages par
boulons précontraints.

%

.

position de I'anneau (déformé)
aprés mise en place

Ze

7222 %

Y ///\\\\\\

rupture
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8.3.3 Dispositions pratiques de construction

Certaines mesures constructives sont a respecter pour que les assemblages boulonnés puissent étre
facilement réalisés et pour qu'ils puissent assurer pleinement leur réle d'élément de liaison. Il s'agit
notamment de choisir un diametre de boulon bien adapté a 1'épaisseur des pi¢ces a assembler, ainsi que
de disposer les boulons de fagon adéquate.

Diamétre des boulons

Pour des raisons pratiques, on évitera la mise en ceuvre dans un méme assemblage de boulons de
diametres différents, tandis que l'utilisation de boulons de méme diametre mais de classe de qualité
différente est carrément proscrite.

Le choix du diametre des boulons se fera en déterminant leur résistance ou celle des piéces
assemblées sur la base d'une bonne estimation des efforts & transmettre. Comme le diamétre d des
boulons et I'épaisseur ¢ des pieces 2 assembler ne sont pas totalement indépendants, le domaine
d'utilisation des différents types de boulons est & peu pres le suivant (entre parentheses les diamétres
utilisés moins couramment) :

¢ t <10mm d
e 10mm<t<25mm : d
e >25mm d

=(12), 16 mm,
16, 20, 24 mm,
24, (27), (30) mm.

Disposition des boulons

Les distances entre les axes des boulons (entraxe p) ainsi qu'entre les axes des boulons et les bords de
la piece (pince e) (fig. 8.9) doivent étre comprises entre certaines limites pour les raisons suivantes :

* valeurs minimales, pour permettre la mise en place des boulons (outillage) et pour éviter la rupture
de la tdle lorsque la pince est trop faible;

* valeurs maximales; pour qu'il existe toujours un contact entre les piéces de 1'assemblage (corro-
sion) et pour éviter de réaliser des assemblages trop longs (§ 8.6.2).

Fer plat Profilé laminé

Fig.. SNWan.dGr%Q Jt@SGJe\AII LBI[&‘E! ki aF Yestort.
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Le tableau 8.10 donne des indications sur les valeurs usuelles (entraxe p; =3 d etpince e1=2d)et
minimales (e] = 1.4 d) 2 donner 2 I'entraxe des boulons et a la pince. 1l faut de plus tenir compte des
exigences particuliéres pour la mise en ceuvre, ou autrement dit prévoir une place suffisante pour
manceuvrer les clés de serrage manuelles ou pneumatiques (voir pour cela les tables SZS CS5).

Pour les profilés laminés, la disposition des trous est fixée sur les axes de trusquinage (fig. 8.9). On
trouve la position de ces axes correspondant aux divers profilés dans les tables SZS C5.

Tableau 8.10 Entraxes des boulons et pinces.

Valeurs usuelles [mm)] Valeurs minimales [mm]
Boulons

P1,P2 €1 €2 P1,P2 €1 €2
M12 40 25 20 35 20 15
M 16 50 35 25 40 25 20
M20 60 40 30 45 30 25
M24 70 50 40 55 35 30
M27 80 55 45 65 40 35

L'Eurocode 3 (§ 6.5.1) donne les valeurs minimales suivantes (d, est le diamétre du trou) :
e1=12dy e3=15dy, p1 =22dyetpr =3.04d,.

Exemple 8.1 Dispositions pratiques de construction

Soit une diagonale en acier Fe E 235 d'une poutre a treillis, dont l'assemblage avec la membrure est
exécutée au moyen de quatre boulons M 24 en acier 4.6.

En dehors de toute considération de résistance, déterminer les principales dimensions de 1'assemblage
nécessaire dans les cas ou la diagonale est un fer plat ou une corniere LNP 100 - 10 (fig. 8.11).

Fer plat Corni2re

e P—

_$¢%3P B TR T i i i

2 % L100-10-" |

w1

_L_

ST S U 4 B 4|

4

e1’ Py

Fig. 8.11 Dispositions pratiques de construction.

Fer plat

Pour des boulons M 24, on peut par exemple choisir une épaisseur ¢ = 15 mm. Quant 2 la largeur
minimale du fer plat et la disposition longitudinale des boulons, elles seront établies en tenant compte des
valeurs usuelles pour les pinces ef les entraxes dqnnées, au 8.10. Pour les pinces, on a
e1 =50 mm et eZVV)Wle qé@ s obvq\lﬁ Da?: 0 @D Tfrjeur minimale de la

section vautdonc : b= py+2ey =
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- En consultant les tables SZS C5, on constate que le fer plat correspondant aux dimensions déterminées
ci-dessus est disponible directement du stock et on choisit par conséquent un fer plat FLA 150 - 15.

Corniére LNP 100 - 10

La position de 1'axe de trusquinage donnée par les tables SZS C5 correspond 2 wy = 55 mm. On peut
contrbler dans les tables SZS C5 que les boulons M 24 choisis peuvent effectivement étre utilisés avec ce
profilé. Quant a la disposition des boulons dans le sens longitudinal, elle se fera sur la base des mémes
critéres adoptés précédemment, a savoir avec p; = 70 mm et ¢y = 50 mm.

I1 s'agit également de vérifier que l'on dispose d'un dégagement suffisant pour le serrage des boulons au
moyen d'une clé pneumatique. Dans le cas présent, on constate qu'un tel serrage est effectivement possible :

wi—t = 55mm-10mm= 45mm 2 b,,;;, = 40 mm (donné par les tables SZS C5).

8.4 Résistance des boulons

Les rivets 4 anneau et les rivets ne sont plus mentionnés dans la suite de ce chapitre, qui traite
exclusivement de la résistance des boulons. On apportera cependant a leur sujet les précisions suivantes :

¢ les rivets a anneau peuvent étre considérés comme des boulons constitués d'un acier a haute
résistance qui correspond a une classe de qualité 8.8 (§ 3.4.2); ils ne doivent cependant pas étre
utilisés en traction, car leur ruine se produit par rupture de l'anneau et non par rupture de la tige;

* les rivets présentent, en cisaillement, un comportement similaire 2 celui des boulons; quelques
indications concernant leur résistance peuvent étre trouvées dans [8.2].

L'Eurocode 3 (§ 6.5.6) donne pour les rivets des indications pour le calcul de la résistance au
cisaillement, a la pression latérale et a la traction.

8.4.1 Mode de transmission des forces

Le joint boulonné représenté & la figure 8.12 montre que ce sont les boulons qui assurent la
transmission des efforts a 1'intérieur de 'assemblage. Les boulons sont de ce fait sollicités par une
pression latérale transmise par contact avec les tdles, qui les fléchit et les cisaille.

Joint boulonné Sollicitation d'un boulon
I} T {I £En
F | F I
-— < o & |—
1 ] ]
r al

F2

F 1 | — -—p
o | g | 1 1

[ 1 e

F2

WWW. GenigGivilRDF.com
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Pour autant que les piéces assemblées soient plaquées les unes contre les autres, on peut négliger la
flexion de la tige des boulons. Il ne reste ainsi a vérifier que les deux phénomenes suivants :

* le cisaillement des boulons (§ 8.4.2),
* lapression latérale sur les piéces assemblées (§ 8.5.1), I'acier de ces dernieres ayant en général une
résistance moins élevée que celle de I'acier des boulons.

8.4.2 Résistance a un effort de cisaillement

La résistance ultime au cisaillement d'une section cisaillée d'un boulon est directement propor-
tionnelle a son aire. Dans I'assemblage de la figure 8.13, les boulons sont cisaillés selon deux surfaces,
qui peuvent se situer, selon la longueur du filetage du boulon, soit dans la section de la tige (A = 1t d2/4),
soit dans la section du filetage. Dans ce dernier cas, la section 2 introduire dans le calcul est la
section résistante Ay, qui correspond 2 la section d'un cylindre équivalent qui offre la méme résistance a
la rupture que la partie filetée du boulon. Les valeurs numériques de la section résistante des boulons sont
données dans le tableau 8.5 ainsi que dans les tables SZS C5.

Joint boulonné

Sections cisaillées

L ]

I T —
Fo [ LF
-—| S H S |—

L | i

f =

Equilibre par cisaillement
] F/z
.
~
VR Vg W
F o ey
R S
Ve Ve Tk
e & R Fr2
[ T T T - ‘|"| =l

Fig. 8.13 Cisaillement des boulons.

La résistance ultime au cisaillement d'une section cisaillée d'un boulon, précontraint ou non, est
donnée par les relations suivantes, selon que le cisaillement se fait respectivement dans la tige ou dans le
filetage :

1
VR=—"—"1,8A 82a
R ™ uB ( )
1
VR=—"1,8A 82b
R=7, B As 8.2b)
VR : résistance ultime au cisaillement d'une section d'un boulon
TuB : contrainte ultime de cisaillement de 1'acier du boulon
A : aire de la section de la tige du boulon (A = 1t d2/4) (tab. 8.5)

A 71,147 1 S T =T ONAVAT| T ) =W oloY s O
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ou la contrainte ultime de cisaillement de I'acier du boulon vaut environ :

TuB ={7_§ (8.3)

fup : valeur de calcul de la résistance 2 la traction de I'acier du boulon (tab. 8.3)

Les relations (8.2 a) et (8.3) permettent d'exprimer la résistance ultime Vg d'une section cisaillée dans
la tige d'un boulon par la relation suivante (arrondie pour le dimensionnement), valable quelle que soit la
classe de qualité de son acier :

VrR=05f,8A 8.4)

Si 1a section cisaillée se trouve dans la zone du filetage, il suffit de remplacer dans (8.4) la section A
de la tige du boulon par la section résistante A;. Pour les boulons en acier 10.9, la norme SIA 161 impose
cependant encore une réduction de la résistance au cisaillement au 80 % de cette valeur. On a ainsi :

aciers 4.6, 5.6 et 8.8 : Vr=0.51,B A (8.5a)
acier 10.9: VR=04f,BAg (8.5b)

Les valeurs de la résistance ultime Vg d'une section cisaillée (on parle alors de section simple) dans la
tige d'un boulon sont données dans le tableau 8.32(a), qui regroupe les différentes valeurs de résistance
des boulons de charpente et a haute résistance. Elles se trouvent également dans les tables SZS C5.

Pour les aciers avec une haute limite d'élasticité, certaines normes donnent une valeur de résistance
ultime légerement différente de celle donnée par les relations ci-dessus. Cette différence s'explique par la
variation du rapport fyg/fyp qui a comme conséquence une légeére modification du comportement 2 la
ruine des boulons. :

L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) donne les résistances de calcul suivantes pour une section cisaillée dans la
tige d'un boulon, quelle que soit la classe de qualité de l'acier :

Fyrg= 0.6fpA
V. mb
F\, Ra : résistance de calcul au cisaillement d'une section cisaillée
fub : valeurde calcul de la résistance a la traction de l'acier du boulon (correspond a f,B)
A : airede la section de la tige du boulon

Wb facteur de résistance pour les assemblages boulonnés (Wp = N = 1.25)

Si la section cisaillée se trouve dans la zone du filetage, les valeurs suivantes sont données selon la
classe de qualité de l'acier des boulons :

pour les classes de qualité 4.6, 5.6 et 8.8

F gy 28LubAs
V. mb

0.5 fup A

FyRd= our les classes de quqlité 4.8, 5.8, 6. 9
M= e WWW GaenteCiviiBDF.com

Ag . aire de la section résistante
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En comparant Fy, g4 avec les «valeurs de dimensionnement» obtenues avec la norme SIA 161 (Vr/yg), on
constate que cette derniére prescrit des valeurs de résistance inférieures a celles de I'Eurocode de 5 %
pour une section cisaillée dans la tige et de 9 % pour une section cisaillée dans le filetage.

8.4.3 Résistance a un effort de traction

Dans les assemblages sollicités en traction, comme par exemple l'attache en traction de la
figure 8.14(a), les forces se transmettent d'un élément a l'autre directement par l'intermédiaire des
boulons. La résistance ultime de ces assemblages dépend de la résistance a la traction f,g de 1'acier des
boulons.

__1_
I

|

I | B

-

k-
‘.

m

(a) Attache d'un tirant. (b) Attache d'une diagonale.

Fig. 8.14 Assemblages sollicités 2 la traction et 2 la traction avec cisaillement.

La résistance ultime a la traction d'un boulon est donnée par les relations suivantes, selon que le
boulon est précontraint ou non :

boulon précontraint : Tr= IE JuB As (8.6a)

boulon non précontraint : Tpr=0.75 all- JuB As (8.6b)

Tg : résistance ultime 2 la traction

Jup : valeur de calcul de la résistance 2 la traction de I'acier du boulon (tab. 8.3)

Ag : aire de la section résistante du boulon

v : marge supplémentaire pour la résistance des moyens d'assemblage (s = 1.25)

Le facteur 0.75 qui multiplie la résistance théorique f;,g Ag d'un boulon non précontraint tient compte
d'une sensibilité trés prononcée de ce type de boulons vis-a-vis des sollicitations variables répétées
conduisant 2 une fissuration par fatigue (§ 8.7.5). La mise en précontrainte d'un boulon constitue de plus
un contrdle implicite de la qualité du boulon, qui justifie également une résistance ultime supérieure pour
un boulon précontraint. L'utilisatiog_de boulops pr ntrainqs ﬁ:@ i;lait fortement recommandée s'ils

i li

sont soumis & des chAgEbAM Ahctiom EnfSjetigajdife] i34 s charges de fatigue

(§ 8.7.5).
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Sur la base de (8.6 a), 1a résistance ultime 2 la traction d'un boulon précontraint vaut donc :

boulon précontraint : Tr=0.8fuB As 8.7

Les valeurs de la résistance ultime a la traction selon (8.7) sont données dans le tableau 8.32(b). Elles se
trouvent également dans les tables SZS CS5.
L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) donne la relation suivante pour la résistance a la traction des boulons :

Fyra= 0.9 fup As

t. Wb
ce qui correspond (avec Yyp = Y2 = 1.25) a 1 % pres a la «valeur de dimensionnement» (TR/"vR) ob-
tenue avec (8.7).

Précisons d'ores et déja ici, méme si cette question est traitée plus en détail au paragraphe 8.7.4, qu'un
assemblage dont les boulons sont soumis a un effort de traction n'aura pas un comportement 2 la ruine (et
donc de mode de transmission des efforts) différent selon que les boulons sont précontraints ou non.

8.4.4 Résistance a une interaction entre cisaillement et traction

La figure 8.14(b) représente un exemple d'assemblage, en I'occurrence une attache de diagonale, dans
lequel les boulons sont sollicités a la fois au cisaillement (composante horizontale) et a la traction
(composante verticale). La résistance ultime de tels boulons est dictée par une loi d'interaction, obtenue a
partir d'essais, faisant intervenir les résistances ultimes au cisaillement pur et a la traction pure des
boulons. Cette loi d'interaction (fig. 8.15), valable aussi bien pour les boulons non précontraints que pour
les boulons précontraints, se formule ainsi :

T4 VdB
(TR/}'R + (VR/?'R <1.0 (8.8)

T4g : valeur de dimensionnement de l'effort de traction transmis par le boulon

TR : résistance ultime 2 la traction du boulon (8.6)

V4p : valeur de dimensionnement de l'effort de cisaillement transmis par une section du boulon
VR : résistance ultime d'une section cisaillée du boulon (8.4)

L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) propose pour une interaction entre cisaillement et traction une relation
légeérement différente de (8.8) :

Fisd + Fy.sd
14Fird  FyRd

<1.0

Fisq : valeur de calcul de l'effort de traction
FiRd : résistance de calcul a la traction
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A Tas
TRITR
1.0
| — (8.8)}
VdB
VRIR
0 T -
0 1.0

Fig. 8.15 Résistance ultime d'un boulon pour une interaction entre cisaillement et traction.

Exemple 8.2 Interaction entre traction et cisalllement

Soit un boulon M 20 précontraint, en acier 10.9, sollicité a la traction par un effort T dont la valeur de
dimensionnement correspond & 50 % de sa résistance ultime en traction.

Déterminer la valeur de dimensionnement de l'effort de cisaillement V que ce boulon peut encore
transmettre en admettant que la section cisaillée se situe dans la tige du boulon.

Traction du boulon
La résistance 2 la traction du boulon vaut, selon (8.7) :
Tr= 0.8f,5A;= 0.8 1000 N/mm? - 245 mm2 = 196 - 103N = 196 kN
La valeur de dimensionnement de 1a sollicitation, correspondant 2 50 % de la résistance en traction du
boulon, vaut donc :
Tg= 05Tg= 0.5-196 kN = 98 kN

Cisaillement du boulon
La résistance ultime du boulon soumis 2 un cisaillement dans la tige correspond a (8.4) :
VR=0.5f,A= 0.5-1000 N/mm?2 - 314 mm? = 157 - 103N = 157 kN

Sollicitation combinée
L'effort de cisaillement que peut alors encore reprendre le boulon est donné par (8.8) :

2 2 2 2
Tg ) o[ Ve | (98N V(W <1.0
To/1r) \Ve/7r) \196kN/11) T\157kN711

d'ou I'on peut tirer Vg < 119 kN (ce qui représente 76 % de VR).

8.5 Résistance des pieces assemblées

Si la section 8.4 traitait de la résistance des boulons eux-mémes, c'est la résistance des pieces
assemblées a l'aide de boulons qui est examinée dans cette section. La figure 8.16 illustre les différents
modes de ruine possibles des piéces assemblées, a savoir :

* rupture par pression latérale (§ 8.5.1), qui peut se manifester par une ovalisation du trou du boulon
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l —i —
G I - 1 ! 1
PRESSION LATERALE RUPTURE DE SECTION
1 i L |
| | ] | | |
Y RS
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Ovalisation des trous Section brute
L il 1 J
| 1 | |
i | | g —(; | .
| l } | ! |
in 1 . E

Arrachement de la pince Section nette

Fig. 8.16 Modes de rupture des piéces assemblées.

8.5.1 Pression latérale

La figure 8.17 montre schématiquement la position relative, a 1'état chargé, d'un boulon et des pieces
de I'assemblage de la figure 8.12. Rappelons que la position initiale des piéces assemblées présente un jeu
entre le boulon et le bord des trous (§ 8.3.1). Lorsque 'on charge 'assemblage, on observe un glissement
relatif des pieces qui se mettent en contact avec le boulon. La force F dans le tirant se transmet d'abord au
boulon le long de la surface A-A et ensuite aux couvre-joints supérieur et inférieur le long des surfaces
B-B'. Les pressions subies par les pieces au droit des surfaces de contact sont appelées pressions
latérales.

Joint boulonné Pression latérale
| | sur les toles
R4 N
! L

Equilibre par pression latérate
Lyy Lz Lee ﬁ _I:IE
n Lpy L L 2
L i R1 R1 R1
Lz Lgz Lp2 2 Fp
:ETE - —
www.GenieCivilPDF.com

Fig. 8.17 Pressions latérales dans un assemblage boulonné.
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La vérification de la pression latérale sur les pieces assemblées se base sur I'hypotheése que la pression
de contact est uniformément répartie sur la hauteur des téles, méme si elle est en réalité variable avec des
valeurs maximales aux points A et B. Comme la ruine par pression latérale peut se manifester notamment
par l'arrachement de la pince e, la résistance ultime 2 la pression latérale est influencée par la distance e
séparant les boulons du bord de la pi¢ce dans la direction de l'effort. La vérification de la pression latérale
consiste donc a éviter une ovalisation du trou ou un arrachement de la pince (fig. 8.16).

La résistance ultime a la pression latérale Lg de chacune des pi¢ces assemblées s'exprime par :

LR=‘I_( )fudt—OS( )fudt<2 4f,dt 8.9
™

Lgr : résistance ultime 2 la pression latérale de la pi¢ce assemblée

fu - résistance a la traction de l'acier de la piece assemblée

e1 : pince dans la direction de l'effort

d . diametre de la tige du boulon

t : épaisseur de la piece assemblée (dans l'exemple de la figure 8.17, #] ou 9 selon la piece
assemblée considérée)

v : marge supplémentaire pour la résistance des moyens d'assemblage (s = 1.25)

La relation (8.9) est valable pour e¢] < 3 4. En outre, les conditions de mise en place limitent la valeur de
la pince 4 e] = 1.4 d. Il faut de plus préter attention aux valeurs relatives de la pince ¢) et de l'entraxe p
des boulons : lorsque p| < ey + d/2, la norme SIA 161 utilise l'expression de la pression latérale donnée

par (8.9) en remplagant e par (p — d/2). Signalons également que la pression latérale ne dépend pas du
fait que les boulons soient précontraints ou non.

Comme de nombreux assemblages standardisés utilisent les pinces usuelles selon le tableau 8.10, a
savoir e] =2 d, la résistance ultime a la pression latérale s'exprime alors par :

Lr=16f,dt (8.10)

Les valeurs de résistance ultime a la pression latérale selon (8.9) sont données dans le tableau 8.33, en kN
par mm d'épaisseur de tdle. Elles se trouvent également dans les tables SZS CS.

L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) donne la formule suivante pour le calcul de la pression latérale, appelée en
l'occurrence pression diamétrale :

25¢f,dt

FpRa= b

FpRra : résistance de calcul a la pression diamétrale

fu :  résistance a la traction de l'acier de la piéce assemblée
> diamétre de la tige du boulon
t :  épaisseur de la piéce assemblée
Y™ < facteur de résistance pour les assem es boulonnés ( = 2 = 1.25)
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8.5.2 Sections brutes et nettes

En plus de la vérification des boulons et de la pression latérale, il est encore nécessaire de vérifier la
résistance en section des pieces assemblées (fers-plats, couvre-joints, profilés, etc.). Il est pour cela
nécessaire de définir deux types de sections (fig. 8.18) :

* lasection brute A, qui est la section de la piece hors de l'assemblage, perpendiculairement a la
direction de 1'effort;

* lasection nette A,, qui correspond a la section dans 1'assemblage possédant la plus courte de
toutes les lignes de rupture possibles (elle est donc plus petite que la section brute, et sa valeur
dépend du nombre de trous qu'elle traverse et de leur disposition).

Pour les pieces assemblées comprimées, on admet que 1'effort de compression se transmet par contact
entre les toles et les moyens d'assemblage : 1a vérification de la section brute est donc suffisante. Par
contre, pour la vérification des éléments tendus faisant partie d'assemblages boulonnés, il est important
de distinguer entre les sections brute et nette, dont la résistance ultime est donnée respectivement par :

section brute : Fr=fyA 8.11a)
section nette : Fpp= —'nl;fu Ap=08f,A, (8.11b)
Fgp : résistance ultime de la section brute de la piece assemblée
FRn : r1ésistance ultime de la section nette de la pi¢ce assemblée
fy ¢ limite d'¢lasticité de l'acier de la piéce assemblée
fu ¢ résistance a la traction de l'acier de la piece assemblée
A aire de la section brute
A, : aire de la section nette
v : marge supplémentaire pour la résistance des moyens d'assemblage (14 = 1.25)
A An
} )
| ey ee |, it _s
R S O i
;r - ' j "
t : épaisseur de la pice
A Apl A2 dg : diametre des trous
i .
i F A =bt
i —) Ap =min(Ay; Asz)
I
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L'Eurocode 3 (§ 5.4.3) donne la formule suivante pour la résistance de calcul de la section nette :

N gy 2
u. mz

Apes @ aire de la section nette

W2 : facteur de résistance pour la vérification des assemblages (g = 1.25)

ce qui correspond a 1 % preés a la «valeur de dimensionnement» (Fg,/YR) obtenue avec (8.11 b).

8.6 Vérification d'un assemblage boulonné

8.6.1 Principes

Nous avons vu dans les sections 8.4 et 8.5 que la ruine d'un assemblage boulonné pouvait étre atteinte
par la rupture des boulons ou des pieces assemblées. Le type de ruine déterminant (celui qui apparait le
premier) dépend d'une part de la résistance de 'acier des pieces assemblées et des boulons, et d'autre part
de leurs dimensions (diametre, épaisseur, écartement, pince). D'une fagon générale, on peut dire que la
vérification de la sécurité structurale (8.1) d'un assemblage réalisé a 1'aide de boulons non précontraints
(le cas de I'assemblage précontraint est examiné a la section 8.7) nécessite le contrle des modes de ruine
suivants, relatifs aux boulons :

* cisaillement, avec (8.4),
e traction, avec (8.7),
* interaction traction - cisaillement, avec (8.8),

et aux picces assemblées :

» pression latérale, avec (8.9),
» section brute, avec (8.11 a),
e section nette, avec (8.11D).

Pour effectuer ces vérifications, il est extrémement important d'établir un modele de calcul de
I'assemblage qui soit réaliste : le chapitre 9 traite de la modélisation et du dimensionnement des
assemblages. En effet, malgré le fait que différentes approches soient possibles, il est recommandé de
raisonner, pour le transfert des efforts, au niveau d'un boulon. Méme si en général chacun des boulons de
'assemblage transmet une part égale de I'effort, il arrive dans certains types d'assemblages que tous les
boulons ne soient pas sollicités de la méme fagon : on vérifiera dans ce cas la résistance du boulon le plus
sollicité, et on mettra partout ailleurs des boulons du méme type, pour une question d'homogénéité de
I'assemblage.

Lorsque le cisaillement du boulon détermine la résistance de I'assemblage, une augmentation de celle-
ci peut étre obtenue en augmentant le nombre de boulons ou en choisissant des boulons d'un plus grand
diametre ou des boulons en acier a plus haute résistance. Dans le cas oi la résistance de 1'assemblage est
déterminée par la pression latérale des toles, une augmentation de cette résistance est possible avec une
augmentation de I'épaisseur ¢ des tbles (ou éventuellement de la pince eq).

11 est important de préciser que lorsque la section nette est déterminante, aucune rotation plastique et
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L'exemple 8.3 illustre les principes de vérification d'un assemblage boulonné pour un cas simple de

joint de tirant, pour lequel différentes approches sont possibles. Il est cependant important de préciser que
nous recommandons d'utiliser les principes de vérification suivants :

pour les boulons (cisaillement, traction ou interaction), raisonner sur une section du boulon (en
l'occurrence celle qui est la plus sollicitée);

pour les pieces assemblées (pression latérale, sections brute ou nette), raisonner de fagon séparée
pour chaque pi¢ce assemblée.

Ces principes de vérification seront appliqués aux assemblages étudiés au chapitre 9.

Exemple 8.3 Vérification de I'assemblage d'un tirant

Soit 'assemblage boulonné d'un tirant en acier Fe E 235 (fig. 8.19) devant transmettre une charge F ayant

une valeur de dimensionnement de F; = 650 kN. Les boulons sont de type M 20 en acier 4.6, dont on admet
que les sections cisaillées sont situées dans leur tige.

Vérifier que le nombre de boulons ainsi que les fers plats de I'assemblage sont suffisants pour transmettre

cette charge.

L4
i i 40 .
Fil| o9 |-o-9-b 1+ ] Equilibre ~ Equilibre
4_\ 150 | i ol 1 i 70\—> par cisaillement par pression
! _é__ N é _ _é__ A des boulons latérale
l ] Ad DI '
o ' 2Lgy 2Lpy 2L
40} 60 | 60 |40]|40] 60 | 60 |40 - o . F12
O - 12 2VR 2VR 2VR 2Lg1 2Lgy 2Lpi
i T o —Hoe Fem[ T TI]  Fem|[ _PLBi ]
\\ \ u 12 2VR 2Vg 2Vg 2Lry 2Lry 2Lpa
tirant (1) couvre-joint (2) = F/2 === =

Fig. 8.19 Vérification de 'assemblage d'un tirant.

Le but de cet exemple est d'illustrer les différentes approches possibles pour vérifier un assemblage

boulonné relativement simple, méme si nous recommandons (voir ci-dessus) de toujours raisonner pour une
section cisaillée d'un boulon ou séparément pour chaque pi¢ce assemblée.

Résistance au cisaillement des boulons
La résistance au cisaillement d'une SCC[lOI‘l 01sa.lllée d'un boulon M20 en acier 4.6 est donnée par (8.4) :
Ve=05f,8A= 05" 400 N/mm? - 314 mm? = 62.8 - 103 N = 62.8 kN

L'équilibre par cisaillement (fig. 8.19) des fers plats s'exprime de la fagon suivante, selon que l'on
considere le tirant (1) ou un couvre-joint (2) :

* Equilibre du tirant (1) :
< 62 Vg/ yr, en considérant la force qui agit sur I'ensemble des boulons,
F4/16< 2Vg/ g, en considérant la force agissant sur chaque boulon doublement cisaillé,
Fg/12< Vg/ R .en considérant la force qui agit sur une section cisaillée d'un boulon.
On constate que ces différentes vérifications aboutissent au méme résultat. Numériquement, la derniére
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* Equilibre d'un couvre-joint (2) :
F4/2 £ 6-1Vg/ v, enconsidérant la force qui agit sur I'ensemble des boulons,
(Fg/2)16 < 1-1Vg/yg,enconsidérant la force qui agit sur une section cisaillée d'un boulon.
Ces deux vérifications aboutissent au méme résultat, par ailleurs identique dans le cas particulier de cet
exemple a celui obtenu avec 1'équilibre du tirant (1).

Résistance a la pression latérale
La résistance 2 la pression latérale vaut respectivement sur le tirant et les couvre-joints (8.10) :
Lri= 1.6f,dt;= 1.6 -360 N/'mm?2 - 20 mm - 24 mm = 276 - 103 N =276 kN
Lrgz= 16f,dty= 1.6-360 N/mm? - 20 mm - 12 mm = 138 - 103 N =138 kN

L'équilibre par pression latérale (fig. 8.19) des fers plats s'exprime de la fagon suivante, selon que I'on

considere le tirant (1) ou un couvre-joint (2) :

* Equilibre du tirant (1) :
F4 < 6 Lg1/ yr , en considérant la force qui agit sur 'ensemble des boulons,
Fg/6 < Lpy/ YR ,enconsidérant la force qui agit sur chaque boulon.

+ Equilibre d'un couvre-joint (2) :
Fg/2 < 6 Lpy/ ¥r , en considérant la force qui agit sur I'ensemble des boulons,
(Fg/2)!16 < Lgy !/ yR, en considérant la force qui agit sur chaque boulon.

On constate, en 'occurrence parce que 1'épaisseur des couvre-joints est exactement la moitié de celle du
tirant, que les vérifications de 1'équilibre du tirant (1) et d'un couvre-joint (2) aboutissent au méme résultat.
Numériquement, la derni¢re d'entre elles montre que la vérification 2 la pression latérale est satisfaite :

650kN/12 = 542KkN < 138kN/1.1= 125kN

Vérification des sections brute et nette
La résistance des fers plats correspond 2 la valeur minimale des résistances des sections brute et nette. Il
s'agit donc de vérifier :
Fg; < min (Fg;; Frni) / 1R
Les résistances des sections brute et nette valent pour le tirant (1) :
FRi= fyA1 = 235N/mm? - 150 mm - 24 mm = 846 - 103N = 846 kN
Frp1 = 0.8f, A1 = 0.8 - 360 N/mm?2 (150 mm — 2 - 22 mm) 24 mm = 733 - 103N = 733kN
et pour les couvre-joints (2) :
Fry= fyAz= 235N/mm? : 150 mm - 12mm = 423 - 103N = 423 kN
Fppy= 08f,A, = 0.8-360 N/rr_nm2 (150 mm -2 - 22 mm) 12 mm = 366 - 103 N = 366 kN
On peut ainsi vérifier que les sections du tirant et des couvre-joints sont suffisantes :
Fg1= Fg= 650kN < min (Fgy, FRn1)/ Y& = 733kN/ 1.1 = 666 kN
Fp= Fgl2 = 325kN < min (Fgy, Frp)/ YR = 366 kN /1.1 = 333 kN
On remarque dans le cas particulier de cet exemple que les vérifications du tirant et des couvre-joints
aboutissent au méme résultat. Cela s'explique parce que leurs largeurs sont identiques tandis que I'épaisseur
des couvre-joints est exactement la moitié€ de celle du tirant. Comme ceci n'est pas forcément le cas d'une
fagon générale, on prendra soin de vérifier chaque fois 1'élément le moins résistant de 'assemblage.

8.6.2 Effet de la longueur de I'assemblage

Il convient de remarquer que 'hypothése d'une répartition uniforme de I'effort sur tous les boulons (calcul
plastique) n'est en fait pas tout a fait exacte. Sous l'effet d'une charge, les tdles viennent d'abord se mettre
en contact avec les boulons aprés le glissement initial des piéces de 1'assemblage. Quand la charge
extérieure augmente, les toles se déforment de maniére inégale sur la longueur de l'assemblage. Les plus
grandes déformations se situent aux extrémités de 1'assemblage; une redistribution uniforme des efforts
ne peut donc pas se faire, et les boulons des extrémités sont par conséquent plus sollicités que les boulons

centraux (fig. 8.20W énqmeng-est 'alu:ﬂx | non m mt @ li)ﬁ.:i:ns dans la direction
de l'effort est élev Wmﬁ 1 ép@[}yg[‘ e! Ft,:ss i tré que les boulons
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situés aux extrémités de I'assemblage se rompent les premiers; les charges qu'ils transmettaient sont alors
reportées sur les boulons suivants qui se rompent a leur tour.

moyenne

Fr2
——
w——

Fr2

F L o P o — TN
hlL -

1 A 3

Fig. 8.20 Répartition de I'effort sur les boulons dans un assemblage de grande longueur.

L'hypothése que tous les boulons d'un assemblage sollicité au cisaillement transmettent le méme
effort n'est donc pas tout a fait juste. La résistance ultime théorique de 1'assemblage que 1'on détermine
avec cette hypothése est supérieure a la résistance ultime réelle. Méme si la norme SIA 161 ne prescrit
rien a ce sujet, une réduction devrait étre considérée pour des assemblages avec plus de cing boulons sur
le méme axe dans la direction de I'effort, pour autant que les entraxes normaux entre boulons soient
respectés.

L'Eurocode 3 (§ 6.5.10) tient compte des assemblages longs par un coefficient de réduction BLf de la
résistance au cisaillement donné pour le cas ou la distance L; entre le centre des boulons d'extrémités,
mesurée dans la direction de l'effort, est supérieure a 15d :

Li-15d
Brr=1- Jﬁ , mais 0.75 < Pz < 1.0

Cette disposition ne s'applique pas dans le cas ou l'on est assuré d'une répartition uniforme de trans-
mission d'effort sur la longueur de l'assemblage, par exemple pour la transmission de l'effort de ci-
saillement entre I'édme d'une section et la semelle.

8.6.3 Effet de la dimension des trous

Pour tenir compte des tolérances de fabrication ou de montage, de méme que des assemblages devant
permettre une dilatation ou assurant un raccord sur une construction existante, il peut s'avérer nécessaire
de permettre un déplacement en prévoyant :

* des trous agrandis présentant un jeu a plus grand que le jeu normal,
* des trous oblongs courts ou longs.

Les tables SZS CS5 se réferent aux indications de 1'Eurocode 3 (tab. 8.21) pour les jeux usuels des trous
oblongs, définis par I'entraxe a des centres de pergage utilisés pour les réaliser (fig. 8.22).
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Tableau 8.21 Jeux a des trous agrandis et oblongs selon I'Eurocode 3.

Type de trou Mi2 Mi6 M20 M24 M27
agrandi 3mm 4 mm 4mm 6 mm 8 mm
oblong court 4 mm 6 mm 6 mm 8 mm 10 mm
oblong long 18 mm 24 mm 30 mm 36 mm 43 mm

Dans le cas de l'utilisation de trous agrandis ou oblongs, il est nécessaire de disposer au choix, selon
les dispositions de construction, entre la téte du boulon et la tdle ou entre 1'écrou et Ia tole :

* une rondelle trempée de dimension adéquate,
* une tole de couverture avec des trous normaux (fig. 8.22) lorsque les trous agrandis ou oblongs se
situent sur les toles extérieures de I'assemblage.

'''''' I[,a+5mm
Section A — A
poutre avec
trous normaux ! goussets avec
| trous oblongs
== | H
rY | e
||| | '
A -; A I | g
_ = i
a e
détail des — i dy -*—?_4,_
trous oblongs a G
dansigousset tole de couverture avec
N | iR trous normaux (¢ > 8 mm)

Fig. 8.22 Assemblage avec des trous oblongs.

La transmission des efforts a travers les assemblages boulonnés avec des trous agrandis ou oblongs
peut étre totalement modifiée. Il est donc important d'adopter un modgle de calcul qui tienne compte de
ces nouvelles conditions, notamment d'une diminution de la résistance au glissement (§ 8.7.2).

8.7 Vérification d'un assemblage précontraint

8.7.1 Principes

Comportement

Pour certaines constructions, le déplacement tﬁf des pié lmﬁ'assembla ¢ n'est pas toléré sous
'effet des charges dWWW.Z @[E}ll)@ lécklpﬁg e.nGl@Iléa est possible 3 cause
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du jeu entre les boulons et les trous; le mouvement peut déja se produire pour une charge relativement
faible. Afin de I'empécher, il existe deux possibilités :

¢ prévoir des boulons ajustés, pour lesquels le jeu entre les boulons et les trous n'est que de 0.3 mm
(§ 8.3.1);

e prévoir des boulons précontraints, de maniére a ce que le frottement entre les piéces assemblées
empéche le glissement de I'assemblage avant que la charge appliquée n'ait atteint la valeur pour
laquelle on veut éviter un glissement.

Le comportement des assemblages avec des boulons précontraints est influencé par le frottement
entre les piéces assemblées. Du fait de la précontrainte qui agit sur les éléments assemblés, les piéces,
dans une premiére phase, ne peuvent pas glisser les unes par rapport aux autres et ne viennent donc pas
en contact avec la tige du boulon. Par conséquent, la transmission des forces n'a pas lieu par cisaillement
et pression latérale, mais s'effectue par frottement entre les éléments (fig. 8.23). Le frottement entre les

pieces est proportionnel a la force de précontrainte des boulons et dépend de 1'état de surface des piéces
assemblées.

Compression des pi¢ces assemblées Equilibre par frottement

| traction Pp dans le
| boulon précontraint

" F/2
= S e
lignes de force I B \
comprimant les action du boulon sur
pieces assemblées les piéces assemblées

Fig. 8.23 Mécanisme de transmission d'un effort par frottement.

Dans une deuxi¢me phase, si I'on augmente la charge, les piéces vont glisser les unes par rapport aux
autres (lorsque le frottement est vaincu) et se mettre en contact avec la tige des boulons. A partir de cette
charge, I'assemblage résiste par cisaillement des boulons et pression latérale des tdles. La résistance
ultime est alors dictée par les mémes critéres que ceux provoquant la ruine des assemblages non
précontraints.

La figure 8.24 représente la courbe charge-déplacement pour quelques moyens d'assemblage sollicités
jusqu'a la ruine. La courbe relative aux boulons précontraints montre bien les trois phases du
comportement de 1'assemblage précontraint, soit :

» transmission des forces par frottement; dans cette phase, l'assemblage précontraint présente une
rigidité élevée nécessaire  certaines constructions a I'état de service;

* glissement relatif des pieces ue la tésistagnge par.i t vaincue;
L Cansmision Yo Wy AoDHoH] et ML GO e
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(cordon d'angle)
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boulons précontraints ajustés

boulons précontraints
'l\

i boulons non précontraints

T
By

glissement

Fig. 8.24 Courbes charge-déplacement de quelques moyens d'assemblage.

Vérification

Le comportement des assemblages illustré 2 la figure 8.24 montre bien que leurs résistances ultimes
ne dépendent pas du fait que les boulons soient ajustés ou non, ou bien qu'ils soient précontraints ou non.
C'est donc souvent le comportement 2 1'état de service qui caractérise un assemblage précontraint. Les
assemblages devant résister par frottement nécessitent donc une double vérification :

* Vérification de l'aptitude au service, avec la valeur de service des sollicitations Sser €t la

résistance au glissement Ry donnée au paragraphe 8.7.2 par (8.15) ou (8.16) selon le type de trou :

Sser < Ry (8.12)

* Vérification de la sécurité structurale, avec les valeurs de dimensionnement S4 des sollicitations

(les différentes conditions a remplir sont celles mentionnées au paragraphe 8.6.1) :

R
Sg< — 8.13
d w (8.13)

Dans le cas relativement rare d'un assemblage devant assurer  1'état limite ultime la transmission
d'un effort sans aucun glissement et congu avec des trous agrandis ou oblongs dans le sens de
I'effort, la sécurité structurale sera vérifiée a 1'aide d'un critere de déformation, ot la valeur de

dimensionnement S est comparée a la résistance au glissement Rydonnée au paragraphe 8.7.2 par
(8.16) :

Ry
Sy< 8.14
d e (8.14)

Dans le cas de trous oblongs perpendiculaires a la direction de l'effort  transmettre, la sécurité

structurale se vérifie de la_méme fagon lage avec des trous normaux
cisaillement W el K DIMFRLIVN  B O Lhines 545 a )
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8.7.2 Résistance au glissement

La résistance au glissement est proportionnelle a la force de précontrainte Pg du boulon (§ 8.7.3), ainsi
qu'au coefficient de frottement u des surfaces en contact. La valeur de calcul de la résistance au
glissement Rfvaut donc, par surface de frottement :

Ry= i Pp ®.15)

Le coefficient de frottement i dépend de 1'état des surfaces en contact. Lors de la réalisation d'un
assemblage devant résister par frottement, il faut donc apporter un soin particulier 3 la préparation de ces
surfaces afin que le coefficient de frottement admis dans les calculs soit conforme a la réalité.

Pour les structures de batiments, pour lesquelles on ne prépare en général pas les surfaces des
éléments assemblés de fagon particuliére, on peut admettre un coefficient de frottement y = 0.25. Pour
des surfaces en acier nettoyées par sablage (degré de préparation Sa 2), de méme que pour des surfaces
protégées par des peintures a base de silicates de zinc, un coefficient de frottement u = 0.4 peut étre
utilisé selon la norme SIA 161. Pour d'autres types de surfaces, la valeur du coefficient de frottement y
est a déterminer sur la base d'essais; 1'Eurocode 3 (tab. 8.25) et la référence [8.3] contiennent quelques
indications complémentaires a ce sujet, tandis que les valeurs numériques de la résistance au glissement
Ry obtenue avec (8.15) sont données au tableau 8.34 pour un coefficient de frottement y égal 3 0.25 et
04.

La résistance au glissement donnée par (8.15) est valable pour des boulons dont le trou est réalisé
avec un jeu normal (§ 8.3.1). Pour des trous agrandis ou oblongs dans le sens de 'effort, la résistance au
glissement est plus basse, du fait d'une plus faible surface de frottement que dans le cas de trous
normaux :

trous agrandis ou oblong courts : .Rf= 0.85 u Pp (8.16a)
trous oblongs longs : Rf=0.7 uPg (8.16b)

L'Eurocode 3 (§ 6.5.8) définit la résistance de calcul au glissement Fg pq d'un boulon & haute
résistance précontraint de la fagon suivante, par surface de frottement :

ksp
Fsra= ———F
s.Rd s P Cd
Fpcd : précontrainte de calcul (correspond a la force de précontrainte Pp définie par (8.17))
kg : coefficient dépendant de la forme du trou
ks = 1.0 pour les trous normaux

ks = 0.85 pour les trous agrandis ou oblongs courts
ks = 0.7 pour les trous oblongs longs
H :  coefficient de frottement dépendant de la classe de traitement de surface (tab. 8.25)
Wws - coefficient partiel de sécurité dépendant de l'orientation du trou et de l'état limite examiné

s = 1.40 pour l'état limite ultime des boulons placés dans des trous agrandis ou
oblongs paralléles a l'axe de l'effort a transmettre

Wws = 1.25 pour l'état limite ultime des boulons placés dans des trous normaux ou
oblongs perpendiculaires a l'axe de l'effort a transmettre
s = 1.10 pour l'état limite de service des boulons placés dans des trous normaux ou

W WAk eGP {P P remom
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Tableau 8.25 Classes de traitement de surface et coefficients de frottement selon I'Eurocode 3.

Type de surface

Classe

u

Surface décapée par grenaillage ou sablage

* avec enlévement de toutes les plaques de rouille non adhérentes et
sans pigiires de corrosion

* métallisées par projection d'aluminium

* métallisées par projection d'un revétement a base de zinc garan-
-tissant un coefficient de frottement y 2 0.5

A

0.5

Surface décapée par grenaillage ou sablage et recouvertes d'une cou-
che de peinture au silicate de zinc alcalin d'épaisseur 50 a 80 mm

0.4

Surface nettoyée par brossage métallique ou a la flamme avec enléve-
ment de toutes les plaques de rouille non adhérentes

03

Surfaces non traitées

0.2

8.7.3 Force de précontrainte

Pour réaliser un assemblage précontraint, on introduit lors de la mise en place des boulons (§ 8.3.2)
une force de précontrainte Py dont la valeur 4 considérer dans les calculs vaut

Pp=0.7f,pAs

fuB : résistance ultime de l'acier du boulon
Ag : section résistante

8.17)

Clest cette précontrainte qui crée autour des boulons la pression sur les pieces assemblées (fig. 8.23)

nécessaire 2 la résistance de 1'assemblage par frottement.

Exemple 8.4 Boulons précontraints travaillant par frottement

Soit une liaison poutre-colonne réalisée & Y'aide de boulons M 20 en acier 10.9 précontraints (fig. 8.26).
La valeur de service de courte durée de 'effort tranchant V a transmettre vaut Ve, courr = 250 kN, tandis que

sa valeur de dimensionnement vaut V; = 400 kN. On admettra un coefficient de frottement u = 0.4.

Déterminer le nombre de boulons précontraints nécessaire a la transmission par frottement de la réaction
d'appui Vep courr. Vérifier ensuite que ce nombre est suffisant pour assurer la transmission de la valeur de

dimensionnement V.

|
9 Fe E 235 !

o =4
) \
] HEA 360 |
1
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Aptitude au service
La force de précontrainte Pp introduite dans chaque boulon et la résistance au glissement Ry cor-
respondante sont données respectivement par (8.17) et (8.15) :
Pg= 0.7f,8Ag= 0.7- 1000 N/mm? - 245 mm2 = 171.5- 103N = 171.5kN
Ry= uPg = 04-171.5kN = 68.6kN
Comme il n'y a qu'une surface de frottement par boulons, le nombre n de boulons nécessaires pour éviter
le glissement (afin d'assurer I'aptitude au service) est obtenu en vérifiant la relation suivante, basée sur (8.12)
(trous normaux) :
Osercours _ 250 kN

Qser,court < n Ry dou n 2 Ry = B6KN = 3.6
1l faut donc quatre boulons M 20 en acier 10.9 pour transmettre sans glissement la réaction d’appui
Qser,court .
Sécurité structurale

Si l'on admet que le cisaillement a lieu dans la tige du boulon, la résistance d'une section cisaillée d'un
boulon M 20 en acier 10.9 vaut (8.4) :
Vg = 0.5f,3A= 0.5-1000 N/mm? - 314 mm? = 157 - 103N = 157kN
Une vérification basée sur (8.13) montre que les quatre boulons nécessaires pour satisfaire 1'aptitude au
service sont suffisants pour assurer la sécurité structurale de 1'assemblage :
Qd=400kNS4—VK= 4 157kN 115sz
'm .
Etant donné la géométrie de I'assemblage (e;> 3 d), on peut vérifier la pression latérale avec la valeur
maximale donnée par (8.9), a savoir :
Lp=24f,dt=24. 360 N/mm?2 - 20 mm - 19 mm = 328 - 103 N = 328 kN
Le calcul de la résistance a la pression latérale montre alors que 1'assemblage prévu avec quatre boulons
est suffisamment résistant :

4L .
Vg = 400kN < ~—R _ 4328 KN 312ka
m .

= 570 kN

= 1192 kN

8.7.4 Comportement sous un effort de traction

Rappelons d'abord que la résistance ultime d'un boulon en traction est directement proportionnelle a
la résistance 2 la traction f;,g de I'acier du boulon. Etant donné que les boulons précontraints sont déja
sollicités par la précontrainte initiale Pp a une contrainte au moins égale 4 0.7 f,g (8.17), on pourrait en
déduire que 1'assemblage ne peut reprendre qu'une faible force de traction extérieure.

En fait, ceci n'est pas le cas, car ce ne sont pas les boulons seuls qui transmettent la force extérieure de
traction (comme c'est le cas pour les boulons non précontraints), mais I'ensemble du joint formé des
boulons tendus et des pi¢ces comprimées de I'assemblage. La force extérieure N est compensée en grande
partie par décompression des pieces assemblées; il ne se produit par conséquent qu'une faible aug-
mentation de la traction dans les boulons, comme il le sera démontré plus loin (8.22). La figure 8.27
montre les différentes phases du comportement d'un assemblage précontraint soumis 3 une force
extérieure de traction N :

* la position initiale, avant la mise en précontrainte du boulon, est illustrée 2 la figure 8.27(a) ;
I'effort de traction T dans le boulon est encore nul;

* la mise en précontrainte du boulon est représentée 3 la figure 8.27(b); le boulon est soumis & un
effort de trackjyfi WA\A f2 @elﬁ'f@ aitt g@@rﬁﬂes, soumises A une

pression de contact p., se compriment d'une grandeur e;
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* Tlapplication de la force extérieure N est illustrée a la figure 8.27(c); elle crée une décompression
Ae des pieces assemblées, qui a pour effet de réduire la pression de contact de Ap, et d'augmenter
I'effort de traction dans le boulon de ATg;

* le cas du boulon précontraint par une force Pp soumis a une force extérieure N est représenté i la
figure 8.27(d); il s'agit de la superposition des cas (b) et (c) (on admet que le décollement des
pieces n'a pas encore eu lieu);

* la situation apres le décollement des pi¢ces assemblées jusqu'a la ruine de 1'assemblage est décrite
a la figure 8.27(e); comme il n'y a plus de pression de contact entre les piéces assemblées, 1'effort
de traction Tg dans le boulon est égal 2 la force extérieure N appliquée.

AVANT MISE EN AVANT DECOLLEMENT DES PIECES ASSEMBLEES APRES
PRECONTRAINTE DECOLLEMENT

12 31

1 De 1 Ap. 1 Pe—4pc
Tp=N

Tp=0 Pg ATp Tp=Pp+A4Tp
(a) Position (b) Précontrainte (c) Application d'une (d) Superposition (e) Comportement
initiale. du boulon. force extérieure. de b) et ¢). 2 la ruine.

Fig. 8.27 Comportement d'un assemblage précontraint sollicité en traction.

Pour bien comprendre le comportement des boulons précontraints, examinons d'abord 'équilibre des
forces dans I'assemblage précontraint sans force extérieure (fig. 8.27(b)), qui s'écrit :

Pg= [pcdA (8.18)
A .
Pp : force de précontrainte dans le boulon
Pc . pression de contact entre les pieces assemblées
A : surface de contact sur laquelle agit 1a pression de contact entre les piéces assemblées

Lorsqu'une force extérieure N agit sur I'assemblage (fig. 8.27(c)), elle a pour effet de diminuer de Ap,
la pression de contact entre les pieces assemblées et de provoquer une faible augmentation ATg de la
traction dans le boulon. Cela s'explique par les rigidités différentes du boulon et des piéces assemblées,
comprimées par la précontrainte : pour les assemblages usuels, la rigidité K, des pieces assemblées est en
effet de 10 a 20 fois supérieure a la rigidité Kp des boulons. La plus grande partie de la force extérieure

est par conséquent absorbée par 1 écomprpssw 4pc semblées, tandis que l'effort de
traction dans le boullph Ay Afemekt ﬂ E 3C0M
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Lors de l'application d'une force extérieure (fig. 8.27(c)), la décompression Ae des piéces assemblées
est égale a l'allongement Ae du boulon : on respecte ainsi la compatibilité des déformations. Avec I'hy-
pothése d'un comportement élastique, la variation des forces agissant dans chacun des deux éléments est
proportionnelle 2 leur rigidité K, pour une variation de longueur Ae donnée :

[ApcdA = K, Ae (8.19a)
A
ATg = Kp Ae (8.19b)

Ap. : variation de la pression de contact dans les piéces assemblées
ATg : variation de la force de traction dans le boulon

K. : rigidité des pieces assemblées

Kp . rigidité des boulons

L'équilibre des forces, toujours dans le cas de l'application d'une force extérieure N (fig. 8. 27(c))
s'exprime quant a lui par :

N= [Ap.dA + ATp (8.20)
A

En éliminant Ae de (8.19), on peut exprimer la variation de la pression de contact par :

j Ap.dA = ATB (8.21)

Avec (8.21), la grandeur de l'augmentation ATg de I'effort de traction dans le boulon peut alors s'établir
d'aprés 1'équilibre des forces exprimé par (8.20) :

ATg= —N (8:22)

K¢
1+ =+
1+ 25)

Ceci montre (avec K ./Kp = 10 a 20) que ce n'est qu'environ 5 & 10 % de la force extérieure N qui est
reprise par le boulon précontraint, le reste I'étant par la décompression des pi¢ces assemblées, tant que
celles-ci sont encore en contact.

Le décollement des pieces assemblées correspond au moment oii 1a pression de contact p. — Ap.
entre les piéces assemblées (fig. 8.27(d)) est nulle, ou, autrement dit, lorsque la décompression Ap,
atteint la valeur initiale p. créée par la précontrainte. Avec (8.18), le décollement des piéces assemblées
correspond donc au moment ol la variation de la force sur les piéces assemblées est égale a la
précontrainte du boulon :

www.GenigliyiIPDF.com

(8.23)
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L'équilibre des forces correspondant a cette situation (fig. 8.27(d)) permet alors d'exprimer que
N = Pg + ATg. Au moment du décollement des piéces assemblées, la force de traction extérieure N1 est
donnée, avec (8.21) et (8.23), par :

K,
N1=PB+PB;£= B(1+ —) (8.24)

Etant donné 1'ordre de grandeur du rapport des rigidités des pieces assemblées et des boulons, (8.24)
montre que la force extérieure N1 qui provoque le décollement des pie¢ces assemblées est supérieure de
5 4 10 % a la force de précontrainte Ppg.

Sur la base des équations ci-dessus, le comportement d'un assemblage précontraint peut &tre décrit,
jusqu'au moment ol le décollement des piéces assemblées a lieu, avec le schéma de la figure 8.28. La
mise en précontrainte introduit dans le boulon un effort de traction Pg sans qu'une force extérieure ne soit
appliquée. L'application d'une force extérieure N n'augmente ensuite que légerement l'effort de traction
dans le boulon, selon (8.22), jusqu'au décollement des pieces assemblées, qui se produit pour une force
extérieure égale 2 N1. Apres la séparation des pieces assemblées, 1'effort normal de traction Tg sollicitant
le boulon est égal a la force extérieure N (fig. 8.27(e)), et le comportement de I'assemblage est identique a
celui d'un assemblage non précontraint. On remarque également que la force extérieure de traction N,
correspondant 2 la ruine du boulon est indépendante de la grandeur de 1a force de précontrainte Pp.

Traction Tg dans le boulon

fuB As i ruine du boulon

décollement des
pieces assemblées

\x/\\ boulon non précontraint
i I
V4 boulon précontraint

L ||
t 1 - Force extérieure N
Ny Ny

Pp 4

Fig. 8.28 Evolution de la force de traction dans un boulon précontraint en fonction de la force extérieure.

8.7.5 Effet de la fatigue

Le comportement d'un assemblage précontraint, tel qu'il a été expliqué ci-dessus, permet de
comprendre pourquoi il est essentiel que les boulons tendus soient précontraints dans des assemblages
soumis 2 des efforts variables répétés. La relation (8.22) montre en effet que seule une petite part (5 a
10 %) de la force de traction extérieure est reprise directement par le boulon précontraint. Comme le
parametre principal dont dépend la résistance a la fatigue d'un détail de construction est la différence de
contraintes (chap. 13), due en l'occurrence  la variation ATp de l'effort de traction dans les boulons, on a

donc tout intérét a pwww 1 eﬂtfel@’f\?ur Hﬁ.ﬁe E@Fﬂtes reste en dessous

de leur résistance a la fatigue
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Cela est visualisé 2 la figure 8.29, qui montre dans quelle mesure une charge de fatigue ANfat (dont la
valeur maximale doit rester inférieure a celle correspondant au décollement des piéces assemblées) fait
varier I'effort de traction Tp dans un boulon. La variation ATg de l'effort de traction dans un boulon
précontraint est beaucoup plus faible que celle qu'il y aurait dans un assemblage avec des boulons non
précontraints, dans lequel l'intégralité de la force de traction extérieure est reprise par les boulons.

478 AT
fuB As
L boulon
P ‘L ¥ 4Tp précontraint
V4
V4 AT boulon non
,/ B précontraint
,J‘
4 ANfar N '

l N; Ny

\

Fig. 8.29 Variations de l'effort de traction dans un boulon précontraint et dans un boulon non précontraint
sous l'effet d'une charge de fatigue.

8.7.6 Force de levier

Un assemblage dont les boulons travaillent en traction doit étre composé de tdles suffisamment
rigides. Si les toles n'ont pas une épaisseur suffisante, elles peuvent en effet fléchir comme le montre
schématiquement la figure 8.30. Cette déformation de plaque a pour conséquence la création d'une
force H, appelée force de levier.

ATB / avec force de levier H
JuB As
H
'd
/
/7
7/
7/
/
/ N
L4 -
1 73-—+H ] N2 Ny

wwmﬁ@ nieGIVIIERE.com..
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La force de levier augmente 1'effort de traction dans les boulons : pour que 1'équilibre des forces
représentées a la figure 8.30 soit respecté, 1'effort de traction Ty dans les boulons est alors donné par :

Tp= % +H (8.25)
N : force extérieure
H : force de levier

La force de levier H peut donc provoquer une rupture prématurée des boulons. Le schéma de la
figure 8.30 montre I'évolution de la traction Tg dans un boulon dans un assemblage sollicité a la traction :
la rupture du boulon a lieu pour une force extérieure Ny plus petite que la charge ultime N, d'un
assemblage composé de tdles rigides.

On remarque (fig. 8.30) que cette augmentation de force dans les boulons n'influence que trés peu
le comportement de I'assemblage a 1'état de service (petites valeurs de N). Ceci est vrai pour autant que
les tdles possédent une rigidité suffisante par rapport 2 la géométrie de 1'assemblage et que les charges
soient de nature statique. En revanche, dans le cas ol un tel assemblage est soumis & des charges
variables répétées (ouvrage d'art ou voies de roulement de pont roulant sollicité a la fatigue), la force de
levier est & réduire a un minimum, car elle contribue & augmenter 1'effort normal de traction repris par le
boulon.

Une estimation de la force de levier est donnée dans différents ouvrages [8.3] [8.4]. Les tables
SZS C9.1 [8.5] proposent une méthode de calcul pour une liaison poutre-colonne avec plaque frontale
débordante avec des boulons a haute résistance basée sur des essais; 1'ordre de grandeur de la force de
levier agissant a 'extrémité de la plaque débordante a ét€ admise égale a environ 30 % de la résistance a
la traction des boulons situés dans la zone débordante. Cette grandeur de force de levier est prise en
compte dans l'exemple 9.2 traitant d'une liaison poutre-colonne avec plaque frontale.

I1 faut cependant relever que la force de levier ne peut se développer que si un contact entre les pieces
assemblées se crée lorsque celles-ci se déforment. Sa grandeur est donc 1nﬂuencée directement par les
parametres suivants [8.6] :

« ¢épaisseur des pieces assemblées; étant donné que des pieces assemblées de grande épaisseur
ne vont pas se déformer beaucoup, la force de levier correspondante restera relativement fai-
ble;

¢ forme initiale des éléments assemblés; si la forme initiale des pieéces assemblées, suite par
exemple au soudage, est telle que le contact a leurs extrémités n'est pas possible, la force de levier
ne pourra pas se développer;

» dispositions de construction particuliéres; il est possible d'intercaler entre les piéces assemblées
des rondelles ou des fourrures empechant leur contact direct, de fagon a éviter Ie développement
de la force de levier.

8.7.7 Interaction entre cisaillement et traction

La résistance au glissement d'un assemblage sollicité simultanément au cisaillement et a la traction est

inférieure a celle d gﬁnﬁﬁ ﬁ@ LIJP;meEm ﬁ la force de traction
extérieure va dimin mw J VJ I@ 1@ des forces illustrées
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a la figure 8.27(d) permet de déterminer la pression de contact présente au moment ot la force de traction
extérieure est égale a sa valeur de service N :

I(PC_APc)dA =TB—Nser = P+ ATB ~ Ny (8.26)
A

Pp : précontrainte initiale du boulon
ATg : part de la force extérieure de traction reprise par le boulon
Nser @ valeur de service de la force extérieure de traction

Comme la part AT de la force extérieure de traction reprise par le boulon est une valeur relativement
petite par rapport a la précontrainte Pp du boulon (8.22), on peut la négliger dans (8.26). Il en résulte une
valeur conservatrice de la résistance au glissement d'un tel boulon, qui vaut, pour chaque surface de
frottement :

Rg= (P — Nser) (8.27)

Précisons encore que la vérification de la sécurité structurale au moyen de la formule d'interaction
(8.8) donnée au paragraphe 8.4.4 doit également étre effectuée.

L'Eurocode 3 (§ 6.5.8.4) donne des formules d'interaction pour les assemblages par boulons
précontraints et a serrage controlé soumis a un effort de traction Fy et a un effort de cisaillement F,,.
Pour un assemblage résistant au glissement a l'état limite de service, la résistance de calcul au
glissement Fg R4 ser d'un boulon vaut, par surface de frottement :

ks 1t (Fp.cd—0.8 Fy.5d ser)

Fs Rd.ser =

WMs.ser
kg > coefficient dépendant de la forme du trou (§ 8.7.2)
u . : coefficient de frottement dépendant de la classe de traitement de surface (tab. 8.25)
Fp.cd : précontrainte de calcul (correspond a la force de précontrainte Pp définie par (8.17))
Ftsdser - effort de traction de calcul par boulon a l'état limite de service
YWs.ser ° coefficient partiel de sécurité pour l'état limite de service (Y. ser = 1.10)

Pour un assemblage résistant au glissement a l'état limite ultime, la résistance de calcul au glissement
Fs Rd.ser d'un boulon vaut, par surface de frottement :

ke (Fp.cd—0.8 Fr 59
YMs.ult

Ws.ult - coe%ﬁgnt partiel de seglﬂltlmeil tal! yn?ti IB:Q )M_:_secr=ol.2 )

FsRd =
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Exemple 8.5 Attache d'une diagonale

Soit l'attache entre une colonne et une diagonale de contreventement sollicitée par un effort normal F
(fig. 8.31). Sa valeur de service de courte durée vaut Fi,p cour; = 250 kN et sa valeur de dimensionnement
F4 =400 kN. On admet que les €léments de l'attache sont en acier Fe E 235 et que la section cisaillée des
boulons se situe dans la tige. De plus, on prend un coefficient de frottement p = 0.4.

Déterminer le nombre de boulons précontraints M 20 en acier 10.9 nécessaire pour assurer que 1'assem-
blage travaille effectivement par frottement au stade de service. Vérifier ensuite que ces boulons permettent
de transmettre l'effort de dimensionnement de la diagonale a la colonne.

—

Fig. 8.31 Attache d'une diagonale de contreventement.

Aptitude au s