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introduction

La profession de la construction métallique connait actuellement une
période de transition en matiére de régles de conception et de calcul
des structures en acier. Dans le cadre général de I’élaboration des
Eurocodes, le projet de norme européenne 1993-1-1 (Eurocode 3 Par-
tie 1-1) a regu, en avril 1992, le statut de pré-norme ENV, dont la
validité devait, en principe, s’étendre sur une premiére période d’expé-
rimentation de trois ans. Au plan frangais, en décembre 1992, ce méme
texte, accompagné d’un « document d’application nationale » (DAN),
a été transposé en norme expérimentale (XP P 22-311) pour consti-
tuer une alternative opérationnelle a 'application des textes nationaux
antérieurs. Dans le courant de I'année 1997, de nouveaux travaux
européens devraient étre lancés pour procéder & la conversion de
PENV 1993-1-1 en norme européenne définitive (EN) ; a ce stade,
qui devrait étre atteint avant I’an 2000, les Régles CM66 et leur Additif
80, ainsi que les normes d’assemblage qui les complétent, seront annu-
lées au profit de la seule norme EN. Dans Pintervalle, la validité de
PENV et celle de la norme expérimentale francaise peuvent étre con-
sidérées comme prolongées de fait.

Sur le plan pratique cependant, les cas d’application effective du docu-
ment européen restent encore trés limités en France, pour diverses rai-
sons qui Hennent a la résistance naturelle aux changements, a la
complexité au moins apparente du nouveau texte et 4 ’absence de gains
évidents de matiére voire aux pénalisations des dimensionnements qu’il
est susceptible d’apporter. Les praticiens, dans leur trés grande majorité,
continuent ainsi 4 utiliser presque systématiquement les Régles CM66,
qui demeurent dong, a ce jour, le'texte essentiel de référence.

Face 4 cette situation, le présent ouvrage ne pouvait ni se couper de la
réalité pratique actuelle ni ignorer le texte européen qui, en toute hypo-
thése, deviendra 4 terme la régle commune. On y a donc pris le part,
pour chaque sujet, de rassembler les éléements tirés des Régles CM66,
de ’Additif 80 et des normes frangaises d’assemblages et de leur faire
correspondre ceux proposés par I'Eurocode 3 ; pour certains aspects
ignorés par nos régles nationales, ce dernier texte constitue d’ailleurs la
seule référence. Il convient de préciser que, de maniére systématique
dans le cadre de cet ouvrage, par Eurocode 3 on entend en fait la norme
expérimentale francaise XP P 22-311, qui, par adaptation nationale,
peut différer quelque peu du texte original européen, mais qui est seule
effectivement applicable en France. Il sagit d’une mesure d’ordre géné-
ral qui n’est donc pas rappelée au cas par cas.

Pour chaque prescription réglementaire évoquée, se trouve rnise en
regard la référence précisc de la clause correspondante. Dans ces ren-
vois, le texte concerné est systématiquement rappelé ; 1a aussi, la men-
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tion de I'Eurocode 3 vaut alors pour la norme expérimentale francaise
qui a été tirée de la Partie 1-1 de ce texte.

La cohabitation de plusieurs textes géneére également une difficulté con-
cernant les notations. Systématiquement, ['option a été prise, dans cet
ouvrage, d’adopter les notations de ’'Eurocode 3, y compris pour expo-
ser les régles propres aux autres textes actuellement encore applicables.
En effet, ces notations seront les seules pratiquées 4 terme, non seule-
ment pour les régles de construction métallique mais aussi pour Pensem-
ble des textes de conception et de calcul de structure, indépendamment
du matériau constitutdf. Il va de soi que, lorsqu’il est question d’une
notion spécifique 4 un texte particulier, non reprise dans I’Eurocode 3,
la notation d’origine est reconduite sans modification.

Les chapitres I a VII rassemblent toutes les données de départ nécéssai-
res a la conception et au calcul des ouvrages en acier : évaluation des
actions et des charges, régles de combinaison, caractéristiques des aciers
et des produits sidérurgiques. Les chapitres VIII & XIII explicitent les
modalités du calcul des structures, les vérifications d’état limite de ser-
vice et présentent tous les critéres de résistance et de stabilité auxquels
les éléments doivent satisfaire. Les dispositions visant la conception et
le calcul des assemblages font Pobjet des chapitres XIV et XV.

Cette premiére partic de 'ouvrage est étayée par une série d’annexes
qui fournissent les valeurs mimériques les plus utiles 4 la pratique cou-
rante du calcul des structures métalliques : caractéristiques de calcul des
aciers, caractéristiques mécaniques des profilés courants, caractéristi-
ques et capacités des boulons, coefficients de flambement. Des canevas
de synthése pour la justificaton de la stabilité des barres y sont égale-
ment proposeés.

Les derniers chapitres sont consacrés a ’application pratique aux struc-
tures de batiments, créant le lien indispensable entre les vérifications par
calcul prévues par les codes et la mise en ceuvre de solutions construc-
tives réalistes. Le fonctionnement des principaux composants de ces
structures est analysé, les principes fondamentaux d’organisation des
ossatures sont exposés ¢t on y décrit les éléments constitutifs des bati-
ments courants avec les dispositions constructives qui leur sont propres.
Des indications complémentaires sur les modalités d’application des for-
mules réglementaires sont données dans chaque cas, notamment en
matiére de stabilité au flambement.

10
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Notations

On trouvera ci-aprés, regroupées par théme, les notations corres-
pondant aux besoins usuels de la pratique des calculs de dimen-
sionnement des structures. Les notations propres aux grandeurs et
notions de portée moins courante sont définies dans le corps de
’ouvrage aux endroits ou elles se trouvent citées. Lorsqu’il y a lieu,
le terme anglais 4 l'origine de la convention adoptée est précisé
entre parenthéses.

| — Actions et combinaisons d’actions
aIdentification de la nature des actions

G : charges permanentes (gravity)

Q : action variable quelconque

S : charge de neige (snow)

W : charge de vent (wind) -
T : acdon thermique

A : action accidentelle quelconque

E : action sismique (earthquake)

m Coefficients portant sur les actions

Y. : coefficient de pondération des charges permanentes

Yq : coefficient de pondération d’une action variable

Y, : coefficient de pondération d’une action accidentelle

v, : coefficient pour la valeur de combinaison d’une action
v, : coefficient pour la valeur fréquente d’une action

v, : coefficient pour la valeur quasi permanente d’une action

Il — Matériau

m Caractéristiques mécaniques

f,: valeur nominale de la limite d’élasticité (yield)
‘ty contrainte limite en cisaillement

f, : valeur nominale de la limite de rupture (ultzmate)
A% : allongement & rupture

E : module d’élasticité longitudinale

G : module de cisaillement

v : coefficient de Poisson

p : masse volumique

note : les notations ci-dessus sont celles employecs dans les calculs
de dimensionnement ; les normes de produits peuvent adopter des
conventions différentes.

u Coefficients partiels de sécurité portant sur la résistance

- coefficient sur la résistance en section par référence 4 la limite
d’élasticité
Yo, : coefficient sur la résistance en section par référence 4 la limite
de rupture
Y - coefficient sur la stabilité au flambement, au déversement, au
voilement :

YMO
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Yus, - coefficient sur la résistance des boulons

Yo - cocfficient sur la résistance des soudures

Yy : coefficient sur la résistance au glissement d’un assemblage pré-
contraint

Il — Géométrie et caractéristiques mécaniques des sections

: épaisseur d’une tdle, d’'une paroi de profil... (thickness)

: hauteur

: largeur

: hauteur de ’ame, hors congés ou cordons de soudure dme-semelle

: excentricité par rapport au centre de gravité de la section trans-
versale totale

A : aire de la section transversale

1 : inerde de flexion

I, I, : inerde de gauchissement

J : inertie de torsion

i: rayon de giration

v : distance d’une fibre au centre de gravité

W, : module élastique de flexion

Wpl : module plastique de flexion

(L3 Ao = it

IV — Géométrie de la structure

h : hauteur d’étage

1, L : longueur d’une barre

4 : fléche

e : excentricité

¢ : faux-aplomb des poteaux d’une ossature représentant I’imperfec-
ton globale )

a : longueur d’un panneau d’ame cisaillé

V — Forces et sollicitations

o : facteur de charge

F : force en général

H : force horizontale ou résultante hortzontale
M : moment fléchissant

N : effort normal

q : charge transversale répartie

V : effort ranchant ou résultante verticale

Vi — Conlrainteé et déformations

O : confrainte longitudinale

T : contrainte transversale

€ : déformation

¢ : rotation d’une section

 : rapport des contraintes sur les fibres extrémes d’une section ou
d’une paroi

VI — Paramétres de calcul

" mParamétres portant sur la résistance des sections

Xp : élancement réduit de voilement d’une paroi comprimée

€: facteur de correction de [élancement réduit en fonction de la
limite d’élasticité : (235/f)" -

k, : coefficient de contrainte critique longitudinale

2 © GROUPE MONITEUR, 1997



Notations

p - facteur de réduction par voilement local de la largeur d’une parot
comprimée ’

A, : aire résistante au cisaillernent d’un profil

\y coefficient d’adaptation plastique des Régles CM 66
: rapport de P’aire de 'dme 4 'aire de la secton totale

n : rapport de Peffort normal appliqué 4 Peffort normal plastique de
calcul

u Paramétres portant sur la stabilité des barres

P : rapport des moments appliqués aux extrémités d’une barre

¢, : amplitude 4 mi-longueur de la déformée initiale d’imperfection

L longueur de flambement

A : élancement

N_, : effort normal critique d’Euler

u - rapport de Peffort normal crmque d’Euler 4 'effort normal solli-

citant

k, k,, k, : coefficients de flambement des Régles CM66

ks kf coefﬁaents de flambement de I’Additf 80

k,, k;, : coefficient de déversement des Régles CM66, de ’Additif 80

% : élancement réduit de flambement

o : facteur d’imperfection caractérisant une courbe de flambement

¥ : coefficient de flambement de 'Eurocode 3

M, : moment critique de déversement

Ar: élancement réduit de déversement

x,_.r coefficient de déversement de I’Eurocode 3

k, k,, k. coefficients modificatifs des moments de flexion pour
Pinteraction avec un effort normal de compression dans
les formules de stabilité de ’Eurocode 3

u Paramétres portant sur la stabilité des dmes de poutres

k_ : coefficient de contrainte critique de cisaillernent

1. contrainte tangente critique d’Euler

A, : élancement réduit de voilement d’une dme de poutre

T,, - contrainte tangente limite de résistance postcritique simple au.
voilement de cisaillernent

1,, : contrainte tangente limite de résistance initiale au voilement de
cisaillement

¢ : inclinaison du champ diagonal de traction

g : largeur du champ diagonal de traction

s., s,: longueurs d’ancrage du champ diagonal de traction sur les

semelles comprimée et tendue

0,, : contrainte normale limite pour la résistance au voilement de

cisaillement dans Ie champ diagonal de traction

wParamétres portant sur la résistance des assemblages

A, : aire de la section résistante de Ia parte filetée d’un boulon
o, : contrainte limite pour le calcul de la résistance d’un boulon (sui-
vant norme NF P 22-430)

o : coefficient pour la résistance 4 la pression diamétrale

d : diameétre d’un boulon

d,, d, : diaméwe d’un pergage

Fpc : effort normal de précontrainte d’un boulon

W : coefficient de frottement dans un assemblage par boulons pré-
contraints

© GROUPE MONITEUR, 1907 = - 13
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Vill — Indices

a: gorge d’un cordon de soudure

O, , 0., 0, contrdintes normale et tangendelles dans un cordon de
soudure

B,, : coefficient de corrélation, fonction de la nuance de I’acier soudé

La liste ci-dessous regroupe, dans I'ordre alphabétique, les indices
principaux et leurs significations. Une méme grandeur peut se trou-
ver affectée de plusieurs de ces indices ; ils sont alors séparés par un
point. Exemple : M, ,, moment plastique résistant de calcul.
b : référence a une poutre (beam)
référence 4 une instabilité (buckling)
référence au boulon
référence a la pression diamétrale (bearing)
¢ : référence 4 un poteau {(coluwmn)
référence a la compression
cr : référence a la valeur critique d’Euler
d : valeur de calcul incluant un coefficient partiel de sécurité (design)
el : valeur calculée en élasticité
eff : valeur réduite par voilement local d’une caraciéristique de sec-
fon
f: référence a la semelle d’'un profil (flange)
k : valeur caractéristique (actton, résistance)
référence a la valeur critique d’Euler pour un effort normal
LT : référence au déversement (lateral torsional)
net : référence a Paire nette d’une section transversale
p : référence a une paroi
pl : valeur calculée en plasticité
R : référence a une résistance
Rd : référence a une résistance de calcul
S : référence a une sollicitation
Sd : référence a une sollicitation de calcul
s : référence a un étage (storey)
référence a un raidissseur (stiffener)
référence au glissement d’un assemblage précontraint (skp)
o : référence aux contraintes longitudinales
ser : référence a I’état limite de service
t: référence a une traverse
référence a la traction
T : référence aux contraintes transversales
tr : référence au pergage d’une piéce boulonnée ou rivée
u : référence 4-1a contrainte minimale de rupture du matériau (uli-
mate)
ult : référence & Pétat limite ultime
v : référence a Peffort tranchant, au cisaillement

w : référence a I'dme d’un profil (web)

référence 4 la soudure (weld)

x : axe longitudinal d’une barre

y : axe d’inertie principale maximale d’une section
référence 2 la limite d’élasticité (yield) -

z : axe d’inertie principale minimale d’une section

14
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Le référentiel technique

On trouvera ci-aprés un inventaire des textes normatifs et assi-
milés, disponibles a ce jour et traitant de la conception et du
calcul des structures métalliques de batiment.

Cet ensemble de documents de référence est, pour linstant,
hétérogéne du point de vue de 'origine des textes, de leur statut
et du domaine qu’ils couvrent. Le court commentaire associé a
chacun d’eux a pour objet d’aider lutilisateur 3 en situer rapi-
dement le contenu.

Les années qui viennent devraient voir s’opérer une clarification
et une rationalisation du référentiel technique de construction
métallique avec la finalisation et la mise en place définitive des
normes européennes qui, pour 'instant, quand elles sont dis-
ponibles, n’ont qu’un statut expérimental.

I. 1 — Les régles et normes nationales

uRégles CM 66 : Régles de calcul des constructions en acier
(DTU P 22-701, décembre 1966) )

Le texte des Régles CM 66 se veut a priori général pour ce qui
concerne le domaine couvert ; il est néanmoins, du fait de sa
date d’élaboration, essentiellement rédigé pour des structures
barres constituées a partir de piéces simples ou composées en
profils laminés. )

Les calculs sont supposés conduits exclusivement en élasticité,
avec toutefois quelques incursions limitées et implicites dans le
domaine plastique.

Elément par élément, un critére unique de ruine est utilisé :
Patteinte de la limite d’élasticité minimale garantie de I'acier sur
la fibre la plus défavorisée de la section la plus sollicitée, sous les
effets de combinaisons pondérées des actions. Ce critére de ruine
est conservé pour les éléments soumis aux instabilités de flambe- .
ment etfou de déversement, par le biais d’'une amplification des
contraintes réputée représéntative des effets du second ordre
(méthode de Dutheil).

L’¢lancement des parois comprimées des profils est limité¢ de
maniére 4 ce que la résistance des sections fondée sur une répar-

© GROUPE MONITEUR,
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FORMULAIRE DE (A CONSTRUCTION METALLIQUE

tition élastique des contraintes ne soit jamais amputée par
Pintervention prématurée de phénoménes de voilement local de
ces paroils.

= Régles de calcul des constructions en éléments a parois
minces en acier (DTU P 22-703, décembre 1978)

Le DTU P 22-703 permet la justification par le calcul de la
capacité des éléments de structures métalliques dont 1’élance-
ment des parois comprimées ne respecte pas les limitations
imposées pour la validité des critéres de résistance élastique
fournis par les Régles CM 66.

u Additif 80 aux Régles CM 66 (juin 1980)

L’Addidf 80 aux Régles CM 66 a pour objet de cadifier le calcul
plastique des structures en acier.

Le systéme de pondération des actions est identique & celui des
Régles CM 66 et la limite d’élasticité minimale garantie de
Pacier reste la référence pour les calculs de résistance.

Le domaine couvert est restreint aux ossatures planes poutres-
poteaux, seules véritablement accessibles a une analyse globale
plastique de structure. La possibilité de fonder le dimensionne-
ment sur une telle analyse globale plastique a conduit a intro-
duire des critéres de rigidité minimale des structures visant
les prémunir contre les effets du second ordre, généralement
négligés dans le cadre des analyses traditionnelles en élastcité.
Pour autant, le calcul plastique de la structure n’est pas imposé
et I'exploitaton des ressources du comportement plastique de
Pacier peut étre limitée au stade des critéres de résistance des
secdons et de stabilit¢ des éléments. Ceci impose néanmoins
des limitations d’élancement des parois comprimées plus stric-
tes que dans les Régles CM 66.

Le « format » des vérifications de résistance adopté dans ’Addi-
tf 80 est proche de celui de I’Eurocode 3, ce qui fait de ce docu-
ment un texte de ransidon entre les Régles CM 66 et les régles
curopéennes.

wNormes NF P 22-XXX

Ies normes de la série P 22 ont été élaborées avec I’objectif de
procéder a une refonte globale des régles existanies en matiére
d’assemblages et de disposer, dans ce domaine, de documents
communs aux batiments et aux ouvrages d’art.

L’ambition fixée pour ces textes, qui ont annulé une partie des
Régles CM 66, a été de traiter 4 la fois les questions de
conception et de calcul et les questions de fabrication, de mon-
tage et d’auto-conirdle des entreprises.

Seuls se trouvent cités ci-dessous les documents relatifs 4 la
conception et au calcul. Ils concernent les assemblages rivés,

16
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1 » Le référentiel technique

boulonnés ou soudés ; le cas particulier des assemblages soudés
de profils creux utilisés pour constituer des poutres treillis fait
I'objet de documents spécifiques.

oNF P 22-410

Assemblages rivés — Dispositions constructives — Calculs des
rivets (janvier 1982).

aNF P 22-430

Assemblages par boulons non précontraints — Dispositions
constructives et calculs des boulons (janvier 1982).

ONF P 22-460

Assemblages par boulons & serrage contrdlé — Dispositions
constructives et vérification des assemblages (juin 1979).

oNF P 22-470

Assemblages soudés soumis 4 un chargement statique — Dispo-
sitions constructives et vérification des soudures (aoiit 1989).
aNF P 22-250

Assemblages soudés de profils creux circulaires avec découpes
d’intersection — Conception et vérification des assemblages
(juin 1978).

oNF P 22-251

Assemblages soudés de profils creux circulaires avec découpes
d’intersection — Dispositions constructives (juin 1978).

o FD P 22-252

Assemblages soudés de profils creux circulaires avec découpes
d’intersection — Compléments aux normes NF P 22-250 et
NFE P 22-251 (_septembre 1978).

aNF P 22-255

Assemblages soudés de profils creux ronds ou rectangulaires
sur profils de types I ou H — Conception et vérification (décem-
bre 1979). -

oNF P 22-258

Assemblages soudés de profils creux rectangulaires soumis a un
chargement statique — Conception et vérification (septembre
1982).

aDTU P 92-702 FA 82 : Méthode de prévision par le calcul
du comportement au feu des structures en acier et annexe :
méthodologie de caractérisation des produits de protection
(septembre 1982)

Ce document a été transformé en norme expérimentale
XP 92-702 (décembre 1993) sans changement de contenu.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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FORMUIAIRL DL 1A CONSIRUCITION METALIIONUT

Le DTU FA 82 fournit la méthode officiclle, entérinée par les
pouvoirs publics, de justification par le calcul de la durée de
stabilité des structures métalliques. [l renvoie aux Régles
CM 66 ou 2 PAdditif 80 pour ce qui concerne I'évaluation pro-
prement dite de la résistance des éléments.

2 — Les normes européennes

u Prénorme européenne ENV 1993-1-1 / norme expérimentale
XP P 22-311 (EC3-DAN) ’
Calcul des structures en acier — Régles générales et régles
pour les batiments

Ce document, appelé 4 remplacer i terme les régles nationales
de conception et de calcul des constructions en acier, est com-
posé des éléments suivants :

«la traduction frangaise officielle de la prénorme européenne
ENV 1993-1-1, qui a été établie & partir du projet Eurocode 3
et fournit les principes généraux de concepton et de calcul des
constructions en acier ainsi que les régles d’application propres
au domaine du bidment (partie 1-1),

« les adaptations nationales apportées en France 2 ce texte, sous
forme de commentaires, d’amendements et d’invalidations,

« les valeurs numériques des coefficients de sécurité qu’il con-
vient de retenir pour les applicatons de la norme en France,

» Pinventaite des textes normatifs frangais ou européens qui
constituent un ensemble cohérent avec I’Eurocode 3, ainsi que
leurs modalités particuliéres éventuelles d’application dans le
cadre de ce texte. .

L’ensemble ainsi constitué est communément désigné sous

l'appellation EC3-DAN (DAN = document d’application

nationale) et peut étre utilisé en lieu et place des régles
francaises CM 66-Additif 80, sous réserve que le cahier des
charges de Pouvrage a étudier I'autorise.

Le domaine couvert par la norme expérimentale est trés com-

plet puisqu’il est possible de wraiter en appliquant ce texte :

« des structures calculées en plasticité aussi bien qu’en élasticité,

e des structures sen81bles aux effets du second ordre,

e des’ sectrons quelconques quant 2 'élancement de leurs parois

comprimées.

Qutre 'uniformisation des méthodes de dimensionnement pout
les divers matériaux de construction permise par les Eurocodes
en général, ’Eurocode 3 introduit une rationalisation des
niveaux de sécurité vis-a-vis des différents critéres de ruine,
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dans le cadre d’une approche de type « états lirnites ». Par rap-
port aux régles francaises antérieures, il apporte aussi des com-
pléments précieux, notamment sur le voilement de cisaillement
des dmes de poutres ou sur I’évaluation de la résistance en fat-
gue des constructions en acier ou encore ’évaluation de la résis-
tance a la rupture fragile.

m Futurs compléments a la partie 1-1 de I’Eurocode 3

Le programme d’élaboration de textes européens de conception

et de calcul propres aux ouvrages de construction meétallique

comporte de nombreux compléments a la partie 1-1 actuelle-

ment publiée sous forme de norme expérimentale frangaise :

« partie 1-2 : Résistance au feu des structures,

« partie 1-3 : Eléments minces formés a froid — Profilés et pla-
ques,

« partie 1-4 : Aciers inoxydables,

* partie 2 : Ponts et structures a plaques,

« parde 3 : Tours, mits et cheminées,

- partie 4 : Réservoirs, silos et pipelines,

« partie 5 : Pieux,

« partie 6 : Structures supports d’appareils de levage.

D’ores et déja, les parties 1-2 et 1-3 ont été votées en tant que

prénormes européennes (ENV) et devraient prochainement

étre mises a disposition en France sous forme de normes expé-

rimentales, avec un certain nombre d’annexes complémentaires

a la partie 1-1:

< annexe D : Régles pour l'utlisation des aciers S420 et S460,

« annexe G : Résistance i la torsion,

« annexe H : Modélisation des structures,

+ annexe J : Assemblages poutre-poteau (nouvelle version),

«annexe K : Assemblages de poutres treillis en profils creux
(nouvelle version),

< annexe N : OQuvertures dans les dmes de poutres,

« annexe Z : Détermination de la résistance de calcul 4 partr
d’essais. :

En 1995, le Comité européen de normalisation (CEN) s’est fixé

comme objectif d’achever 4 1a fin de ’année 1998, la conversion

en normes européennes définitives des parties 1-1 des princi-

paux Eurocodes structuraux (béton, acier, mixte) et des

parties 1, 2-1, 2-3 et 2-4 de ’Eurocode 1 (poids propres, char-

ges permanentes, charges d’exploitation, charges de neige,

actions du vent).
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I. 3 — Textes complémentaires

» Recommandations pour le calcul et I’exécution des chemins
de roulement de ponts roulants — 3 parties

(Revue Construction Métalliqgue n® 3-67, n° 4-70, n° 1-73).

uNF P 22-615 Poutres de roulement de ponts roulants —
Déformations en service et tolérances (octobre 1978).

u Recomunandations sur le calcul des structures de méts
d’éclairage de grands espaces

(Revue Construction Mérallique n°® 2-95).
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ff. 1 — Classification des actions

La mise en place des codes européens de calcul des consmruc-

tions permettra de généraliser 3 ensemble des matériaux la jus-

tification de la sécurité par la méthode dite des états limites.

Dans ce cadre, les actions appliquées aux ouvrages sont classées

en trois catégories :

- les charges permanentes dont, 4 la fois, la présence est certaine
et lintensité prévisible avec une bonne précision ;

«les actions variables dont 'occurrence est également certaine
mais Pintensité aléatoire, variable dans le temps ‘et dans
Pespace ;

« les actions accidentelles dont 4 la fois la survenue et Pintensité
sont aléatoires. )

1l convient de noter que I'on donne ici au mot « actions » un
sens large, puisqu’il peut s’agir aussi bien d’une charge direc-
tement appliquée que d’un mouvement imposé aux appuis, par
exemple par le tassement du sol de fondation. Par ailleurs, cer-
taines actions accidentelles peuvent se réduire a des situations
accidentelles, sans que leur soit associée une force spécifique ;
un cas typique est constitué par la situation d’incendie.

Pour les besoins des calculs de dimensionnement, il est fait

usage, pour chaque type d’action variable, d®une valeur de base

dite caractéristique Q, qui correspond :

« s0it 4 une probabilité acceptée de non-atteinte ou de dépasse-
ment,

» soit 4 une valeur simplement spécifiée.

D’autres valeurs représentatives sont ensuite dérivées de la

valeur caractéristique par application de coefficients de réduc-

tion, notés ;. Il s’agit:

« de la valeur de combinaison Y,Q,

« de la valeur fréquente y,Q,

= de la valeur quasi-permanente y,Qy

Parmi les actions variables, les charges climatiques ont fait

Pobjet jusqu’a maintenant, en France, d’un traitement

particulier : pour le vent comme pour la neige, les Régles NV 65

ont institué des valeurs normales et des valeurs extrémes, impli-

quant une double vérification de la résistance des structures. Ce
principe de double vérification a été repris par les Regles CM

66 et conservé par Additf 80. A Tavenir, scules subsisteront
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des valeurs caractéristiques de ces actions, déterminées sur la
base d’une probabilité annuelle d’atteinte ou de dépassement
de 2 % (période de retour de 50 ans). Contrairement aux usages
passés, leur traitement ne présentera alors aucune particularité
par rapport a celui de n’importe quelle autre action variable. La
possibilité restera néanmoins ouverte de prescrire, 4 ’échelon
national, une vérification complémentaire sous des charges de
neige de nature accidentelle.

. 2 — Combinaisons d’actions

ll. 2.1 — Critéres de résistance et combinaisons d’actions

lI. 2.1.1 — Régles CM 66 et Additif 80

Les Régles CM 66 ont constitué un premier pas Vvers iune
approche de la sécurité aux états limites. Ainsi, les critéres de
résistance y sont exprimés, de fagon systématique, en faisant
référence a la limite d’élasticité de Pacier, retenue comme seuil
de ruine. Les vérifications correspondantes s’effectuent sous les
effets de combinaisons des actons dans lesquelles les valeurs
codifiées se trouvent amplifiées par des coefficients dits de pon-
déradon. Ces coefficients sont modulés en fonction du nombre
d’actions envisagées et statistiquement indépendantes. Le
tableau 2-1 et les notes qui I’accompagnent, résument le prin-
cipe de formation de ces combinaisons pondérées.

Pour les vérifications concernant les déformations, les combi-
naisons sont formées en ramenant tous les coefficients de pon-
dération a 'unité.

L’Additif 80 ne comporte aucune disposition nouvelle par rap-
port aux Régles CM 66, en ce qui concerne le mode de com-
binaison des actions.

Aucun des deux textes n’aborde la question de la justification
de la résistance en fatigue des ouvrages de construction métal-
lique. Il est implicitement admis que les structures de batiment
ne sont, normalement, pas exposées a ce mode de ruine.
L’exception notable que constituent les ossatures supportant
des ponts roulants ou autres engins de levage, est supposée trai-

tée par des textes spécifiques séparés.

22
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une aclion variable Q seule 4/3G+3/2Q

b
combinaisons |\ actions vadiables Qy el Q;  {4/3G +17/12(Q, + Qy

normales

trois actions variables Q; ou plus 4/3 G + 4/3 Qi)
combinaisons nombre quelconque
extrémes d‘actions variables G+ Vea + 1/2Noy + ZQ,

« lorsque les charges permanentes G ont un effet inverse de celui des actions variables envisagées, leur
coefficient de pondération doit étre ramené & l'unité.

Il n'y a liev de cumuler, dans une méme combinaison, que les aciions variables dont les effels sont de
méme sens,

« Dans les combingisons dites normales, les charges climatiques de neige el de venl ne présenten! gucune
specilicilé por rapport qux outres actions variables, si ce n'est leurs conditions de concomitance fixées
por les Régles NV 65.

« Dans les combinaisons extrames, le cumu! de la neige et du vent n’esl pos forcément déterminant par
tappod & lo chorge extriéme de neige cu & celle du vent considérée seule.

« Dans le cas des dispositions de loilure ne permetiant pos I'enlévement de la neige por le vent, les
Régles NV 65 prescrivent de curauler les charges de neige extréme avec celles du vent normal ou
inversement, les charges de neige normale avec celles du vent extéme.

« Les combinaisons de type accidentel sont en principe formées sur le méme modéle que celles faisant
intervenir les chorges climatiques exirémes. Néanmoins, pour les deux cas de ce lype rencontiés le plus
usvellement dans la prafique, des textes spicifiques postérieurs aux Régles CM 66 ont presciit des
combingisons différentes qu'il convient d'appliquer. Il s'agit du DTU FA 82 pour la justification de lo
stabililé au feu et des Régles PS 92 pour la résistonce ou séisme.

Tableau 2-1

I, 2.1.2 — ENV 1993-1-1 / XP P 22-311

La prénorme européenne et sa transposition frangaise retiennent
une justification de la sécurité fondée sur la notion d’états limites.

Du coté résistance, un coefficient partiel de sécurité v, est sys-
tématiquement appliqué aux résultats des calculs théoriques de
capacité (Tableau 2-2).

. . . conirainte . | valevr | valeur
N R f ff ¢
critéres d'état limite ultime riforence | cocfficien ENV DAN
. 1,10
parfie courante fy Yo 1,10 i '00‘3"
avec voilement local
prématucs f, Tt 1,10 1,10
déversement
ds’t‘c:!:ciﬁté flambement fy Y 110 1.10
votlement
de cisaillement
¢+ lo valeur 1,00 pour Yug est résenée aux produils en acier bénéficiont du droit d'usage de la marque NF.

Tableau 2-2

Les effets des actions sont, de leur cdté, déterminés pour des
combinaisons faisant intervenir deux types de coefficients :
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* des coefficients partiels de sécurité, au nombhre de deux,
amplifiant les actions comme les anciens coefficients de
pondération :
~Ye = 1,35 appliqué aux charges permanentes G
~Yq = 1,50 appliqué aux actions variables Q
Les actions accidentelles sont, sauf exception diment spéci-
fiée, prises directement a leur valeur caractéristique ou nomi-
nale, sans amplification par un coefficient partiel de sécurité.

des coefficients y, au nombre de trois, permettant de moduler”
la valeur caractéristique de chaque action variable :

— Y, donnant accés a la valeur de combinaison

— vy, donnant accés i la valeur fréquente

-, donnant accés a la valeur quasi-permanente

Le tableau 2-3 récapitule les valeurs numeériques de ces coef-

ficients 1wy, applicables wusuellement en construction
métallique :

. Y W Y2
Action variable M ,ft quasi-
combinaison fréquente
permanente
Charge .
dexploitation ' 0,67 0,75 0,65
Neige
altitude < 500m 0,67 0,15 0
dltitude > 500m 0,67 0,30 0,10
Vent Q.67 0,20 0
Température 0,53 0,50 (0]
Tableay 2-3

La résistance est donc vérifiée vis-a-vis des combinaisons d’état
limite ultime (ELU), dites fondamentales, correspondant a des
situations de projet durables ou transitoires, formées sur le

- modéle ci-apres :

YoG +7Qi + XYqWoi Q: (> 1)

en tenant compte des précisions suivantes :

» Lorsque les charges permanentes ont un effet inverse de celui
des actons variables envisagées, leur coefficient de pondéra-
ton doit &tre ramené 3 Punité.

¢ Lorsque les charges permanentes comportent une part qui
présente une certaine variabilité et dont I’effet est favorable
par rapport a celui des autres actions, cette part doit étre affec-
tée d’un coefficient partiel de sécurité réduit de 1,35 a 1,10.

I’y a lieu de cumuler, dans une méme combinaison, que les
actions variables dont les effets sont de méme sens.

24
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« Les charges climatiques de neige et de vent ne présentent

aucune spécificité par rapport aux autres actions variables, si
ce n'est des conditions particuliéres de concomitance qui peu-
vent étre fixées par les codes de détermination de ces charges
(cas des Régles N 84).
Pour les structures de batiment, les combinaisons fondamenta-
les peuvent étre remplacées par deux combinaisons simplifiées :

« avec une seule action variable : Y6G +YoQ,
« avec toutes les actions variables :YoG + 0,93.vo Qs

Il convient également d’envisager des combinaisons d’état
limite ultime de type accidentel :

G+A g+ Qi +XvQi (i>1)

ou A, désigne la valeur de calcul (spécifi¢e) de Paction acciden-
telle.

Dans le cas particulier des actions sismiques, il est admis de ne
pas leur cumuler les actions du vent. -

Dans le cas particulier de la justification en situaton d’incendie,
également de type accidentel, il convient de continuer a se réfé-
rer au DTU FA 82 et d'utiliser les combinaisons spécifiques
qu’il prescrit. Ce document est pour Iinstant seul reconnu offi-
ciellement, dans Pattente de Pentérinement de la transposition
en norme expérimentale francaise de TENV 1993-1-2.

Les critéres d’états limites de service (ELS) doivent &tre res-
pectés pour des combinaisons ol les coefficients partiels de
sécurité sur les actions sont tous ramenés 4 Punité. Suivant la
nature de ces critéres, trois types de combinaisons peuvent éure
considérés (Tableau 2-4) :

combinaison forme critére

care G+Q+I ¥ Q: valeurs limites de fAéches

amplifications dynamiques

fréquente ) G+ ¥, G + Z¥;Q des délormations
A < G+I9Q sons usage codifié pour
quasi-permanen ) z la construcion mélallique
Tableoy 2-4

Pour les structures de bitment, les combinaisons rares d’¢tat
limite de service peuvent étre remplacées par deux combinai-
sons simplifiées : ’

« avec une seule action variable : G + Q

< avec touies les actions variables : G + 0,9 X Q;

Pour les états limites de service, aucun coefficient partiel de
sécurité n’est 4 prévoir du cdté de la résistance.
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. 2.1.3 — Dispositions pratiques pour un batiment courant

On présente ci-aprés les dispositions pratiques a retenir, du

point de vue des codes d’actions 4 utiliser et des combinaisons

d’actions 4 envisager, dans le cas d’un batiment courant sup-

posé soumis 2 la liste limitative d’actions suivante :

* charges permanentes G (sans variabilité particuliére),

= charges de neige S (Paltitude est supposée inférieure & 200 m),

« charges de vent W,

+ charge d’exploitation unique Q (par exemple pont roulant ou
charge sur plancher),

< action thermique T,

* séisme E.

On suppose qu’une justification par calcul de la stabilité au feu

de la structure n’est pas nécessaire.

[l n’est pas tenu compte des prénormes européennes non

encore transposées au plan francais.

Cas des Régles CM 66 et de I’Additif 80 -

» Charges permanentes G déterminées par calculs avec une
densité égale a 7,85 pour P’acier.

* Neige fixée par les Régles NV 65 en valeurs normale S, et
extréme S, la carte a utiliser pour déterminer la région est
toutefois celle des Reégles N84 (les dispositions de roiture sont
supposées permettre 'enlévement de la neige par le vent).

* Vent fixé par les Régles NV 65 en valeurs normale W, et
extréme W,.

* Charge d’exploitation Q fixée par le cahier des charges de
I'opération ou éventuellement par la norme NF P 06-001.

+» Action thermique T représentant suivant les Régles CM 66
une variation de température de 27°C, positive ou négative.

« Séisme E défini par la norme NF P 06-013 (PS 92).

a Combinaisons relatives aux calculs de résistance
et de stabilité

43 (G+T) +3/25,0ud4/3(G+T)+32W,

oudf3 (G+T)+32Q

43 (G+ 1) +17/12(0,5S, + W)

oudf3(G+T)+17/12 (W, +Q
oud3(G+T)+1712(Q+S)

43 (G+TY)+4/30,5S,+W,_+Q
G+T+Q+0,5S.+W,
G+E+0,75QouG+E+0,15S,+ 0,65Q

Ces deux derniéres combinaisons sont formées par référence
aux nouvelles Régles de construction parasismique {norme NF

P 06-013), qui généralisent le systéme de type états limites, en
contradiction avec les Régles CM 66 qu’il convient donc de

26
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considérer comme caduques.pour la définition des combinai-

sons sous séisme. Comme antérieurement, il reste admis que
ces combinaisons excluent les actions de vent.

= Combinaisons relatives aux vérifications
de déformations

G+T+S,+QouG+T+0,55,+W,+Q

Cas de la norme expérimentale XP P 22-311

+ Charges permanentes G déterminées par calculs avec une
densité égale a 7,85 pour Iacier.

« Neige fixée par les Régles N 84 en valeur caractéristique S et en
valeur accidentelle S,; dans les combinaisons avec concomi-
tance des actions de vent, seuls les cas I de distribution de la
charge de neige sont 4 retenir.

« Vent W déterminé suivant les Régles NV 65 et « rendu » carac-
téristique en majorant de 20 % la valeur normale (la valeur
extréme n’a plus d’usage). i

» Charge d’exploitation Q fixée par le cahier des charges de
opération ou éventuellement par la norme NF P 06-001.

« Action thermique T représentant, suivant la norme, une varia-
tion de température de + 25°C ou de -33°C.

« Séisme E défini par la norme NF P 06-013 (P'S 92).

u Combinaisons relatives aux états limites ultimes
de résistance

135G +1,58+W+Q+08T
1,35G+1,5T+S+W+Q
1,35G+1,5Q+W+S+08T
135G+ 1,5W+S+Q+08T
G+S,+065Q+05T
G+S,+075Q
G+E+0,75Q
G+E+0,158+0,65Q

= Combinaisons relatives aux états limites de service
0 Combinaisons rares

G+S+067W+067Q+0,53T
G+T+0,67S+0,67W+0,67Q
G+Q+067W+067S+053T
G+W+0,67S+067Q+0,53T

0 Combinaisons fréquentes

G +0,15S +0,65Q
G +050T+0,65Q
G +0,75Q '
G+ 0,20 W + 0,65 Q

o Combinaison quasi-permanente

G +0,65Q
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—H—2:2—tiste récapitulative—des codes de calcul des actions
: sur les constructions

I. 2.2.1 — Charges permanentes

0 Fascicule de documentation frangais FD P 06-004
Charges permanentes (mai 1977).
o Prénorme européenne ENV 1991-2-1

Densités, poids propres et charges d’exploitation (votée en
1993, i paraitre). ‘

ll. 2.2.2 — Charges d‘exploitation

a Norme frangaise NF P 06-001
Charges d’exploitation des batiments (Juin 1986).
o Prénorme européenne ENV 1991-2-1

Densités, poids propres et charges d’exploitation (votée en
1993, 4 paraitre).

0 Recormmandations pour le calcul et Pexécution des chermins
de roulement de ponts roulants - 3 parties

(Revue Construction Métalliqgue n° 3-67, n* 4-70, n° 1-73).
Q Prénorme européenne ENV 1991-5

Actions exercées par les engins de manutenton et les machine-
ries (votée en 1997, 4 paraitre)

0 Norme expérimentale frangaise XP P 22-630

Silos en acier — Calcul des actions dans les cellules (janvier
1992).

. O Prénorme européenne ENV 1991-4

Actions exercées dans les silos et les réservoirs (votée en 1993,
4 paraitre).

Ii. 2.2.3 — Actions climatiques

o DTU P 06-002 Régles NV 65-67 et Annexes.
0 DTU P 06-006 Régles N 84 (septembre 1996).

O Prénorme européenne ENV 1991-2-3
Actions de la neige (votée en 1993, i paraitre).

0 Prénorme euvopéenne ENV 1991-2-4

Actions du vent (votée en 1993, i paraitre).
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. o Prénorme-européenne ENV 1991-2-5

Actions thermiques (votée en 1997, a paraitre).

Ii. 2.2.4 — Actions sismiques

o DTU P 06-003 Régles parasismiques (février 1982).

o Norme frangaise NF P 06-013 dite DTU Régles PS 92

Reégles de construction parasismique applicables aux bitiments
(décembre 1995).

o Norme frangaise NF P 06-014 dite Régles PS-MI 89 révisées 92
Construction parasismique des maisons individuelles et bat-
ments assimilés (mars 1995).

o Prénorme européenne ENV 1998

Conception et dimensionnement des structures pour leur résis-
tance aux séismes (votée en 1994, a paraitre).
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Charges permanentes
et charges d’exploitation

il. 1 — Charges permanentes

Les charges permanentes sont des actions fixes dans I’espdce et
pratiquement constantes dans le temps. Quand elles sont néan-
moins susceptibles de subir une certaine variation au cours de
la vie de 'ouvrage, il est nécessaire d’en définir, pour les calculs
de dimensionnement, deux valeurs caractéristiques, 'une supé-
rieure G, et 'autre inferieure G

Les charges permanentes comprennent le poids propre de la
structure, les charges de gravité correspondant aux difféerents
éléements supportés par cette structure tels que revétements,
cloisons, équipements fixes. Lorsque ces derniers ne sont pas
connus avec précision, lors de I’établissement du projet, du
point de vue de leur localisation et de Pintensité des charges
qu’ils représentent, il est d’usage de les considérer comme des
actions variables, en général définies sous forme d’une charge
d’exploitation forfaitaire uniformément répartie.

Sont 4 inclure dans les charges permanentes, les actions de pré-
contrainte ainsi que les déformations imposées (volontairement
ou non) de maniére définitive 4 la structure telles que les tas-
sements de fondations.

L’évaluation du poids propre de la structure métallique doit étre
fondée sur une masse volumique de 7 850 kg/m®. Dans le cadre
de traitements informatiques permettant le calcul automatque
de ce poids propre, il convient de majorer cette valeur de base
pour tenir compte des organes et piéces d’assemblage non
explicitement modélisés.

Le fascicule de documentation francais FD P 06-004 et la pré-
norme européenne ENV. 1991-2-1 fournissent les masses volu-
miques des matériaux les plus utilisés dans les constructions
ainsi que les charges représentées par différents types de struc-
tures et de revétements. On peut également, pour les matériaux

. qui font couramninent 'objet d’un stockage, utilement consulter

la norme expérimentale XP P 22-630 relative au calcul des
actions dans les cellules de silos en acier (les actions calculées
4 partir de ces charges gra“/itaires ont bien entendu le statut de
chargés d’exploitation).

Une sélection de valeurs numeériques de charges permanentes
indiquées par ces textes est reprise ci-aprés.
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=-Matériaux structurels daN/m’
— acier 7850
— aluminium _ 2700
— béton armé courant 2 500
— béton non armé 2200
~bois :
« de coniféres 600
« de feuillus 800
* durs tropicaux ‘ 1000
— verre 2 500
a Matériaux de construction daN/m’
— ciment 1500
— mortier de ciment 2000
— sable sec ' 1600
— terre végéetale ) 2100
— platre 1500
— verre 2 500
— plomb 11400
— zinc 7150
— cuivre 8950

x Matériaux stockés

angles de talus daN/m?
naturel (degrés)

— ciment 30 1500
— platre . 28 1225
— sable 34 1570
— clinker 36 1570
— charbon 35 1 000
- blé 28 835

— mafis 28 785
—orge 27 810

— colza 24 700
— tournesol 22 500

= Composants structurels

o Magonneries : daNind’
— agglomérés pleins . 2150
— agglomérés creux 1500
— briques pleines 1 800
— briques creuses - 1 500
— mocllons 2300
~ pierres de taille ' 2700
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o Planchers daNim’

— dalle pleine en béton armé par cm d’épaisseur 25
— planchers 4 bacs acier collaborants

montage en 15 cm d’épaisseur 300
en 20 c¢cm d’épaisseur 410
— planchers 4 poutrelles et entrevous
montage en épaisseur 15 cm + 4 cm 250
20 cm + 5 cm 315
u Eléments d’enveloppe et revétements daNjm®

o Couvertures :

— zinc (voligeage et tasseaux compris) 25

— bacs aluminium 5

— bacs acier 8al2

— bacs acier + étanchéité auto-protégeée 20324

— plaques en fibro-ciment 17

— tuiles (liteaux compris) 50 a 80

— ardoises (lattis et voligeage compris) 30 )

o Etanchéités :
— asphalte 50
— multicouche 12

G Revétements :

— carrelage céramique par cm d’épaisseur 20
— dalles thermoplastiques par mm
d’épaisseur 2
— parquets collés 7
— parquets sur lambourdes 28
ill. 2 — Charges d'exploitation g .- -~

Les charges d’exploitation sont des actions variables dans le
temps et dans V’espace, directement liées a Pudlisation des
ouvrages.

Les charges d’exploitation propres aux batments industriels
sont généralement définies par voie contractuelle compte tenu
de leur caractére trés spécifique ; seules quelques valeurs sont
codifiées.:

En revanche, les ouvrages dont les conditions d’utilisation sont
davantage banalisées tels que batiments d’habitation ou de
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burcaux, batments hospitaliers, bitiments d’enscignement,
etc., ont leurs charges d’exploitation définies par la norme NF
P 06-001. Dans I'avenir, cette norme frangaise sera remplacée
par la partie 2-1 de I'Eurocode 1 ; celle-ci n’est pour I’instant
qu'une prénorme européenne, ENV 1991-2-1, non encore

transposée en France.

Hl. 2.1 — Prescriptions de la norme NF P 06-001

Valeurs nominales de référence des charges d’exploitation dans les batiments

On ne fait que reprendre ci-aprés les principales valeurs spéci-

fiées par le texte.

m Bitiments d’habitation

— logements

— balcons -

— escaliers, halls d’entrée

— combles non aménageables avec plancher

= Batiments de bureaux

— bureaux cloisonnés
— bureaux paysagés
— circulations, escaliers, halls d’entrée

m Batiments scolaires et universitaires

—salles de classes, laboratoires, ateliers,’
dortoirs, sanitaires
— amphithéitres, salles modulables, cantines

1,5 kN/m’
3,5 kN/m’®
2,5 kN/m’
1,0 kKN/m’

2,5 kKN/m>
3,5 kKN/m’
2,5 kN/m’

2,5 kKN/m’
3,5 kKN/m®

— salles de réunion ou polyvalentes avec siéges,

bibliothéques

- salles sans siéges, escaliers, circulations,
salles de jeux

— cuisines collectives

w Batiments hospitaliers et dispensaires

— chambres, sanitaires

— circulations internes

— halls, circulations générales

— services

— salles d’opérations, buanderies
— cuisines collectives

4,0 kN/m’

4,0 kKN/m*
5,0 KN/m’

1,5 kN/m?
2,5 KN/m®
4,0 kKN/m’
2,5 kKN/m’
3,5 KN/’
5,0 KN/m®

n Bitiments A usage sportif et d’éducation physique
sauf prescription contraire, charge statique de 5 KkN/m’

a Terrasses accessibles privées :

1,5 kKN/m®

34
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m Autres locaux

— salles de restaurant, cafés, cantines de moins

de 100 places 2,5 kN/m’
— halles ot le public se déplace (gares) - 4,0 kKN/m?
—salles de spectacles avec public debout 6,0 kN/m’
— salles de théatre, amphithéatres,

tribunes avec siéges 4,0 kN/m’
— salles de danses, boutiques et annexes 5,0 KN/m’®
— garages et parcs de stationnement de voitures

légéres 2,5 kN/m’
— escaliers et passerelles des locaux industriels

« circulation générale 2,0 kN/mZ

* accés aux appareils ; passage

d’une personne de front 1,5 KN/m®

= Garde-corps (efforts horizontaux linéiques)

—locaux privés 0,4 kKN/m
(avec un minimum de 1,3 kN d’effort
global réparti)

— en habitation collective 0,6 kN/m
— pour les bitiments recevant du public 1,0 KN/m
— pour les tribunes de stades 1,7 kN/m
— pour les installations industrielles 0,6 2 0,3 kIN/m

m Charges d’entretien sur les couvertures

Ces actions, de par leur nature, ne sont pas cumulables avec les

actions climatiques.

— Couvertures sur charpente : 2 charges de 1kN placées aux 1/3
et 2/3 de la portée, sans étre espacées de moins d’un métre.

— Terrasses et toitures non accessibles recevant une étanchéité :
au minimum, 10 kN répartis uniformément sur 10 m’. Pour
les charpentes métalliques, la surface de charge peut éure prise
rectangulaire avec un cdté de 3,60 m orient€ parallélement a
la portée et un cété perpendiculaire de 2,80 m (Fig. 3-1).

Panne

Portique

Charge d'entretien sur toiture avec étanchéité

Figure 3-1
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—m-Cloisons-de-distribution

Les charges des cloisons non porteuses et de faible poids, dont
le déplacement ou Iajout sont acceptés a priorz, sont incluses
dans les charges d’exploitation en distinguant :

— les cloisons « tres légéres » : poids linéique inférieur a 1,0 kN/m,
—les cloisons « 1égéres » : poids linéique inférieur 4 2,5 kN/m.
Néanmoins, il est permis, lorsqu’une répartiion transversale est
assurée par les planchers, de considérer ces cloisons comme per-
manentes et de les représenter alors par des charges uniformément
réparties, respectivement de 0,40 KN/m” et 1,0 KN/m’. Pour les
batiments d’habitations avec refends transversaux rapprochés, ces
valeurs peuvent étre réduites a 0,20 KN/m’ et 0,50 kKN/m”.

Modification des charges d’exploitation

La norme prévoit des modifications de la valeur de la charge
d’exploitation selon Pimportance des surfaces sur lesquelles elle
est envisagée. Il s’agit :

« en fonction de la nature des locaux, d’une augmentation de
la valeur de référence pour les faibles surfaces et d’une
réduction pour les grandes surfaces (seuil fixé a 15 m?);

« pour les batiments 4 grand nombre de niveaux dont les occu-
pations peuvent étre considérées comme indépendantes,
d’une dégression en fonction du nombre d’étages.

Coefficients \f, pour les valeurs représentatives des charges

"] locaux destinés principalement au transit des persannes,

Ces coefficients, appliqués aux valeurs nominales définies par
la norme, donnent accés aux valeurs de combinaison, fréquente
et quasi permanente des charges d’exploitation (Tableau 3-1).

_nature du local v, 2 v,
<as courants 0,67 0,75 0,65
salles de réunions avec places assises, salles de cdlasse,
testaurants, dortoirs 0,67 0,65 0,40
halles diverses, safles d’expaositian 0,67 0.65 0,25

fieux avec places debout et wtilisation périodique,
salles de réunions, lieux de cultes, salles et tribunes de sports, salles

de danse 0,67 075 0,25
parcs de stationnement ) 0.78 075 0,65
archives 0,78 0.90 0,80

tes valeurs de s, indiquées cidessus sont modifiées por rapport & celles de la norme francaise. Ce type
de coefficient n'est en effet ufilisable, & ce jour en construclion métallique, que dans le cadre de
Fapplication de o norme expédimentiale XP P 22311 (EC3-DAN]. Ce document prescdt, dans les
combinaisons d'élot limite uliime, I'application d'un coefficient partiel de sécurité Y, pris égal & 1.5 sur
les actions variables d'accompagnement, au lieu de 1,3.dons les réglements francais oux éfats fimites ;
il.y est donc stipulé que les valeurs des coefficients y, de lo norme NF P 06001 doivent &tre réduits
dans le ropport 1,3/1,5. Soit :

Yo = 0,67 au liev de 0,77

Y, = 0,78 ov lieu de 0,90
Pour les constuctions situées audessus de 500 m d'allitude, dans les combinaisons o lo neige est choisie
comme action variable de base, les voleurs indiquées pour y, doivent étre-mojorées de 10 %, souf pour
les parcs de stationnement et les locaux d'archives.

Tableau 3-1
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ill. 2.2 — Cas particulier des ponts roulants

La plupart des bitiments industriels doivent &tre équipés de
moyens de manutention permettant la circulation de charges &
intérieur de leur volume. Une solution classique consiste 4 'y
installer des ponts roulants directement supportés par
'ossature ; celle-ci subit, de ce fait, des actions 4 la fois verti-
cales et horizontales qui peuvent devenir déterminantes pour
son dimensionnement (Fig. 3-2).

lRmin

Pont roulant.
Figuie 3-2

La détermination des valeurs de ces actions est particulierement

complexe, s’agissant de charges mobiles génératrices de vibra-

tions, de chocs, d’effets dynamiques, d’usure, etc. Les paramé-

tres influents sont nombreux :

« puissance du pont (valeur de la charge maximale a lever),

« rigidités de la structure du pont et de I'ossature qui le sup-
porte,

« vitesses et accélérations propreé aux différents mouvements,

« mécanismes de levage et de mouvements horizontaux,

» dispositifs de roulement et de guidage,

+usure des piéces mobiles et du rail de roulement...
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Puissance Portée Poids de l'engin Réactions verticales
(kNj {m) kN par galet (kN]
. pont chariot maximale minimale

10 55 42 5

30 15 80 30 49 21
20 110 57 28

10 &0 54 18

15 95 64 26

50 35

20 125 73 32

25 165 82 43

10 80 84 26

15 120 06 34

100 40

20 160 107 43

25 210 120 55

10 100 115 35

15 145 130 42

150 20 195 50 144 54
25 250 159 66

30 310 175 80

10 120 147 43

15 170 164 51

200 X 20 225 60 180 63
25 290 197 78

30 360 216 Q4

10 150 207 58

15 210 228 67

300 20 270 80 247 78
25 350 270 95
30 440 294 116

10 195 314 88

15 27Q 346 9d
N 500 20 350 110 373 107
25 440 400 125
30 540 B 427 148

Tableay 3-2
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L& pont-roulant-n’esten principe pas considéré comme un

ouvrage de batiment et la pratique normale veut que la res-
ponsabilité de la définition de ses actions sur la structure sup-
port incombe au fournisseur de cet équipement. Celui-ci est
néanmoins souvent désigné tardivement, en particulier pour
les ouvrages modestes, de sorte que la structure doit étre
dimensionnée en utilisant des régles simplifiées de calcul des
actions, dont les résultats doivent ensuite étre confirmés, une
fois Pengin de levage complétement défini.

En ce qui concerne les charges verticales par galet, il s’agit, pour
une portée de pont et une puissance de levage données, d’anti-
ciper sur le poids de I'engin, le nombre et I'espacement des galets
supports, le poids et les cotes d’approche du chariot . On utilise
couramment 4 cette fin, les « Recommandations pour le calcul et
Pexécution des chemins de roulement » établies par le CTICM
et publiées dans la revue Construction Mérallique n° 3-67. Un
résumé simplifié de cette approche, limité aux ponts 4 quatre
galets, est présenté dans le tableau 3-2. i

Les résultats de ces évaluations des charges verticales doivent
étre amplifiés par un coefficient dynamique, qui dépend de la
partie de structure concernée et du type de pont en cause. Sur
ce dernier point, il existe plusieurs systémes de classification des
ponts roulants, définis par les différents textes spécialisés, en
fonction de leurs conditions d’utilisation plus ou moins inten-
sives et de leur niveau usuel de chargement.

Pour les quatre groupes de ponts qu’elles envisagent, les
Recommandations déja citées préconisent les valeurs suivantes
de coefficients dynamiques (Tableau 3-3).

Groupe du &, coefticient POUT 14 coefficient pour le calcul des supports
t roulant le calcul du chemin du chemin de roulement
pon de roulement .
I 1,05 1,00
I 115 © 08
Hl 1,25 1,10
1\ 1.35 1,15
Tableau 3-3

Quant aux charges horizontales longitudinales, C’est-a-dire
paralléles 2 1a voie de roulement, il est admis de les proportion-
ner directement aux charges verticales exercées par les galets
moteurs, par l'intermédiaire d’un coefficient de frottement pris
égal 4 0,2. Une charge accidentelle de tamponnement du pont
sur les butoirs implantés en extrémités des chemins de roule-
ment peut également &tre prescrite ; elle doit alors étre fournie
par le fabricant du pont. - E
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Les pratiques relafives a {'évaluation-des charges -horizontales
transversales sont trés diverses. Un errement trés répandu et
trés simplificateur consiste & adopter une valeur du dixiéme de
la charge verticale du galet. Les « Recommandations pour le
calcul et 'exécution des chemins de roulement » déja citées,
envisagent pour leur part, sur chaque voie de roulement, un
couple d’actions de sens opposés dont I'intensité peut étre beau-
coup plus élevée et qui traduisent un effet de marche en crabe
du pont dans son déplacement longitudinal (Figure 3-3).

Marche en crabe d'un pont roulant

« Pour le chariot au milieu de la portée du pont

maxR;, = 0,024- (N+K+B)- é+ 0,021 - (N + K)

minR;, = 0,024 - (N +K +B)- é— (0,021 - (N + K))

« Pour le chariot a distance minimale du chemin de roulement

maxRy, = 0,0052- (N+K+5-B)- £+o,021 (N+K)

minRs, = 0,0052-(N+K+5-B)<2—0,021-(N+K)

avec N la puissance du pont
B le poids du pont
K le poids du chariot
1 la portée du pont
e [Pécartement des galets

Figure 3-3

1l est fréquent que les batiments industriels importants soient
é&quipés de plusieurs ponts roulants, circulant sur la méme voie
etfou sur des voies superposées. Seul le maitre d’ouvrage est
alors en mesure de définir avec précision les conditions de
simultanéité de fonctionnement des différents engins. 1l est en
principe d’usage de ne pas cumuler les actions maximales de
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chacun des ponts,_nommmempolmlmﬂmmLorizontales sles
Recommandations du CTICM et la norme NF P 22-615 four-
nissent des indications 4 ce sujet.

Dans Pavenir, la Partie 5 de ’Eurocode 1, ENV 1991-5, actuel-
lement en cours de rédaction, fournira des régles unifiées d’éva-
luation des actions des engins de levage sur leurs voies de
roulement.

Il. 3 — Avtres actions

Les ouvrages de construction métallique peuvent étre soumis &
d’autres actions variables que celles énumérées précédemment.
Il peut s’agir de charges d’exploitation spécifiques, particulié-
rement dans le domaine industriel, ou de charges accidentelles,
telles que chocs, explosions ou impact, qu’il est indispensable
d’envisager pour un certain nombre d’ouvrages sensibles du
point de vue de la sécurité¢ publique. La définiton de telles
actions reléve des cahiers des charges particuliers des ouvrages
concernés.

On peut également citer :

« les charges routi¢res qui sont définies par les textes officiels
du ministére de 'Equipement, du Logement et des Trans-
ports,

« des actions de la matiére ensilée sur les parois des cellules des
silos en acier qui sont définies par la norme expérimentale XP
P 22-630.
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A"A Actions clilﬁaiiques

Les actions climatiques, de par le caractére aléatoire de leur inten-
sité, doivent désormais &tre considérées comme des actions varia-
bles ordinaires. Leur valeur de base est de type caractérisique et
correspond 4 une probabilité annuelle d’atteinte ou de dépasse-
ment égale 4 2 %. Cette définition équivant i une période de retour
de 50 ans, intervalle de temps moyen séparant deux événements
J’intensité au moins égale 4 Ia valeur caractéristique.

Cependant, le systéme de pondération prescrit par les Régles
CM 66 prévoit des vérifications sous charges climatiques norma-
les et extrémes, telles que définies par les Reégles NV 65. L’appli-
caton de ce dernier texte doit donc étre maintenue tant que
lutilisation des Régles CM 66 restera autorisée. Pour cette rai-
son, référence est faite ci-apres, pour la neige comme pour le
vent, d’une part & Pancienne approche et d’autre part aux nou-
veaux textes conformes 4 approche dite « aux états limites ».

IV. 1 — Charges de neige

Carte neige

La carte actuellement en vigueur, reproduite ci-aprés, a €te mise
en application en 1996. Elle est fondée sur une exploitation sta-
tistique actualisée des données météorologiques disponibles,
conduite par Météo France en 1993. Le territoire natonal y est
divisé en quatre régions, numérotées de 1 4 4 et correspondant
a une graduation de l'intensité des charges a prévoir (Fig. 4-1).
Le découpage retenu est fondé sur les limites cantonales de la
carte administrative francaise établie en 1987. L ’échelon dépar-
temental, adopté lors de 1a rédaction des Reégles N 84, n’a pu
&tre maintenu partout en raison de la nécessité de ménager des
transitions entre zones et de prendre en compte certaines don-
nées climatologiques fortes dues au relief.

L’existence (repérée dés I'élaboration des Régles NIV 65) de chutes
exceptionnelles aberrantes du point de vue statistique, a conduit a
prescrire, pour une large moiti¢ sud du territoire, une vérification
complémentaire sous charges accidentelles ; cette nécessité a
motivé un redécoupage des régions 1 et 2 en sous-zones A et B.
Les valeurs de ces charges accidentelles sont communes aux dif-
forents textes concernant la neige et sontindiquées au tableau 4-1.

" © GROUPE MONITEUR. 1997
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1 2
zones 3 4
A B A [
charge accidentefle
daN/m? néant 100 100 135 135 180
Tablecu 4-1

Régles N 84

Carte neige

Figure 4-1

Les Régles N 84 ont assuré une mise a jour des Régles NV 65,
limitée aux seules charges de neige. L’introducton de la nou-
velle carte de 1996, s’est accompagnée pour ce texte, de quel-
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ques modifications de détail : simplification de la régle
pénalisant les faibles pentes, alignement sur PEurocode 1 des
longueurs d’accumulation propres aux toitures dénivelées et
aux acroteres... )

Ce texte moderne définit bien entendu une charge caractéristi-
que, 4 laquelle est attachée une période de retour de 50 ans et
qui ne peut donc étre formellement utilisée qu’avec des régles
aux états limites, comme I’Burocode 3. Le tableau 4-2 donne
les valeurs numériques des charges au sol, s, associées aux dif-
férentes régions pour les sites d’altitude inférieure 4 200 metres.

régions 1 2 3 4
h 1
‘ argess s 45 daN/m? | 55 doN/m? | 65doN/m? | 90 daN/m?
0
Tableau 4-2

Le tableau 4-3 fournit les accroissements de la charge au sol
pour les altitudes comprises entre 200 et 2 000 métres :

accroissement accroissement

altitudes de la charge altitudes de la charge

en méfres caractéristique en métres caractéristique

en daN/m’ _en daN/m*

300 15 1200 285
400 30 1300 330
500 45 1400 375
600 75 1 500 420
700 105 1 600 465
800 135 1 700 510
Q00 165 1 800 555
1000 195 1 900 600
1100 240 2000 - 645

Tobleay 43 : Accroissement de la charge de neige en fonction
de l‘altitude - Régles N 84

Au-dela de 2 000 métres, il apparlient au cahier des charges de
définir 1a valeur 4 prendre en compte en fonction des circons-
tances locales qui ont, en général, un caractére déterminant. Il
convient aussi de noter, que, dans certaines régions montagneu-
ses de moyenne altitude, comme le Jura par exemple, les auto-
rités locales, sur la base de I'expérience du passé, imposent la
prise en compte de charges notoirement accrues par rapport
aux minimas codifiés.

Les charges de neige au sol sont systemauquement affectées par
un coefficient de forme |, prenant en compte la configuration
de la toiture pour son influence sur le glissement, sur les accu-
mulations, et sur les redistributions et enlévements par le vent.
Sur ce dernier aspect, trois cas différents doivent étre
envisagés : :
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Cas i

.,

Cas IV

Schémas de répartition
de la neige
suivant les régles N 84

Figure 4-2

_ Régles NV 65

» cas | : absence d’action du ventsurla—répartition)——

- cas II : redistribution provoquée par un vent modéré,

= cas 11 : redistribution et enlévement partiel par un vent fort.
Quand cela peut conduire a des effets plus défavorables et sous
réserve que la distribution ainsi envisagée reste physiquement
vraisemblable, 1l convient d’étudier aussi des cas IV, construits
4 partir de 'un quelconque des cas précédents en réduisant de
moitié la charge de neige sur une partie de la surface de la toi-
ture (Fig. 4-2).

Les configurations de toitures envisagées par le réglement sont
les suivantes :

* toitures 4 versants plans, simples, doubles ou multiples,

« toitures en forme de voiites,

« obstacles locaux sur les toitures planes,

« toitures en dénivellation,

« débords de toiture.

A noter que pour une simple toiture plate, le coefficient p prend
la valeur 0,8, ce qui correspond i une sensible réduction par
rapport 4 la charge de neige au sol. On retrouve ainsi, sur ce
type de toiture, i trés peu preés, les niveaux de chargement anté-
rieurement fixés par les Régles NV 65.

Les charges accidentelles associées 4 la carte mise en vigueur en
1996 doivent étre prises en compte sans modificadon due 2 I'ald-
tude et en leur appliquant les coefficients |t correspondant au cas L.

La concomitance des actions de vent avec les charges de neige
est traitée en s’appuyant sur la distinction entre les trois cas de
distribution I, IL, III. Seul ce dernier est réputé compatible avec
les actions de vent pour les sites en climat de plaine, c’est-a-
dire dont Paltitude ne dépasse pas 500 métres. Au-dels, il est
prescrit de cumuler aussi avec les actions de vent, la moitié des
charges de neige des cas I et IL

D’une maniére plus générale, les coefficients Y, devant interve-
nir dans la formation des combinaisons d’état limite, sont fixés
comme suit par les Régles N 84 :

vy, = 0,77

vy, =0,15y, =0 pour les altitudes inférieures 3 500 métres
vy, = 0,30 y, = 0,10 pour les altitudes supérieures 8 S00 métres
En construction métallique, dans le cadre de I'application de
I’Eurocode 3, il convient d’adopter ¥, = 0,67 pour tenir compte
de l'utilisation d’un coefficient partiel de sécurité Yo Pris égal 2
1,5 sur les actions variables d’accompagnement, au lieu de 1,3
dans les réglements francais aux états limites.

Le tableau 4-4 indique, par région, les valeurs normales et
extrémes de charges 4 retenir dans le cadre de I’application
conjointe des Régles CM 66 et des Régles NV 65. La valeur
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extréme est susceptible d’étre atteinte une fois danslavie de—

I'ouvrage, la valeur normale s’en déduit par application d’un
coefficient réducteur d’environ 3/5 (légérement variable d’une
région & lautre). Aucune notion statistique rigoureuse n’est
associée a ces valeurs, établies de maniére trés empirique lors
de la rédaction des Régles NV 65, sans données météorologi-
ques réellement suffisantes.

régions 1 2 3 4
charges normales 35 daN/m? | 45 daN/m? | 55doN/m? | 80 doN/m’
charges extrémes 60 doN/m? | 75 doN/m® | 90daN/m’ | 130 doN/m’

Tableou 4-4

Les valeurs indiquées s’entendent pour les sites d’altitudes
inférieures a 200 métres. Au-dela et jusqu’a 2 000 métres, des
formules permettent de calculer Paccroissement & prévoir sur
les valeurs de base. Le tableau 4-5 en donne les résultats par
incrément d’altitude de 100 metres.

accroissement accroissement
dltitudes en métres de la charge normale de la charge extréme
en doN/m’ en daN/m’
300 . 10 17
400 20 33
500 30 50
600 55 92
700 80 133
800 105 175
Q00 130 217
1000 155 258
1100 180 300
1200 205 342
1 300 230 383
1 400 255 425
i 500 280 467
1600 320 534
1 700 360 600
1 800 400 667
1 900 440 734
2000 480 - 800

Tobleau 4-5 : Accroissement de la charge de neige en fonction
de Valtitude ~ Régles NV65

Les charges 4 retenir pour les sites d’altitudes supérieures 3
2 000 métres doivent étre fixées par cahier des charges spéci-
fique. Il convient aussi de noter, que, dans certaines régions
montagneuses de moyenne altitude, comme le Jura par exem-
ple, les autorités locales, sur la base de Pexpérience du passé,
imposent la prise en compte de charges notoirement accrues
par rapport aux minimas codifiés.

Les Régles NV 65 ne fournissent que trés peu d’indications
sur les modifications de la distribution de la charge de neige
provoquées par la géomeétrie de la toiture.

© GROUPE MONITEUR,

1997

a7



FORMULAIRE DE 1A CONSTRUCITION MEITATLIOUL

IV. 2 — Actions

« Une réduction de 2 % de la charge est prévue par degré d’incli-
naison du versant au-deld de 25° (4 partir d’un angle d’incli-
naison de 75° il o’y a donc plus de charge de neige 4
considérer).

* L’Annexe 1 des mémes Régles fournit, a titre indicatif, quel-
ques schémas d’accumulation correspondant 2 des disposi-
tons types : bas de versant avec gouttiére ou acrotére, sheds,
lanterneaux, noues de toitures multiples a versants plans, toi-
tures dénivelées...

Les charges accidentelles associées 4 la carte mise en vigueur

en 1996 doivent &tre prises en compte sans modification due 3

Paltitude et en leur appliquant une réduction forfaitaire de 0,8,

correspondant au passage de la valeur de la charge au sol 4 la

valeur de la charge sur une constructdon.

Des dispositions spécifiques pour le cumul avec les charges de

vent sont incluses dans les Régles NV 65 :

« la charge de neige peut étre réduite de moité quand on ajoute
3 ses effets ceux des actions de vent, sous réserve que les dis-
positions de la toiture n’empéchent pas Penlévement de la
neige par le vent;

« dans le cas contrarre, il est prescrit de cumuler soir les charges
extrémes de neige avec les actions normales de vent, soit les
charges normales de neige avec les actions extrémes du vent.

du vent - Régles NV 65

A ce jour, il n'existe pas encore, au plan frangais, de régles
modernisées relatives au vent et les Régles NV 65 restent le seul
document de référence disponible. La transposition, maintenant

‘proche, de la Partie 2-4 de ’Rurocode 1 permetira de combler

cette lacune. Dans I'intervalle, il est prescrit de considérer comme
charge caractéristique applicable dans le cadre des régles aux
états limites, la pression normale des Régles NV 65 majorée par
un coefficient égal a4 1,2.

Le territoire national métropolitain est divisé, suivant la carte
ci-apres (Fig. 4-3), en trois régions, repérées I, II, III, corres-
pondant 4 une graduation de I'importance des pressions a pré-
voir. Une quatriéme région a été créée en févrer 1987 pour
traiter les risques cycloniques auxquels se trouvent exposés cer-
tains des départements fran¢ais d’outre-mer: Guadeloupe,
Martinique, La Réunion, région océan Indien. Les territoires
d’outre-mer fixent eux-mémes les valeurs qui les concernent,
en marge de la codification générale.

a8
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\Le Bourget
Versailles! riss

Région Ii

Région Il

Station i - Melun Stations officielles du réseau de la Météorologie Basta

météorologique Nationale dont les renseignements ont été utilisés

en sile expose pour Tétablissement de la carte

O Zone e Nice Villes de plus de 100 000 habitants & proximité Ajactio

ge majoration d'une station météorologique
le surcharge

extréme Amiens  Villes de plus de 100 000 habitants en 1962

ou normale & Pexclusion de Villeurbanne et Boulogne-Billancourt

Vent - Carte des régions
Figure 4-3
A chacune des régions est-associée une ¢ pression dynamique
de base » qui correspond i une valeur de pointe, mesurée 2 10
meétres au-dessus du sol, dans un site dégage de type aéroport
ou rase campagne, et affectant une surface limitée dont la plus
grande dimension est de 0,50 m.
Le tableau 4-6 indique, par région, les valeurs normales et
extrémes de la pression dynamique de base. Ces deux valeurs
sont dans un rapport constant de 1,75.
régions [} R 1 v
charges nommales | S0 doN/m? | 70daN/m? | 90daN/m? | 120 doN/m®
charges extrémes | 87.5 daN/m® | 1225 doN/m? | 157.5 daN/m® | 210 doN/m?
Tableau 46
© GROUPE MONITEUR, 1997 ‘89
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Compte tenu du caractére trés limité des relevés disponibles lors
de la rédaction des Régles NV 65, il ne leur est pas attaché de véri-
table signification statisique ; les Régles indiquent simplement que

les valeurs normales sont susceptibles d’étre atteintes environ une
fois par an et les valeurs extrémes une fois dans la vie de 'ouvrage.

Pour les sites dont I'aldtude est supérieure 4 1 000 métres, le cahier
des charges doit fixer les valeurs de pressions 4 adopter.

Note : la pression q en daNjm’ et la vitesse V du vent en m/s sont
liées par la relation théorique (théoréme de Bernouilli) : ’

q=pV’/20=V?/16,3
avec p = 1,225 kg/m’ masse volumique de I’air

Les Régles prévoient deux coefficients pour prendre en compte
les situations différentes des conditions conventionnelles de
définition des pressions de base :

» un coefficient de dimensions réduit la valeur de la pression en
fonction de la plus grande dimension de la surface de paroi inté-
ressant I’élément de structure & dimensionner. Cette réduction
se justifie par la variabilité dans I’espace de la vitesse du vent 4
un instant donné, ce qui conduit 4 un effet moyen d’ensemble
d’autant plus réduit que la surface considérée est plus impor-
tante. L’abaque 4-1 définit le coefficient de dimensions .

Coefficient de réduction 5 des pressions dy iq
pour les grandes surfaces
1
N

0,85
§ §§§\
S o9 R H>50m
3 N
b= \§:\\\\
3 05 SN H=45m
= : NN
° \ N
Rl
5 0.8 \\\\ H=40m
Q
3 \\\

0,75 N . H=35m

N
\\
0,7 - H<30m
a1 1 - 10 100

Plus grande dimension de la surface en métres

Abaque 4-1

+ un coefficient de hauteur assure la représentation de ’évolu-
tion de la pression exercée par le vent en fonction de la hauteur
H au-dessus du sol :

H+ 18

ka = 2:5 5750

50
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Les Régles NV 65 ne comportent en revanche aucune disposi-
tion élaborée pour moduler les actions de vent en fonction des
caractéristiques de 'environnement de la construction qui peut
pourtant &tre trés différent de la situation de référence qu’est le
site de type aéroport. Seul le site bord de mer est clairement
identifie comme devant motiver une aggravation des actions de
vent. Les Régles laissent au cahier des charges le soin de modi-
fier les pressions de base de site normal par application d’un
simple coefficient dit de site, d’augmentation pour les sites
exposés comme le bord de mer, de réduction pour les sites abri-
tés. Les valeurs numériques prévues sont définies en fonction
de la région (Tableau 4-7).

région 3 (1 [ v
site protégé 0,80 . 080 0.80 exclus
site normal 1,00 1,00 1,00 1.00
site exposé 1,35 1,30 1,25 120 .
Tableau 47

Le cahicr des charges peut prescrire des valeurs intermédiaires
des coefficients de site pour prendre en compte plus précisé-
ment les conditions locales par rapport aux cas limites codifiés
par les régles.

La pression dynamique corrigée, dans un site donné, a une hau-
teur H, s’écrit finalement, en fonction de la surface intéressée :

Ay = G-k Key-0
Le reste du réglement permet de déterminer, en fonction du
type de la construction et de ses proportions géomeétriques :
« soit un coefficient global de trainée,

« soit des coefficients de pression intérieure et extérieure sur les
parois.

Dans les deux cas, on aboutit & des efforts résultants sur la cons-
truction, directement dans le premier cas, par sommation des
efforts résultants par paroi dans le second cas. Pour les cons-
tructions souples et élancées, il peut &tre nécessaire d’amplifier
les efforts par un. coefficient § d’amplification dynamique,
essentiellement fonction de la premiére période propre de

vvibratiovn de la structure.

Les types de construction bénéficiant de prescriptions spécifi-

ques pour la détermination des actions de vent sont les suivants :

« constructions prismatiques 4 base quadrangulaire reposant ou
non sur le sol, 4 toiture 4 versants plans ou 2 toiture courbe,

- constructions prismatiques a base polygonale réguliére ou cir-
culaire, .

- panneaux pleins ou toitures isolées,

« constructions ajourées et constructions en treillis.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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IV. 3 — ENV 1991 Parties 2-3 et 2-4

It ne s’agit pour l'instant que de prénormes européennes, dont
la transposition en tant que normes francaises expérimentales
est encore en cours. Ces documents ne sont donc pas encore
applicables, méme 4 titre expérimental ; ils préfigurent néan-
moins le devenir des régles d’actions climatiques en France.

Partie 2-3 : charges de neige

Le texte européen n’apporte aucune modification fondamentale
aux Régles N 84 dont il conserve largement la philosophie. Une
simplification importante est opérée par la suppression des cas
L, 1L, III et IV, au prix de coefficients [t enveloppes, donc plus
pénalisants. Aucune disposition ne subsiste quant a la conco-
mitance neige-vent, qui ne présente plus dans ’Eurocode 1, de
spécificité par rapport a4 la concomitance de n’importe quel
autre couple d’actions variables.

Partie 2-4 : actions du vent

La situation en matiére de vent est radicalement différente de
celle décrite pour la neige dans la mesure ot I’Eurocode 1
apporte un bouleversement complet de ’approche pour le cal-
cul des actions de vent.

La donnée météorologique de base devient tout d’abord la
vitesse moyenne du vent sur 10 minutes, correspondant 4 une
probabilit¢ annuelle d’atteinte ou de dépassement de 2 %
(période de retour 50 ans). Cette grandeur reste associée aux
mémes conventions de mesure que celles adoptées par les
Régles NV 65 : site de type rase campagne, hauteur au-dessus
du sol égale 4 10 mértres.

Une nouvelle carte météorologique frangaise a été mise au point
sur ces bases. En incluant les départements d’outre-mer, elle
prévoit cinq niveaux de la vitesse de référence, suivant le
tableau 4-8 et la carte ci-aprés (Fig. 4-4).

vitesse de
zones référence départements
(m/s)
1 24 suivant carfe et Guyane francaise
2 26 suivant carte
3 28 suvivant carte
4 30 suivant corte et SaintPierreetMiquelon
5 34 Antilles, La Réunion, Mayotte

Tableoy 4-8

52
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Carte vent - Eurocode 1

fig. 44

Note : lors de sa publication officielle, cette carte devra étre appliquée
pour toutes les constructions ; les Régles NV 65, qui ne pourront éire
abrogées qu’a Pissue d’une période transitoire, devront nécessaire-
ment dtre adaptées en conséquence. Les modalités de cette adaptation
ne sont pas encore établies a ce jour.

La formule classique de relation entre vitesse et pression permet
de déduire des vitesses indiquées, des pressions moyennes de
référence. Il s°agit de valeurs caractéristiques au sens des régles
de calcul aux -étars-limites.

Un coefficient dit d’exposition permet le passage 4 la pression

de pointe 4 une hauteur quelconque z au-dessus du sol, indis-

pensable aux calculs de dimensionnement :

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Cu2) = (k,-ln(i))z- 1+ 72

(%)

Dans cette expression, les termes k_et z, désignent deux para-
meéires fonctions de I'importance des obstacles rencontrés au
sol par les masses d’air, du point de vue de leur hauteur
moyenne et de leur densité. On modélise ainsi 'influence de
ces obstacles sur le profil de la vitesse du vent en fonction de
Ia hauteur et sur la turbulence de ’écoulement.

Quatre classes de rugosité sont prévues a cette fin, auxquelles
sont associés différents couples de valeurs numériques des
parameétres cités, suivant le tableau 4-9.

classes de rugosité k, z, {m)
1 bords de met ou de grands lacs 0.17 0,01
I rase campagne 0,19 0,05
[ banlieves, zones industielles, foréis 0,22 0.3
v centres des grandes villes 0,24 1
Tobleau 49

La moduladon ainsi introduite des pressions de calcul 4 une
hauteur donnée est tout 4 fait importante, ainsi qu’en témoigne
I’abaque 4-2 ci-aprés donnant les différentes courbes de C.(2).

L’introduction de classes de rugosité constitue la modification
majeure du texte européen par rapport aux pratiques antérieu-
res, méme si ces notions sont développées depuis rés long-
temps par les spécialistes (voir les « Recommandations de la
Convention européenne de la construction métallique pour le
calcul des effets du vent sur les constructions — Revue Cons-
truction Métallique n° 3-79). Le choix de la classe 3 adopter,
pour un site donné, est néanmoins particuliérement difficile 4
organiser au plan pratique et explique # la fois le délai mis a
introduire ces ‘notions dans un texte officiel et la mise au point
laborieuse et toujours en cours de mesures de transition avec
les Régles NV 65.

La prénorme européenne préveit une modification supplémen-
taire de la variation de la pression de pointe du vent avec la
hauteur, pour prendre en compte les effets de la topographie
du terrain avoisinant la constniction, dans le cas de colline ou
d’escarpement isolé. Ces effets doivent &tre évalués dés lors que
la pente du terrain dépasse 3 %.

Le canevas de calcul des forces exercées sur les parois prévoit,
classiquement, la multiplication des pressions de pointe par des
coefficients de pression intérieure et extérieure déterminés en
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Coefficient d'exposition en fonction de la classe de rugosité

(sans effet de topographie)
4.5
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Coefficient d'exposition Ca(z)

25 1 L

2254~

1 R R . 100
) Hauteur Z (en métres) au-dessus du sol

Aboque 4-2

fonction du type de la construction et de ses caractéristiques
géométriques.

Un coefficient dynamique doit enfin modifier ces résultats pour
prendre en compte la turbulence de I'écoulement de Pair et les
phénoménes de résonance qu’elle ést susceptible de générer
compte tenu des caractéristiques vibratoires de la construction.
Dans le cas des constructions courantes, faiblement élancées,
la valeur de ce coefficient peut éire déterminée de maniére tres
simplifiée, 4 I’aide d’abaques ne faisant intervenir que leurs
dimensions. . :

La norme expérimentale XP P 22-311 (EC3-DAN) prescrit les
valeurs des coefficients y, 4 appliquer aux actions de vent, que
celles—ci soient évaluées, A titre transitoire, 2 partir des valeurs
normales des Régles NV 65 majorées de 20 % ou par applica-
tion de la future norme européenne :

Wy, = 0,67 y, = 0,20 y,=0

© GROUPE MONITEUR,
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—IV. 4= Variutions de température

Pour les ouvrages courants, il est d’usage de considérer, en
France métropolitaine, que les variations thermiques d’origine
climatique n’induisent pas d’efforts significatifs tant que la lon-
gueur du batiment, comptée 4 partir d’un point fixe de contre-
ventement, reste inférieure a 50 m.

Les Régles CM 66 indiquent +/— 27°C pour les écarts thermi-
ques subis par une charpente métallique exposée a I’air libre en
France métropolitaine, soit une variation de longueur de
0,3 mm par m, compte tenu d’un coefficient de dilatation de
I'acier pris égal a 11 X 107, Une telle plage, fixée de maniére
générale, suppose une température de montage voisine des tem-
pératures moyennes observées en France. Dans les combinai-
sons pondérées, les actons thermiques sont affectées du méme
coefficient que les charges permanentes.

Dans le cadre de 'application des Eurocodes, quelques modi-

fications sont a prévoir :

« le coefficient de dilatation de Pacier doit &tre pris égal 4 12x 10°°;

- les actions thermiques sont classées comme des actions varia-
bles avec leurs coefficients y spécifiques ;

« les écarts prescrits par rapport a la température de montage
sont de + 25°C et de — 33°C.

Dans certains ouvrages, les différents composants de la structure

peuvent se trouver exposés a des conditions de températures sen-

siblement différentes. C’est par exemple le cas lorsqu’une partie

de la structure se trouve a l'intérieur du biatiment et ['autre a

Pextérieur ; les gradients de température correspondant doivent

étre pris en compte dans analyse de la structure.

Les coefficients y, 4 appliquer aux actions de température sont
fixés comme suit par la norme expérimentale XI> ? 22-311
(EC3-DAN) :

v, = 0,53 vy, = 0,50 y,=0

V. 5 — Charges duves aux accumulations d‘eav

Ces charges ne font pas I'objet, a ce jour, d’une codification spé-
cifique. 1l s’agit en fait, plutdt que de charges au sens habituel,
d’une interaction entre un phénoméne naturel - une précipitation
d’eau suffisamment importante — et le comportement d’une
structure de toiture trop déformable pour que Peau collectée
s’évacue avec un débit suffisant vers les-descentes. Des éléments
de structure, en raison des contre-pentes qu’engendre leur défor-
mation, peuvent se trouver ainsi soumis & un phénomeéne itératif
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... -...dans lequel_chaque incrément de charge d’eau entraine un sup-

plément de déformation lui-méme générateur d’un nouvel
accroissement de charges. Ce phénoméne est susceptible de se
poursuivre jusqu’a épuisement de la capacité résistante des €lé-
ments en question (dans les cas les plus critiques, il peut méme
ne pas éwre mathématiquement convergent).

Plusieurs textes normatifs abordent malgré tout la question des

risques d’accumulation d’eau.

«Le DTU 43-3 de juin 1995 (norme NF P 84-206 — Mise en
auvre des toitures en toles d’acier nervurées avec revétement
d’étanchéité), propose en annexe une méthode enveloppe
semi-empirique permettant de s’assurer que la déformabilité
des é&léments de structure reste suffisamment limitée pour
empécher la formation de poches d’accumulation d’eau.

« Les Régles RN 84 attirent attention sur les dangers présentés
par les toitures a faible pente (elles prévoient une charge addi-
tonnelle pour les pentes nominales inféreures & 5 %, mais cela
vise les risques de rétention de 'eau de pluie par la neige).

« L’Eurocode 3 fait de méme et impose (sans donner de
méthode précise de calcul) une vérification spécifique de non-
effondrement sous charge d’eau, pour les toitures de pente
nominale inférieure 4 3 %.

IV. 6 — Charges de givre

Ces charges ne sont susceptibles d’affecter que certaines structu-
res métalliques extérieures de faible poids propre; essentiellement
dimensionnées par le vent et comportant un linéaire important de
barres et éventuellement de cébles. Les pylénes, en particulier
lorsqu’ils sont haubanés, constituent un exemple classique de ce
type de structures pour lesquelles existe une pathologie directe-
ment liée aux charges de givre.

Les dépots de givre ont pour effet, d’une part d’accroitre la
charge verticale appliquée a la structure, d’autre part d’augmen-
ter les surfaces offertes au vent.

Seul le réglement spécifique aux remontées mécaniques (Ins-

“ truction concernant la construction et Pexploitation des téléphé-

riques 4 voyageurs — Ministére des Transports) prescrit des
valeurs chiffrées pour les charges de givre : épaisseur de 2,5 cm
avec une densité de 0,5. Encore recommande-t-il de préter la
plus grande attention aux circonstances locales qui peuvent
aggraver trés sensiblement cette épaisseur minimale.

Pour les autres ouvrages, il appartient au cahier des charges de
fixer les valeurs a prendre en compte et les conditions de com-
binaison avec les actions de vent. ’

© GROUPE MONITEUR, 1097
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Les actions sismiques sont définies par la nouvelle norme NF
P 06-013, pour ce qui concerne les ouvrages de la catégorie dite
3 risque normal du décret du 14 mai 1991. Ces ouvrages sont
les batiments dont la protection parasismique ne vise que la
sécurité de leurs occupants et celle de leur environnement
immediat. Le niveau de cette protection est fixé par les pouvoirs
publics par voie réglementaire (décrets et arrétés).

1l convient de noter que dans le cas des maisons individuelles.
et batiments assimilés, on dispose de régles simplifiées avec la
norme NF P 06-014 — Régles PS-MI 89 révisées 92 — rendue
applicable 4 compter du 5 mars 1995.

V. 1 — Zones de sismicité

Quatre zones de sismicité sont définies par le décret du 14 mai
1991 relatif 4 la prévention du risque sismique (Tableau 5-1).

zones sismicité
0 nulle
la négligeable
b ' faible
I moyenne
U1 torte
Tableau 5-1

Par référence é la carte admini§trative de la France du 1% jan-
vier 1989, ce méme décret fixe le classement des départements
et cantons. Le tableau 5-2 indique pour chaque département
od le risque ne peut &tre considéré comme nul, les niveaux de
sismicité qui Paffectent. )
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1A 8 i
Ain X X
Alpes-de-Haute-Provence X X X
Hautes-Alpes X X
Alpes-Maritimes X X
Ardéche X
Ariége X X
Aude X X
Bouches-du-Rhdne X X X
Calvados X
Caatal X
Charente-Maritime X
Doubs X X
Drome X X
Gard X
Haute-Garonne X X
Gers X
Indre-et-Loire X
lsére X X
Jura X
Haute-Laire X
Loire-Atlantique X
Puy-de-Déme X X
Pyrénées-Atlantiques X X X
Hautes-Pyrénées X X X
Pyrénées-Orientales X X
Bos-Rhin X X
Haut-Rhin X X X
Haute-Sadne X X
Savoie X X
Haute-Savoie X X
Deux-Sévres X
Var X X
Vauduse X X
Vendée X
Vienne X
Vosges X X
Territoire de Belfort X

Zone llf pour les DOM : Guadeloupe, Guyane, Martinique, Réunion

Tableou 5-2
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Ve 2 — .Classes des batiments et accélération nominale

L’arrété du 29 mai 1997 établit une classification des batiments
dits « & risque normal » en fonction de leur importance socio-
économique (Tableau 5-3) :

classe batiments

A béliments sans aclivité humaine prolongée.

habilations individuelles, établissements recevant du public des 4° et 5° caégories,
batiments de havteur limitée @ 28 m & usage d'habitation collective ou de bureaux
avec un efledit infarieur @ 300 personnes, bdtiments industriels avec un effectit
inférieur a 300 personnes, parcs de stafionnements ouvers ou public.

stablissements recevant du public des 1%, 2° el 3° catégories, bafiments
J'habitation collective ou de bureaux de plus de 28 m de hauteur, batiments
C industriels ou de bureoux pouvant accueillic plus de 300 personnes,
&lablissements sanitaires ef sociaux non cités en classe D, centre de production
collective d'énergie. '

batiments abritant les moyens opétationnels de secours et de délense, centres
vitaux de communication, moyens de controle aérien, établissements de soins
d'urgence, batiments de production d’eau potable, de disiribution d'énergie,
cenfres météorologiques...

Tableau 5-3

L’action sismique est paramétrée par la définition d’une accéléra-
tion nominale a,, utilisée pour amplifier les ordonnées du spectre
de dimensionnement normalisé; Cette accélération nominale est
fixée par arrété en foncton de la zone de sismicité et de la classe
de 'ouvrage (Tableau 5-4).

Zones de Valeurs de Faccélération nomindle o, {m/: 5%
sismicité en fonction des classes d'ouvrages
A B < D
0 _ _ _ _
la - 10 1.5 20
b - 1,5 20 2.5
i - 2.5 30 35
L] - 35 40 4,5
note : Aucune mesure de protection parasismique n'est requise pour les ouvrages de classe A ni pour
ceux, quelle que soit leur classe, situés dans lo zone 0.

Tableav 5-4

V. 3 — Spectres de dimensionnement normalisés

Les composantes horizontales de I'action sismique sont définies
4 partir d’un’ spectre de dimensionnement normalisé dont les
ordonnées sont notées RD(T }, variable en fonction de la nature
du sol d’assise offert par le site de. construction.
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On distingue a cet effet quatre catégories de sol (T'ableau 5-5).

catégories résistances exemples
- - rocher sain
catégorie a résistance bonne & rés bonne { sobles et graviers compacts
catégorie b résislance moyenne orgiles de raideur moyenne
catégorie ¢ tésistonce faible craies cltérées, voses
Tableau 5-5

Ces catégories sont utilisées pour définir quatre types de sites
(Tableau 5-6).

types de site descriptions
SO — 1ocher sain ou au plus 15 métes de sol de catégorie o
s1 - sol de catégorie o ou ou plus 15 mélres de sol de catégorie b
52 ~au plus 50 m de sof de cotégorie b ou 10 m de sol de catégorie ¢
S3 - sol de catégorie b ou au plus 100 métres de sol de catégorie ¢
Tobleou 56

A chacun de ces types de site est associé¢ un spectre de dimen-

sionnement dont la définition graphique et analytdque est four-

nie par 'abaque 5-1.

Les spectres relatifs a4 la composante verticale du mouvement

sismique sont déduits des précédents suivant les modalités ci-

apres :

< en premier lieu, modification des spectres S2 et S3, dont on
ne conserve que le plateau, en substituant 4 leurs parties
décroissantes celle du spectre S1.

« application aux ordonnées d’un coefficient réducteur égal i
.0,7.

Les spectres ainsi définis sont établis pour un amortissement
relatif de référence pris conventionnellement égal 4 5 %. Pour
un amortissement relatif { quelconque, les ordonnées doivent
étre multipliées par le facteur :

)

Pour la construction métallique, la norme fixe 3 4% la valeur
de ’amortissement relatif & retenir pour les structures boulon-
nées et 4 2 % celui concernant les structures soudées. Les aba-
ques 5-2 et 5-3 fournissent, pour les composantes horizontales,
les spectres 4 utliser dans ces deux cas particuliers.

&2
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Spectres relatifs aux ¢

tes horizor

tales

P

amortissement de référence 5%

Ro(T) [ : i :
275 L Lo O ! f .
25 ‘ j ‘ : : rdeme

i ~ H i | ‘
2,25 S S (U S [ ST :
! N\ i P Dol
2 \\\l o e
\\ \ |\ I A
175 -\ L i \‘
w \ N
15 \ ' N L -
i {\"\ N \\ ™~
28 | ‘\ > \\ ~
N I M~
. \ \\\\\ ] \\ s
™~ -
\\ \\\\\\ S2
0,75 P s1 -
~ 1|
™ SO
05
0,25
0
025 050--675 1 126 150 t75 2 225 250
Période propre en secondes
Définitions analytiques dans la gamme de périodes 0s-2,5s
2

Site SO : plateau 2,5 pour T <0,3s

Site S1 : plateau 2,5 pour T < 0,4s

Sire S2 : plateau 2,25 pour T < 0,6s

Site S3 : plateau 2,0 pour T <0,9s

Abaque 5-1

et Rpo(T) = 1,12- T

2
et R (T) = 1,36 -T2
2

et Ry, (T) = 2,60-T’

2
3
et RD3 (M =186-T
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Spectres relatifs aux composaates hotizontales
Rp(M) amorfissement de 4% propre aux constructions boulonnées

375

35

3.25

2,75
s LN

225

i
L
4
L=
-

A
AW
/)
/

1,75

1,25 - N

1/
/

—~ s3

] 52
— §1

I so

[IVAIA
I

[ /1]
]

0,75

0.5

0,25

0. 025 05 075 1 125 150 175 2 226 250
R Période propre en secondes

Définitions analytiques dans la gamme de périodes 0s-2,5s
2
Site SO : plateau - 2,73 pour T<0,3s etR_ (T) = 1,225-T

2

Site S1 : plateati ~ 2,73 pour T<0,4s etRp, (T) = 1,484 - T
2

Site S2: plateau 2,46 pour T < 0,65 etRp,,(T) = 1,750 - T3
» 2

Site S3: plateau 2,19 pour T<0,95 etRps(T) = 2,038 - T

Abaque 52
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Spectres relatifs aux composantes horizontales
amortissement de 2% propre aux constructions soudées

‘Rp(T) .

3,75

gamfie pmodes _f0;-_?; Ss _
: 2
o (1) = 1616 T

vet R

2

e R_ () = 1,958 T
S ' 2

_ . 3
CetR, (D)= 2,309 T

R (T) = 2,690 - T

Abaque 5-3
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Dans le cadre du calcul modal. (forfaitisé;simplifié-ou-complet~
adopté par la norme comme base d’évaluation des effets des
séismes, l'accélération spectrale :
R(T) = ay-1-p-Ry(T)
avec :
a, : accélération nominale en m/s’
T : coefficient correcteur correspondant a I’effet de topographie
p : coefficient correcteur pour un amortissement relatif diffé-
rent de 5%

T : période du mode propre considéré
R, (T) : ordonnée adimensionnelle du spectre de dimensionne-

ment normalisé approprié pour le site de construction

permet de déterminer les réponses modales qui se traduisent

par :
« des forces statiques équivalentes d’expression :
fr = m[.ur.A.B@
q
ou: -

r: est un niveau courant de la structure, auquel se trouve
concentrée une masse,

m, : est la masse située au niveau 1,

u_: est le déplacement au niveau r dans la déformée associée au
mode propre considéré,

A est le facteur de participation du mode propre considéré,

T : est la période associée au mode propre considéré,

R(T) : est Paccélération spectrale,

q : est le coefficient de comportement autorisé par la structure
en cause.

« des déplacements d’expression :

B T
d = u,- A 5 R(T)

(pour mémoire le facteur de participation est défini par:
A= ¥ m; u;)
2m;-

Le coefficient de comportement prend en compte, globalement,
la capacité de la structure (ignorée par le calcul modal élastique)
4 dissiper Pénergie sismique, essentiellement par plastification
de sections de certains compesants participant & la stabilité
générale. Sa valeur numérique (de 1 4 8) dépend de la régularité
de la structure et du type de contreventement mis en jeu dans
la résistance au séisme ; lorsqu’elle est supérieure i 1, elle
impose le respect de conditions restrictives sur ’élancement des
parois des sections situées dans les zones dissipatives et, de ce
fait, appelées a subir des plastifications.

Il convient de signaler qu’au plan européen, se trouve actuelle-
ment en préparaton I'Eurocode 8, 4 paraitre dans un premier
temps en tant que prénorme (ENV 1998), traitant du méme
sujet que la norme frangaise et devant la remplacer dans le futur.
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" Le matériau acier

Vi. 1 — Généralités sur le matériauv acier
et ses essais de caractérisation

Vi. 1.1 — Rappels succincts de métallurgie

Comportement du fer

Les considérations qui suivent ne constituent que quelques rap-
pels sommaires relatifs aux notions essentelles de la métallurgie
des aciers courants, les plus utiles 4 une utilisation raisonnée de
ces matériaux en construction métallique. -

pur

Le fer n’existe naturellement que sous formes oxydées.

Lorsqu’il est pur, ses atomes sont disposés suivant un réseau

cristallin régulier qui subit des transformations réversibles

caractéristiques quand la température varie :

» 4 température ambiante : la structure cristalline est cubique
centrée (fer o)

* 34 910° C : la structure cristalline devient cubique a faces cen-
trées (fer )

«4 1390° C: retour i la structure cristalline cubique centrée
(fer &)

«a 1536° C : fusion

Associations fer-carbone

Généralement, i s’agit de solutions solides d’insertion et non

de substitution : les atomes de carbone, de taille réduite, s’insé-

rent dans le réseau cristallin du fer, en le déformant, mais sans
se substituer & des atomes de fer de ce réseau. Suivant ce prin-
cipe, deux constituants des aciers peuvent se former :

« la ferrite : fer o associé & I'infime teneur en carbone compatible
avec le réseau cubique centré.

* Pausténite : fer y et carbone en teneur plus élevée du fait de sa
meilleure solubilité dans le réseau cristallin cubique 4 faces
centrées (jusqu’a 1,9 %) .

Le carbone peut également former un composé chimique avec

le fer : la cémentite ou carbure de fer Fe,C. La teneur en carbone

qui correspond & cette combinaison chimique est de 7 %.

© GROUFPE MONITEUR,
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Enfin, le carbone en excés dans le fer, peut y rester 4 1’état libre,
sous forme de lamelles ou de nodules de graphite.

La cémentite et le graphite sont des constituants extérieurs au
réseau cristallin du fer et se localisent donc aux joints de grains.

Diagramme fer-carbone (Fig. 6-1)

TC 4

1528

LIQUIDE

LiQUDE
+

Fery -
) CEMENTITE
1145 | AUSTENITE

Ligne eutectique Solidus

AUSTENITE + CEMENTITE

906
- i w
1 [~
728 | ¥° i £
FERRITE H Ligne eutectoide 1 o
b 1 i a
AUSTENITE :2 1T o
T 13
= ‘g '%
8 15
P 2
FERRITE s PERLITE iy
3 L+ ‘g
Fero 2 EMENTITE b
/ : 3 C N :§
e 13
53 e
FERRITE = ‘s
IS €
o 'z 12
PERLITE 1 2
! 1
! 1
)85 T —
085 17 17 L.
Aciers I Fontes [ {en poids)
hypo ; hyper l hypoeulectiques {  hypereutectiques |
_ eutectoides

Diagramme simplifié fer-carbone

Figure &-1

Ce diagramme décrit les constituants des aciers en fonction de

leur teneur en carbone et de la température, en supposant que

les évolutions de cette derniére s’effectuent suffisamment len-

tement pour permettre I’établissement des équilibres. Certaines

teneurs en carbone correspondent & des mélanges ‘particuliers

qui sont & signaler :

+ mélange eutectique a 4,4 % (lédéburite) : il se comporte en
corps pur lors de sa liquéfaction a 1 145°C

« mélange eutectoide 4 0,85 % (perlite) : la transformation fer-
rite-austénite est brutale a4 728° C, a 'image de la liquéfaction
d’un corps pur (absence de coexistence des deux formes
cristallines) ; & température ambiante, ce mélange est un agré-
gat lamellaire de ferrite et de cémentite.

68
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- mélange 4 1,7 % frontiére entre.aciers et fontes : aprés leur
solidification compléte, les aciers  passent systématiquement
par une phase d’austénite pure, ce qui n’est pas le cas des fon-
tes pour lesquelles I'excés de carbone forme de la cémentite.

Les aciers de construction courants sont des aciers hypceutec-
toides (teneur en carbone inférieure 4 0,85 %) et présentent
donc une structure ferrito-perlitique.

Traitements thermiques des aciers de construction (Fig. 6-2)

T°CA
1528 3
T |- =""" Liquidus
s \E\A‘t q

LIQUIDE + AUSTENITE

Sofiqys

1145 -
AUSTENITE

906
FERR!TE AUSTENITE
708 | \* AUSTENITE CEMENTITE
|
]
1
1
1
:
FERRITE i PERLITE
+ Y 1 s
PERLITE i CEMENTITE

i
]
t
1
1
1
!
| .
T >

0 1, 085 %C

Solidification d'un acier hypoeutectoide

Figure &2

Pour situer les températures en cause dans les traitements ther-
miques, on utilise couramment les Tepéres suivants, appelés
points critiques :

« Al : 728° C seuil d’apparition des premiers cristaux d’austénite
«A2:769° C disparition du magnétisme du fer a

« A3 : scuil d’austénitisation compléte, fonction de la teneur en

carbone :

* A4 : début de la liquéfaction, fonction de la teneur en carbone

Les traitements thermiques, d’une maniére générale, exploitent
les transformations cristallines que la température provoque,
pour modifier, en jouant sur les vitesses de variation de cette
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Recuits température, la structure d’un acier-et-ainsiui-donner{ouréta—
de normalisation

blir) des caractéristiques mécaniques recherchées (Fig. 6-3).

Recuits : échauffement — maintien 4 un palier — refroidissement
a I'air calme ou en four.
« recuits de recristallisation : 600 & 700° C - sans austénitisation
— rétablissement d’un réseau cristallin de ferrite normal pour
. les aciers rendus moins ductiles par déformations et orienta-
de rec?iifa‘ﬂ}salion tion privilégiée des grains dues a un écrouissage.
e:i _________________ « recuits de normalisation : environ 900° C — début d’austéniti-
sation — régénération partielle du grain, limitée pour éviter le
grossissement des grains de ferrite et conserver une structure
{ : fine (dureté et résistance accrues)
Yo Trempe et revenu : échauffement au-dessus de '900° C - main-
Trempe tien jusqu’a compléte austénitsation — refroidissement rapide
voire brutal.
La chute rapide de température empéche le carbone d’évacuer
le réseau cristallin du fer o qui cherche 4 s’établir. Le const-
tuant obtenu est donc hors d’équilibre et est caractérisé par une

structure cristalline distordue. C’est la martensite, qui présente
3 la fois une dureté trés élevée et une grande fragilité ; Pacier

Revenu

8°C sous cette forme est impropre 4 'usage dans le domaine de la
construction métallique. I.’apparition de martensite est condi-

A tionnée par la présence d’une quantité suffisante de carbone :
f i en dessous d’une teneur limite de Pordre 0,15 %, les aciers ne

sont plus exposés au risque de fragilisation par effet de trempe.

Généralement, la perte de ductilité engendrée par la trempe est
5<h¢':lf:::“ ?es fraitements  grrénuée par un traitement de revenu qui permet un retour par-
ques fypes tiel vers 1’équilibre : réchauffage 4 550-600° C, maintien puis
Figure 6.3 refroidissement 3 Pair calme. Lors du réchauffage, les atomes
de carbone peuvent migrer pour former de la cémentite aux
joints de grains.

Désoxydation des aciers

1.’élaboration des aciers a partir de la fonte issue du haut four-
neau est fondée sur des réactions d’oxydation en phase liquide
qui permettent de réduire considérablement la teneur en car-
bone et d’éliminer un certain nombre d’éléments indésirables.
En fin d’opération, Poxygéne en excés a néanmoins des effets
négatifs : dégagements gazeux d’oxydes de carbone 4 la solidi-
ficadon et précipitation d’oxydes de fer fragilisants. Une
désoxydation est donc nécessaire, par des éléments d’addition
tels que le manganése, le silicium et Paluminium. Suivant son
importance, on obtient :
« des aciers effervescents, ainsi désignés en raison des dégage-
ments gazeux qui se produisent lors de leur solidification et
qui générent des soufflures dans les lingots,

70 © GROUPE MONITEUR. 1997



V1 « Le matériau acier

- des aciers calmés (non effervescents) qui sont exempts-de-tel
les soufflures grice & une addition plus importante d’éléments
réducteurs,

« des aciers complétement calmés cbtenus grice i I'addition
d’aluminium ou d’éléments équivalents qui permettent, avec
la désoxydation, un affinement du grain et la fixaton de la
totalité de I'azote sous forme de nitrures.

Effets du mode d’élabaration des produits en acier

Le laminage & chaud des profils en acier permet, par principe,-
d’affiner dans une cerraine mesure la structure cristalline, en
étirant et fragmentant les inclusions et les ségrégatons. Les
caractéristiques mécaniques dans la direction du travers court
s’en trouvent défavorisées, conduisant aux risques d’arrache-
ment lamellaire, alors que celles obtenues dans la direction du
laminage sont améliorées.

Les recherches conduites par la sidérurgie sur les modes-d’¢éla-
boration des produits ont about & la définition de conditions
de laminage telles que Pacier subit en méme temps que la défor-
mation mécanique, un véritable traitement thermique. Le lami-
nage normalisant permet ainsi d’obtenir un matériau de
condition équivalente a celle qui aurait été le résultat d'un recuit
de normalisation effectué aprés laminage. Cette équivalence est
traduite dans les normes, les produits bénéficiant de ce procédé
de laminage étant identifiés par la letire N en codification de
leur état de livraison, comme les aciers normalisés classiques.
Egalement, sont apparus depuis quelques années les produits
en acier élaborés par laminage thermomécanique : 1a piece subit
en méme temps que les déformations mécaniques nécessaires
A 'obtention du profil recherché, un régime thermique spécifi-
quement étudié, y compris des phases de refroidissement accé-
léré, permettant d’obténir simultanément une résistance
mécanique améliorée et des caractéristiques élevées de ductilité.
L’état de livraison correspondant est identifié par la lettre M
dans les désignations normalisées. Le chauffage ultérieur de ces
produits a des températures supérieures a 580° C peut sensi-
blement en altérer les caractéristiques.

Dans tous les cas, les caractérisiques mécaniques des produits
finis dépendent, dans une certaine mesure, de ’épaisseur ; plus
celle~ci est importante plus le refroidissement est ralent, entrai-
nant un grossissement du grain et une baisse de la limite d’¢las-
ticitt. Les normes de référence des aciers de construction
tiennent compte de ce phénoméne en insttuant une réeduction
de 1a limite d’élasticité de référence des aciers pour les épais-

‘seurs supérieures 4 16 mm.

Le formage a froid (édrage, pliage, laminage) entraine I’écrouis-
sage de Pacier par dépassement de la limite d’¢lastcité. La
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dureté et la limite d’élasticité sont accrues alors que la ductilité
et I'allongement 4 la rupture se trouvent réduits. Du fait du
caractére hors d’équilibre de la transformation subie, les aciers
é&crouis peuvent étre affectés par le phénomeéne de vieillissement
qui se traduit par une fragilisation apparaissant progressivement
dans le temps. La finesse du grain et certains éléments d’addi-
tion permettent de prévenir les risques de vieillissement.

VI. 1.2 — Composition chimique des aciers

L’ensemble des constituants entrant dans la corriposition chi-
mique d’un acier est une donnée essentielle de caractérisation
de ce matériau qui refléte la famille 4 laquelle il appartient et la
qualité de son élaboration. Elle permet d’apprécier, au moins
qualitativement, ses possibilités d’emploi, notamment du point
de vue de la soudabilité.

Le carbone, constituant essentiel

Une bonne part des caractéristiques mécaniques des aciers de
construction dépend de cet élément. C’est aussi un critére
important de classification, pour séparer les aciers des fontes
tout d’abord, pour distinguer différentes catégories de domat-
nes d’emploi ensuite. C’est ainsi que la teneur des aciers utilisés
en construction métallique ne dépasse guére 0,3 % alors que la
construction mécanique fait usage d’aciers beaucoup plus char-
gés en carbone, dépassant la teneur de 0,85 % dans le domaine
de Poutillage.

Pour les aciers dont la structure est en équilibre, un diagramme
permet de déduire directement de la teneur en carbone, les pro-
portions approximatives de ferrite ou de cémentite et de perlite
que contient le maténau.

D’une maniére générale, ’augmentation de la teneur en car-

bone a pour résultats : )

= le relévement de la dureté,

» I’accroissement de ]a résistance a la traction (gain de 70 MPa
environ pour 0,1 % de carbone supplémentaire),

« I’élévation de la sensibilité 4 la trempe,

« la dégradation de la soudabilité.

Sur ce demnier aspect, 'importance du réle du carbone conduit
a privilégier sa tencur dans ’analyse de la soudabilité des aciers.
Pour tenir compte de 1a présence d’autres constituants chimi-
ques ayant, comme lui, un réle négatif, on utilise couramment
un indice global, appelé carbone équivalent (CEV), correspon-
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dant i une somme pondérée des différentes teneurs en cause
suivant la formule :
Mn Cr+M0+V+Ni+Cu

CEV = C+—6—- 5 G

Impuretés indésirables

Les processus d’élaboration des produits s’efforcent générale-
ment de les éliminer ou d’en réduire la teneur 4 des valeurs aussi
faibles que possible. On cite ci-dessous les frois principales,
avec leurs effets négatifs.

Phosphore (P) :

— grossissement du grain entrainant la fragilit¢ 4 froid
— effets de ségrégation chimique

— baisse de la soudabilité

Soufre (S) : -
— diminution de la résilience

— augmentation des hétérogénéités

— baisse de la forgeabilité

Azote (N) :

— diminution de la résilience

— accroissement de la sensibilité au vieillissement

Eléments d’addition et d’alliage

A Vinverse des impuretes,- il s’agit; d;-composants volontaire-
ment introduits dans la composmon de P’acier, pour en amélio-
rer certaines caractéristiques, le plus souvent en vue d’une
utilisation bien spécifique ; certaines additions’ peuvent ainsi
avoir, suivant les critéres de jugement, des effets bénéfigques ou
néfastes.

Silicium (S7) :

— calmage de P'acier .

~ augmentation des caractéristiques mécaniques

— amélioration de la tenue 4 la corrosion

Manganése (Mn) :

— augmentation des caractéristiques mécaniques

— amélioration de la ductilité

Cutvre (Cu) :

— amélioradon de la tenue 4 la corrosion

Chrome (Cr) :

— amélioration de la tenue 4 la corrosmn

—augmentation des caractérisiques mécaniques

Nickel (Nu) :

— amélioration de la tenue 2 la corrosion

— réduction de la fragilité & basses températures
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VVanadium (V) :
— augmentation des caractéristiques mécaniques
Aluminium (Al) :

— calmage de Pacier

— agent d’affinement du grain

VI. 1.3 — Essais métallographiques

Ces essais sont trés couramment pratiqués soit dans le cadre de
la caractérisation d’un acier soit dans celui de I'étude d’un pro-
cessus de soudage. Ils consistent en Pexamen, & ’ceil nu —
macrographie — ou au microscope — micrographie — de la face
polie d’une éprouvette de métal. Une attaque chimique de cette
surface par différents réactifs, notamment des solutions acides
comme le Nital (acide nitrique en solution dans I’éthanol), per-
met d’y faire apparaitre la structure du métal, ses hétérogénéités
physiques ou chimiques, la finesse du grain... I.’examen micro-
graphique permet notamment de déterminer un indice de gros-
seur du grain, par comptage du nombre de grains présents dans
une surface fixée conventionnellement ; cet indice est révélateur
de la qualité d’élaboration de I’acier et de sa ductilité.

Vi. 1.4 — Essais mécaniques

Essai de traction

Les essais mécaniques constituent des moyens privilégiés de
caractérisation des aciers dans la mesure ou ils fournissent des
indications chiffrées sur le comportement du matériau sous des
actions représentatives d’effets réellement subis par les struc-
tures.

Il s’agit de Pessai fondamental qui fournit les grandeurs carac-

téristiques directement exploitables dans les calculs de

dimensionnement : limite d’élasticité et limite de rupture. 1l

consiste en une mesure continue de 'évolution d’une longueur

entre repéres matérialisée sur le corpé d’une éprouvette, en
fonction de T'effort de traction appliqué 3 celle-ci. LLa courbe
charge-allongement permet d’identfier :

«une phase initiale de propordonnalité entre les deux
grandeurs ; c’est le domaine élastique, la pente de la droite
correspondant au module de déformation longitudinale
E = 210000 MPa;
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- une phase d’accélération des déformations, correspondant a

une plastification répartie le long de I’éprouvette ; :
- une phase de rupture au cours de laquelle la rupture s’initie
et se développe dans une zone limitée de 'éprouvette donnant
lieu 2 une reduction de la charge pendant que la déformation
se poursuit.
L’allongement enregistré lors de la derniére phase n’est pas
indépendant des caractéristiques géomeétriques de ’éprouvette.
On montre qu’il est proportionnel au rapport So/Ly 0t S,
est la section initiale de ’éprouvette et L est la longueur initiale
entre repéres. Pour cette raison, les éprouvettes de traction
doivent respecter la condition':

Lo = 565X fSo

qui permet d’assurer que les résultats d’essais sont comparables

enfre eux.

Les grandeurs déduites de I'essai de traction sont les suivantes :

» La limite d’élasticité, £, correspondant 4 la contrainte de fm
de proportionnalité entre charge et allongement; dans le cas
des aciers doux, la progression de la plastificadon le long de
Péprouvette génére un palier horizontal du diagramme qui
permet une identification nette de cette limite ; en revanche,
dans le cas des aciers durs, ce palier n’est plus marqué et on
retient comme limite conventionnelle la contrainte donnant
lieu a un allongement rémanent spécifié, le plus souvent pris
égal 4 0,2 % (Fig. 6-4).

oA

T >
0.2 08 A% 5 10 15 A%

Diagrammes types d'allongement des aciers
de construction métallique

Figure &-4

« La limite de rupture, s correspondant 2 la charge maximale
obtenue lors de I'essai.

+ L’allongement 2 la rupture, A %, défini comme la variation de
la longueur entre repéres de I'éprouvette entre Pétat initial et
la rupture, exprimée en pourcentage de la longueur entre
repeéres initiale. ’
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= Le coefficient de striction, Z %, défini comme la variation de
I'aire de la section droite, au droit de la cassure, enue Pétat
initial et la rupture, exprimée en pourcentage de I’aire de la
section initiale.

Une exploitation plus approfondie de ’essai de traction permet

¢galement de définir un paramétre supplémentaire, représenta-

tif de la ductilité de l'acier : le coefficient d’écrouissage n. Les

variables utilisées ne sont plus I'allongement et la charge appli-

quée mais : ;

* la déformation rationnelle instantanée €, obtenue par inté-
gration des allongements différentiels rapportés a la lon-
gueur entre repéres :

_dl o L
de = ] soit € = Ln(LO)
ou encore € =Ln(1 + A/100)

* la contrainte vraie instantanée, c’est-a-dire la charge instanta-
née rapportée 3 la section S instantanée obtenue en écrivant
la conservation du volume entre repéres :

L, F
S=S,x2 eto=—
L Ss yn
La courbe obtenue répond a 'équation ¢ = Opax X —l 5> qui
fait apparaitre que le coefficient d’écrouissage correspond a la
déformation rationnelle atteinte lorsque la contrainte vraie

atteint sa valeur maximale.

Essai de flexion par choc (essai de résilience)

.

Cet essai a pour objectif de mesurer I’énergie absorbée par une
éprouvette bi-appuyée, comportant une entaille médiane en V,
lors de sa rupture en flexion sous le choc d’un mouton-pendule
(Fig. 6-5).

Le résultat, noté KV et exprimé en joules, fournit un moyen
conventionnel, commode et représentatif, de comparaison de
la ductilité du comportement des aciers. Surtout, pour un acier
donné, il permet d’étudier I’évolution de ce comportement avec
la température. Tous les aciers de construction non alliés pré-
sentent en effet, dans une plage particuliére de températures,
une transition assez rapide entre un niveau élevé d’énergie de
rupture et un niveau trés sensiblement inférieur, caractéristique
du comportement fragile : I'acier 4 basse température perd sa
capacité 4 se rompre en développant des déformations plasti-
ques importantes et devient donc cassant.

L’énergie de rupture en flexion par choc permet ainsi de carac-
tériser la ductilité de I'acier et sa sensibilité 4 la rupture fragile
en fonction de la température. Elle sert de référence pour défi-
nir des qualités d’acier normalisées.
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Essais de dureté

Pendule

Entaille

Eprouvette
Appui

Energie = k x {h, - hy)

kV Joutes
A

Ductile

Principe de l'essat de flexion par choc

Figure 65

Les essais de dureté consistent 2 mesurer la pénétration d’'un
outil conventonnel dans la piéce 4 tester sous une charge pré-
déterminée. 1.a mesure peut porter soit directement sur la pro-
fondeur de pénétration soit sur Ia taille de Pempreinte laissée
par YPoutil. Trois méthodes partculiéres de mesure de dureté
sont normalisées et utilisées couramment, leurs résultats étant
identifiés par un code spécifique : essais Brinell (HB), Rockwell
(HRB et HRC) et Vickers (HV). -

Les mesures de dureté fournissent une indication intéressante

. sur I'état métallurgique de Pacier, en particulier pour la détec-

tion de phénoméne de trempe et pour Panalyse des conséquen-
ces métallurgiques d’une opération de soudage.

L’avantage présenté par les essais de dureté est qu’ils sont non
destructifs, relativement simples dans leur mise en ceuvre et
qu’ils peuvent porter directement sur les piéces, sous réserve de

pouvoir procéder a la préparation de surface adéquate.
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Essai de pliage

Cet essai permet d’apprécier qualitativement la ductilité d’un
acier et I'aptitude au formage 4 froid par pliage des téles ou
barres constituées de ce matériau. Il consiste simplement 3
imposer 4 un échantillon, dans des conditions spécifiées, un
pliage jusqu’a un angle requis, le plus souvent 180°. I est pro-
cédé ensuite 4 un examen visuel des tranches et surtour de la
face en extension dans la zone de pliage. Cette face ne doit en
principe présenter ni fissure, ni ger¢ure, ni déchirure.

VI. 2 — Les aciers normalisés
pour la construction métallique

L’aboutissement de la normalisation européenne des aciers de
construction a occasionné, dans les années récentes, un complet
changement du mode de désignation de ces matériaux. Pour
autant, leurs caractéristiques principales n’ont pas subi d’évo-
lution majeure par rapport aux nuances et qualités antérieure-
ment prévues par les normes nationales de sorte qu’il est utile
d’établir une correspondance entre anciennes et nouvelles dési-
gnations. C’est ce que propose le tableau 6-1 pour les aciers
courants ; ceux-ci font de plus Pobjet d’informations détaillées
dans les paragraphes suivants.

aciers & résistance

aciers aciers & havle améliorée & la corrosion
d’usage général fimite d’élasticité . .
atmosphérique
- ancienne ancienne
Oanlen"e !\()rme nof!'ne norme ﬂOf!ﬂE forme nOfE‘ne
rancaise eutcpéenne frongoise européenne irangaise européenne
NF A 35-501 | INF EN 10025 NE A 36201 NFEN 10113 NE A 35502 NF EN 10155
£24-2 S 235R
E24-3 S 23540 E24W3 S 235j0w
E24-4 S 235J2G3 E24-W4 S 2352w
E28-2 S 275R
E28-3 S 27540 - S275 N
E284 S 27542G3 - $275 NL
E 355% S3ISSN E36WA3Z S 35540wp
E362 S 3554 E 355FP S 355 NL E36WA4 S 355j0w
£363 S 3330 E3owWe3 | S 3ssjow
E32>—4 S 3535525333 - S 3552w
E 375R R - E36WB4 S 355K2wW
E 375FP -
E 420R 5420 N
E420fP S 420 NL
E 460R S 460 N

€ 460FP S 460 Nt

Tableay 6-1 : Correspondance entre anciennes et nouvelles désignations
des aciers
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VvI. 2.1 — Les aciers d‘usage général de la norme EN 10025

11 s’agit de la norme de produit essentielle pour la construction

métallique. Celleci a en effet recours a des aciers qui y sont définis

pour la majeure partie des produits sidérurgiques qu’elle met en

ceuvre. 11 s’agit d’aciers non alliés, prévus en principe pour la réa-

lisation d’ouvrages destinés au service 4 températures ambiantes.

La norme fixe les conditions techniques de livraison des pro-

duits plats ou longs fabriqués & partir de ces aciers. Un certain

nombre de ces conditions sont facultatives et doivent faire

objet d’une spécification particuliére a la commande. La

norme distingue ainsi une série d’options de commande prée-

tablies (27 au total) qui portent sur :

« les procédés d’élaboration et modes de désoxydation ;

»des contraintes particulitres de composition chimique
(notamment limitation du carbone équivalent) ;

« Pétat de livraison des produits (traitement de normalisation eu
équivalent) ;

-la garantie de caractéristiques dans le sens du travers court
(pour les qualités J2 et K2 uniquement) ;

« les conditions de controle, d’essais, de marquage des produits ;

- Paptitude des produits 4 subir des traitements mécaniques
ultérieurs tels que formage, étrage, profilage ;

- Paptitude des produits 4 la galvanisation & chaud.

Les aciers pour galvanisation par immersion & chaud font

Pobjet de spécifications complémentaires, objet de la norme

NF A 35-503.

Une partie des nuances peuvent étre fournies dans différentes

qualités, JR a K2, qui identifient des caractéristiques de souda-

bilité croissantes ainsi que des performances croissantes lors de

Pessai de flexion par choc (Tableau 6-2).

L’état de livraison des produits est généralement laissé au choix

du producteur 4 défaut de spécification particuliére 4 la com-

mande, sauf pour les produits plats en qualités J2G3 et K2G3

© GROUPE MONITEUR,

nuances | S 185| 5235 1§ 275 'S 355 | E 295 | E 335 | E 360 | flexion par choc
x x x x ETU?; énergies
adiers
de base R
JRG1 R R 20°C 271
RG2
0 io jo o°C 27§
adiers 12G3 | 12G3 | J2G3 - _
do 1264 | et | rca ey v
qualite
ggi 20°C | 40§
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qui sont systématiquement livrés a 'état normalisé ou de lami-
nage normalisant et pour les produits en qualités J2G4 et K2G4
dont I’état de livraison est toujours au choix du producteur.

Suivant la nuance et la qualité, le mode de désoxydation de
Iacier différe (Tableau 6-3). On distingue les aciers efferves-
cents (soudage déconseillé), les aciers non effervescents et les
aciers complétement calmés. Dans ce dernier cas, la composi-
tion chimique comporte des éléments d’addition (le plus sou-

vent de 'aluminium) en quantité suffisante pour fixer la totalité

de ’azote présent dans I’acier.

types de désoxydation nuances qualités
au choix du produdeur 5185 -
tracultatify S 235 ®r
aciers effervescents (FU) S 235 RGI
S 235 RG2, J0
aciers non effervescents (FN) S 2756 S 355 R 0
E 295, £ 335, E 360 -
. N . $235e 5275 12G3, 2G4
aciers complétement calmés (F | & 553 12G3, 2G4, K2G3, k2G4
Tobleau 63

Parmi les sept nuances définies par la norme, les aciers S 185,
E 295, E 335 et E 360 ne font 'objet d’aucune spécification de
composition chimique ou de résilience et aucune information
ne peut étre avancée sur leur soudabilité éventuelle. De ce fait,
ils ne présentent pas de garanties suffisantes pour P’emploi en
construction métallique. Trois nuances seulement sont effecti-
vement utilisées dans ce domaine : S 235, S 275 et S 355. Elles
bénéficient de garanties de composition chimique et peuvent
donc faire 'objet d’'une analyse de soudabilité et éventuelle-
ment, d’une spécification de carbone équivalent maximum 3 la
commande (Tableau 6-4).

cm Mn Si Pets N®
% maxi % maxi % maxi | % maxi % maxi
$235 0,17 1,40 -
$275 0,18 1.50 - 8:8;3 g 0.009
$ 355 0,204 1,60 0,55

{1] sur épaisseurs inférievres @ 16 mm

(2) 0,007 pour S 235 JRG1 / sans objet pour les aciers complétement calmes
(3} 0,21 pour S 275 R

{4} 0,24 pour S 355 R

{5 0,045 en qualité JR, 0,040 en qualite JO, 0,035 en quatité |2

Tableau 64

La norme spécifie enfin, dans des tableaux, les caractéristiques
mécaniques des différents aciers : limites d’élasticité et four-
chettes de limites de rupture en fonction de Pépaisseur, allon-
gemenits a la rupture (Fig. 6-6).
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Vi ¢ Le matériau acier

Variation de la limite d'élasticité avec I'épaisseur
. pour les aciers de la norme EN 10025

Epaisseurtenmm -

Fig. 66

VI. 2.2 — Les aciers de la norme EN 10113

1l ’agit d’aciers de qualité non alliés et d’aciers spéciaux alliés,
tous soudables suivant les procédés courants. Ils sont, en prin-
cipe, prévus pour la réalisation d’ouvrages ‘soudés fortement
sollicités, destinés au service a température ambiante ou basse.

1.a norme EN 10113, structurée en trois parties, définit les

conditions techniques de livraison des produits suivant un cane- j

vas similaire 4 celii de la norme EN 10025 et avec le méme ‘

type de systéme d’optons préétablies pour les spécifications ‘

particuliéres éventuelles.

La structure de ces aciers est 4 grains fins, I'azote étant systé- ;

matquement fixé par des &léments d’addition. Le mode de leur

élaboration est laissé au choix du producteur.

Deux états de livraison sont prévus : ' ' |

«Pétat normalisé ou équivalent obtenu par laminage
normalisant : les aciers correspondants font I'objet de la partie
2 de la norme et sont repérés par la letire code N ;

« Pétat obtenu par laminage thermomécanique : les aciers cor-
respondants font Pobjet de la partie 3 de la norme et sont repé-
rés par la letire code M.

Deux qualités sont également codifiées :

« énergie de rupture de 40 joules & —20° C (performance par
défaut) ; . .

« énergie de rupture de 27 joules 4 —50° C : lettre code L.
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c | si|m| P | s |N|V ':;l To| o [Ni® Mo Co| N
% % % % % % % % % } % % % | % 2,
max | max | max [ max | max | max | max max | ™% | max | max | max | max | max
N} 018 | 040 | 050 0.035 | 0.030
a 005 10.05|0027100310301030[0.10 0,3510,015
NL| O.16 | 0,40 | 1.40 | 0.030 { 0.025
5275
M 0.035 | 0.030
— 0.13 | 0.50 { 1.50 005|008 ] 002 | 005 - Q381020 - |0.015
aciersde ML 0,030 { 0.025
qualité
non alliés N { 020 | 0.40 | 0.90 | 0.035 | 0,030 .
a 005|012 }002]|003]|030]050]0,10/|0.35 0,015
NL| 0,18 | 0.40 | 1,65 | 0.030 { 0,025
§355
M 0.035 | 0.030
— 0013 | 050 | 1.00 005 [010| 002005 ] - 030|o20! - |ocos
ML 0.03C | 0.025
N | 020 | 0.60 { 1,00 { 0.035 ]| 0.030
a 0050201 002|003]0.30]|080|0.i0]0.70 0,025
NL| 0.20 | 0.60 | 1.70 | 0.030 | 0.025
5420
M 0.035 { 0,030
—1 013 [ 050 | 1.70 005 {0121002]005| - lo3ofo20] - |oow
ML 0.030 | 0.025
aclers =
spéciaux N 0,20 { 0.60 0.035 | 0.030
alligs
1.00 0051020 002]{003]0,30]|080{0.10 0,70 | 0,025
NL| 020 | 0.6C Q 0.030 § 0.025
5460 1,70
M 0.035 | 0.030
—1 0.16 | 0.60 | 1.70 00510121002 005 - 0,45 {0,2¢ - 0025
ML 0,030 | 0.025

5420 €t 0,70 % en nuance S 460.

{11 Pour les preduits Tongs obtenus por lominage thermomécanique, les teneuts maximales en carbone différent de celles du tobleoy ; elles sont de
0,15 % en nuance $275, 0,16 % ea nuance S 355 et 0,18 % en nuonces S 420 et S 460.
{2] Pour les produits longs oblenus par kaminage thermomécanique, les teneurs en nickel différent de celles du 1ableou ; elles sont de 0.60 % en nuance

Tobleay 6-5 :

Composition chimique des aciers de la norme NF EN 10113

Le tableau de la norme, définissant du point de vue chimique
les différentes nuances et qualités envisageables, fait apparaitre,
par rapport aux aciers de la norme EN 10025, des compositions
chimiques sensiblement plus élaborées (Tableau 6-5).

Du point de vue de la résistance mécanique, la norme EN
10113 présente, par rapport 4 la norme EN 10025, une gamme
d’aciers étendue du c6té des hautes limites d’élasticité avec les
nuances S 420 et S 460 (Tableau 6-6).

$ 235 S 275 $ 355 $ 420 $ 460

R. | R R, | ® R, | ® R, | ® Ree | R

N/mm? N/l:m“‘ N/mm? {N/mm?] N/mm? N/r'lr:mz N/mm? N/r’r“\m2 N/ mm? N/:!mz

EN 10025 | 235 340 | 275 410 | 355 | 490

370 | 355 | 470 | 420 | 520 460 | 550
360 | 355 | 450 | 420 | 500 460 | 530

Les limites d'élasticite minimales indiquées R, corespondent aux épaisseurs inférieures @ 16 mm.
les résistances & la traction indiquées R, comespondent aux valeurs minimoles des fourchettes applicables
aux produits d'épaisseurs inférievies & 100 mm.

Tableau 66
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Variation de la limite d'élasticité avec I'épaissevr
‘pour les aciers de la norme EN 10113

500 ,. B
0 -
44p’ l
420 I =
w0 | S 460N
Roy 390 1
en  agp
P oy HE
MPa S 420N
L
320 b T T
300 S355N __}
280
1
260
240 L
) S275N |
220
200

40 50 60 .70 80 90 100 110 120 130 140 150
Epai J

pa(lamifugeﬁménnoné_cﬁmqﬁélesvatleugssorﬁlesrﬁé&!es,maisﬂn‘yapas‘

r!_e‘.d'élasticité entre 63 6t 150 mm ; de plus, pour les produits plats, fépaisseur -

Figure 67

VL. 2.3 — Les aciers de construction & caractéristiques
de déformation améliorées dans le sens
perpendiculaire & la surface du produit
Norme EN 10164

Cette norme permet de spécifier, dans les commandes de pro-
duits en acier de construction, des vérifications complémentai-
res relatives au comportement en traction du matériau dans la
direction du travers court: Cette mesure, combinée avec le con-
trdle par ultrasons de la santé interne des produits prescrit par
la norme, constitue un moyen de réduire le risque d’arrache-
ment lamellaire auquel sont exposés, du fait de letr anisotropie,
les éléments laminés en acier des structures soudées soumnis 4
des contraintes de tracton dans le sens de leur épaisseur
(Fig. 6-8).

Les propriétés de Pacier dans le sens de Pépaisseur sont carac-
térisées par la biais d’un essai de traction effectué sur une
éprouvette d’axe perpendiculaire & la surface du produit.
L’importance de la striction obtenue a la rupture permet de
définir trois classes de qualité des aciers.

® GROUPE MONITEUR, 1997
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La classe Z15 est généralement suffisante pour la plupart des
cas critiques rencontrés dans le domaine du bétiment, ot les
sollicitations peuvent étre considérées comme statdques et ou
les épaisseurs de t6les et les tailles de cordons de soudure restent
modérées.

Pour les aciers de la norme EN 10025, seules Jes qualités J2 et
K2 peuvent faire I'objet d’une garantie suivant la norme
EN 10164.

striction Z %
classe de qualité | valeur moyenne minimale sur trois essais ™ i'.‘i'.“um
individuel
215 15 N 10
725 25 15
235 35 25

Z =100 [So ~ Sul / So oi : So aire initicle de la partie calibrée
Su oire minimale oprés wptiure

Tableou 67

V6. 2.4 — Les aciers autopatinables de la norme EN 10155

Il s’agit d’aciers, couramment désignés comme autopatinables,
dont la composition chimique inclut des éléments d’alliage tels
que P, Cu, Cr, Ni, Mo... propres 4 permettre la formation en
surface des produits d’'une couche d’oxyde adhérente et pro-
tectrice vis-a-vis des agents de corrosion atmosphérique. Il est
important de noter que la mise en ccuvre sans protection con-
tre la corrosion nécessite que les dispositions constructives
permettent effectivement a cette couche de se former, ce qui
suppose, en toutes zones, une alternance de phases séches et
humides. L’atmosphére marine, le contact prolongé avec
Ieau, la permanence d’humidité, la condensation en atmos-
pheére intérieure insuffisamment ventilée sont autant de con-
tre-indications a P'utilisation de ces produits sans protection
additionnelle.

La norme EN 10155 est construite sur le méme canevas que la
norme EN 10025. On y retrouve un-gamme d’aciers équivalente
en résistances mécaniques et qualités (Tableau 6-8). La différence
essentelle entre les deux familles réside dans la composition

~chimique ; on notera les teneurs réduites en carbone en compen-

satdon des éléments ajoutés, notamment le chrome et le cuivre.
Le soudage des aciers autopatinables doit s’effectuer avec des
produits d’apport compatibles ; il présente des difficultés par-
ticuliéres pour les aciers de type S 355 WP du fait de leurs fortes
teneurs en phosphore.
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-C~ | Ma Si P S N® DG ] G
%Y moxi| % |%maxi| % | %maxi |Bmaxi| % %
0,204 0,040 0,40-
$235 0,13 0.60 0.40 i 0,035 {2) 0.80
1.0 0.06a Q.30
S355wWp 0,12 e 0.75 015 0,035(2) 0,009 125 0,25-
0,55
N 0,035
0,504 s 0,40
SISSW 0,16 1,50 0.50 n[\?;« 0,03512) 0.80
{1} 0,040 pour la qualité JO
{21 0.040 pour les qualités JO
3} sons objel pour les aciers complétement calmés

Tableau &8

VI. 2.5 — Les aciers inoxydables

En structure de bitiment, les aciers inoxydables sont le plus
souvent utilisés pour des ouvrages de prestige. Ils trouvent éga-
lement des applications importantes dans le domaine industriel,
en réponse aux milieux particulicrement agressifs du point de
vue de la corrosion que 'on peut y rencontrer.

Un choix trés étendu de nuances est disponible pour répondre a
des situations qui peuvent étre trés diverses par la nature des
agents cotrosifs et par leur degré de concentration. Il faut égale-
ment souligner que le comportement dans le temps des ouvrages
en acier inoxydable dépend non seulement de la nuance choisie
mais aussi de Pétat de surface des piéces et de leur entretien.
Les aciers inoxydables font 'objet d'une part de normes pro-
duits, dont la principale est la norme européenne EN 10088,
d’autre part d’un texte spécifique pour 1a conception et le calcul
des structures qui constitue la Partie 1-4 de I’Eurocode 3. Les
informations synthétiques données ci-aprés sont, pour Pessen-
tiel, reprises de ce dernier document.

On distingue trois types d’aciers, par référence a leurs éléments
d’alliage principaux qui leur conférent une résistance graduée
vis-a-vis de la corrosion :

- les aciers inoxydables au chrome

« les aciers inoxydables au chrome et au nickel

« les aciers inoxydables au chrome, au nickel et au molybdéne
Du point de vue métallurgique, leur structure peut étre :

« ferritique

» martensitique

« austénitique

« austénitoferritique

Dans le cadre de la partie 1-4 de 'Eurocode 3, seules ces deux
derniérés catégories, qui présentent de bonnes caractéristiques
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de ductilité et d’aptitude au soudage;-sontenvisagées pourles
applications structurelles.

Deux types de codifications sont prévues par les normes euro-
péennes.

Codification par lettres et par chiffres de la norme EN 10027

Dans l'ordre de la désignatdon, on trouve :

« la lettre X identifiant un acier comportant un élément d’alliage
de teneur supérieure & 5 % (dans le cas d’un acier moulé, la
lettre X est précédée de la lettre G),

* la teneur normalisée en carbone multipli¢e par 100,

< la liste des symboles chimiques des éléments d’alliage,

« la liste, dans le mé&me ordre, des teneurs correspondantes de
ces éléments (en poids).

Exemple :

X5CrNil8-10 : acier allié a 0,05 % de carbone contenant 18 %

de chrome et 10 % de nickel

Codification par chiffres de la norme EN 10088

(Ce systéme de codification, d’origine allemande, n’est {as spé-

cifique aux aciers inoxydables mais est d’application générale).

Les chiffres successifs ont la signification suivante :

« le chiffre 1 identifiant des aciers en général,

« deux chiffres codifiant les différentes familles d’acier,

» deux chiffres identifiant un acier particulier de la famille
considérée.

Dans le cas des aciers inoxydables, les codes de familles vont

de 40 2 45 en fonction de la teneur en nickel et de 1a présence

ou non d’autre éléments tels que le molybdéne, le niobium ou

le titane.

Les codifications européennes et les codifications nationales
sont sans doute appelées a coexister pendant une certaine
période. Le tableau 6-9 établit, suivant les informations de
Pavant-propos de la norme NF EN 10088 et celles de 1a Partie
1-4 de ’Eurocode 3, une correspondance indicative entre les
différentes appellations en usage.

 Les nuances d’aciers inoxydables sont réparties en 7 classes de
résistance nominale comme précisé dans le tableau précédent.
Les valeurs numériques des limite d’élasticité fy et limite de rup-
ture f_ associées i chaque classe, varient sensiblement en fonc-
tion de la nature des produits (tdles, plats, barres et ronds) et
de leur mode d’élaboration (laminages a4 chaud et & froid). Le
tableau 6-10 fournit la plage dans laquelle se situent ces valeurs.
Les produits en acier inoxydable, sous réserve. d’une limitaton
de leur épaisseur, peuvent aussi étre fournis a Pétat écroui, ce qui
permet de bénéficier de niveaux de résistance accrus, a la condi-
ton esseatielle que les opérations de mise en ceuvre ultérieure de

86 © GROUPE MONITEUR, 1007



VYl + Le matériau acier

ces produits, comme le soudage ou les traitements thermiques,_
ne remettent pas en cause amélioration initiale des caractéristi-
ques. Le tableau 6-11 donne les nuances d’acier disponibles pour
les différents niveaux d’écrouissage envisageables.

classe
EN 10088 code AFNOR USA-AISL|  de
numerique résistance

X5CrNi18-10 1.4300 77 CN 1809 304 5220
X2CNi19-11 1.4306 Z3CN 1810 3041 $220
X2CNi18-9 1.4307 7 3CN 1909 - 5220
X2CrNiNIS-10 14310 Z3CN 1810 Az 304 1N 5290
X2CrNiNI8-7 14318 73CN 1807 Az 301 IN 5 350
X2CriNiN23-4 * 1.4362 Z3CN 2304 Az 306 $420
X4CrNiMol17-12-2 1.4401 Z7CND 17-1102 36 5240
X2CrNiMo17-12:2 1.4404 Z 3CND 171202 3161 $240 _
X2CeNiMaN17-11-2 14406 | Z3CND 1711 Az 316 1N 5200
X2CrNiMo17-12-3 14432 7 3CND 17-1303 - $ 240
X2CNiMo18-14-3 1.4435 Z3CND 181403 3161 S 240
X2CNiMoN17-13-5 14439 | Z3CND181405Az | 317 1MN 5250
X2CeNiMoN22-5-3 * 1.4462 73 CND 2205 Az - S 480
XINiCrMoCuN25-20-7 1.4529 - - $ 290
XINiCrMoCy25-20-5 1.4539 7 2 NCDU 2520 9041 $ 240
X6CNiTi18-10 1.4541 Z6CNT 1810 321 $220
X1CAiMoCuN20-18-7 1.4547 - - $320
X6CAGMoTI17-12-2 1.4571 Z6CNDT 1712 36T 5240
* aciers ousténitolerritique {toutes les autres nuances sont ausiénitiques)

Tableau 69
f,léq:i::“‘:: limites d'élosticité limites de rupture
nominale f, (MPa) £, (MPq)
$220 180220 460520
5240 200240 500-530
$ 290 270790 %0
5320 300320 650
5350 330350 630650
5420 1 - 400420 600630
5480 450-480 640660
Tableau &-10
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niveaux d'écrouissage | C 700 | € 800 | € 850 | c1000 | C 1150|C 1300
v | S ||
nuances concemeées
1.4301 X4CriNi18-10 X X X X X
1.4307 X2CrNi18-9 * X X
1.4318 X2CeNiNT8-7 X
1.4401 | X4CrNiMo17-12-2 X X X
1.4404 | X2CNiMo 17-12-2 * X X
1.4541 X6CeNiTi18-10 X X
* produits longs uniquement
Tableoy 611

Du fait de leur caractére d’aciers alliés, les aciers inoxydables
présentent une certaine variabilité de leurs caractéristiques phy-
siques de base nécessaires aux calculs de dimensionnement

(Tableau 6-12).

EN 10088 code EMPa |G MPa | densits | dilatation
numérique thermique
XAGNi18-10 1.4301
X2CNi19-11 1.4306
X2CeNi18-9 1.4307 200 000 77 000 7.9 16,0x10°
X2CNiN1E-10 1.4311
X2GNiNT8-7 1.4318
X2CrNiN23-4 * 1.4362 200 000 77 000 7.8 130x10*
X4CrNiMo17-12-2 1.4401
X2CrNiMo17-12-2 1.4404
X2CrNiMoN17-11-2 1.4406 200000 77 000 8.0 16,0x10°
X2CrNiMo17-12-3 1.4432
X2CrNiMo18-14-3. 1.4435
X2CcNiMoN17-13-5 1.4439
XINiCrMoCu25-20-5 1.4539 195 000 75 000 8,0 158x 10°
X6CrNi18-10 1.4541 200 000 77 000 79 16,0x10°
X1CrNiMoCuN20-18-7 1.4547 195000 75000 80 16,5x10°
X1CeNiMoTi17-12-2 1.4571 200 000 77 000 8.0 16,5x10°

* aciers austénitolerritique (loutes les autres nuances sont austénitiques)

Tableay &-12

La partie 1-4 de I'Eurocode 3 fournit enfin un tableau destiné
a servir de guide pour le choix d’une nuance d’acier inoxydable
en fonction des conditions d’exposition 4 la corrosion atmos-
phérique (Tableau 6-13).
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Vi. 2.6 — Critéres

atmosphéres
rurale urbaine industrielle maritime
nuances| ovec ogressivile avec ogressivilé avec agressivile ovec agressivite

toible Inomole] forie | foible |noumale] lorte | faible [nomale lorte | faible |normale] forte

1.4301
(o I I I I SRR N IO B I T B
14318

1.4401
1.4404
vaace ol ool ol v vl v | v |y v | 1w
1.4571
1.4362

1.4439
1.4462
1.4529000000004004
1.4539
1.4547

~: domaine normol d'emploi
) : emploi possible sous réserve de précautions {¢fat de surface lisse et netiayage régulier)
O : en sousemploi du point de we de la corrosion

X : emploi en conditions d'agressivité excessive

Tobleay 613 - Indications pour 'emploi des nuances d’aciers inoxydables
en fonction de I'exposition & la corrosion atmosphérique

de choix des aciers en construction métallique

Choix de la nuance

Parmi les différents aciers disponibles pour la construction
métallique, il convient, pour chaque structure d’opérer un choix
tel que les produits soient bien adaptés aux données du projet,
4 1a fois techniques et économiques. De ce probléme on retien-
dra les deux aspects essentiels qui sont systématiquement
présents : le niveau de la résistance meécanique et le comporte-
ment vis-a-vis de la rupture fragile.

Il s’agit essentiellement, 4 ravers c€ choix, de fixer le niveau de
la limite d’élasticité, appelée & servir de référence dans la
conduite des calculs de dimensionnement. Le plus souvent, on
techierche le niveau le plus élevé possible puisque la réduction
de poids qui en résulte permet: '

- une économie directe sur les cofits de matiére,

« une mise en ceuvre plus aisée en atelier, .

« une amélioration des conditions de transport ¢t de montage.

Tl va de soi que des facteurs limitatifs importants interviennent
dans Paugmentation des caractéristiques mécaniques. Trés fré-
quemment, le respect des critéres de déformation régit le
dimensionnement des ossatures métalliques et non le niveau de
contrainte. De plus, ’'augmentation de flexibilité de la structure
qui accompagne celle des contraintes conduit & aggraver les
effets dynamiques éventuels, comme ceux dus au vent, et rend
aussi plus pénalisants les critéres de résistance des éléments
soumis aux différents phénomenes d’instabilité.
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Choix de la qualité

Les structures réelles connaissent, sous les charges qui leur sont
appliquées, des états complexes de contraintes multiaxiales qui
ne sont que trés pauvrement représentés par I'essai de traction
udlisé pour fixer le critére unique de dimensionnement qu’est la
limite d’élasticité. Il est donc indispensable de compléter la notion
de nuance par celle de qualité, qui traduit le degré d’aptitude de
Iacier a supporter ces états de contraintes et sa sensibilité au phé-
noméne de rupture fragile qu’ils sont susceptibles de générer.

L’essai conventionnel de rupture en flexion par choc s’est imposé
comme le moyen commode et représentatf d’établir une mesure
chiffrée de ce degré d’aptitude. Les aciers de construction de qua-
lité sont assortis d’'une garantie d’obtenton du niveau d’énergie
de rupture de 27 joules, choisi comme seuil de comportement
ductile, a une température spécifiée, allant de 20° C 4 — 50° C.

Pour les aciers d’usage général de 1a norme EN 10025, ce sys-
teme a conduit 4 retenir trois niveaux de qualité possibles :
«JR pour une garantie 4 20° C

« JO pour une garantie 4 0° C

« ]2 pour une garantie 4 — 20° C

Un quatriéme niveau, noté K2 et réservé a la nuance S355,

correspond 4 une énergie minimale de rupture de 40 joules a
-20°C.

Pour une structure donneée, le choix d’une qualité d’acier doit

faire intervenir différents paramétres qui ne peuvent tous

s’exprimer par une simple donnée chiffrée :

* la température minimale de service de Pouvrage,

* I’épaisseur maximale des piéces constitutives de la structure,

« la nuance d’acier prévue,

* le niveau des contraintes de traction subies par la structure,

«la nature des sollicitations du point de vue de leur vitesse
d’application,

*la rigidité globale de la structure et son dessin vis-a-vis des
effets d’entaille géométrique,

* les transformations éventuelles des produits avant incorpora-
ton dans la construction (écrouissage-échauffement).

Une méthode classique pour résoudre cette question consiste 4
déterminer la température minimale 4 laquelle Pénergie de rup-
ture de P'acier lors de I’essai de flexion par choc doit rester au
moins €gale au seuil de comportement ductile conventionnel de
27 joules pour qu’a la température de service prévu pour
Pouvrage, il n’y ait pas de risque de rupture fragile. Les diffé-
rents paramétres influant sur le mécanisme de la rupture fragile

90 .
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sont donc traduits en variatons de température, ce qui permet

un bilan global chiffré.

Cette méthode a fait 'objet d’une premiére application avec le

fascicule de documentation FD A 36-010. II propose des aba-

ques simples qui donnent directement la température minimale

4 laquelle énergie de rupture doit rester supérieure au seuil de

comportement ductile :

« pour un acier de limite d’élasticité donnée,

« pour un type de sollicitation choisi parmi trois possibilités (sta-
tique, moyenne et dynamique),

« pour une épaisseur donnée et la tempeérature de service prévue
pour 'ouvrage.

De cette température on peut déduire immédiatement une
classe de qualité d’acier normalisée.

Plus récemment, Pannexe C de FENV 1993-1-1 indique une
méthode de calcul de Ia résistance a la rupture fragile, fondée
sur des principes identiques. L’application des formules propo-
sées conduit aux abaques qui suivent (Abaques 6-1 34 6-7).

Chacun de ceux-ci est établi pour un des aciers codifiés par la
norme EN 10025 (7 couples nuance-qualité) et concerne des
éléments de structure dont la rupture éventuelle présente un
caractére critique.

Les courbes liant la températuré de service minimale admissible
a I’épaisseur sont tracées dans deux hypothéses de chargement
— statique ou dynamique — et pour trois conditions de service
définies comme suit : '

«S1: soit construction non soudée soit construction soudée
avec des contraintes locales de traction inférieures a 20 % de
la limite d’élasticité.

«S2 - construction soudée avec des contraintes locales de trac-
tion comprises entre 20 % de la limite d’élasticité et 67 % de
cette limite.

« S3 : construction soudée présentant des zones de concentra-
dons de contraintes géométriques complexes avec des
contraintes locales de traction supéricures a 67 % de la limite
d’élasticité.

Les niveaux de contrainte cités sont supposés calculés pour les

actions caractéristiques non pondérées et en tenant compte des

concentrations de contraintes géométriques.

Concernant Ia plus basse température de service, il est admis
par le DAN de 'ENV 1993-1-1 de retenir 0° C pour les &lé-
ments de structure situés 4 Pintérieur des batments et — 20° C
pour ceux qui se trouvent exposés 4 l'air libre.
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Températures de service minimales admissibles
pour des éléments crifiques de structures en acier $235-JR (E24-2)
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' “Températures de service minimal Imissibl
pour. des éléments critiques de structures en acier 5$235-J2 (E24-4)
35 1= S3

paisssur t én mm-

—-_ Solicitations statistiques ou assimildes ... Solliciaions & vitesses élevé

Abaque &3

Abaque &4
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1, dmiccihl

Températures de service I
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Temi)él}atures de service minimales admissibles
‘pour des élénients critiques de structures en acier $355-J2

750 55 60 €5 70 75 ‘80 85 90 95 100
aisseurten mm

— Sollicitations statistique ses . Sollicitations & vi
Abaque 67
épaisseur maximale admissible
sous charges statiques
éléments intérieurs éléments extérieurs
{Ts=0°C) {Ts=-20°C)
conditions de service St ) S2 st $2
nuances et qualités )
EN 10025™
$235R 150 41 74 22
$235J0 250 110 187 53
$23512 250 250 250 150
S275 R 90 26 45 14
$27550 250 63 123 33
$2751)2 ’ 250 150 . 250 84
$355JR 40 12 "2 6
§355J0 106 29 52 16
§35552 250 ° 73 150 38
5355 k2" 250 128 250 5
BN 103" 1
§275 N ou M™ 250 250 250 150
§275 NLou ML 250 250 250 250
§355 N ou M? 250 128 250 59
5355 NLou ML 250 250 250 150
(1] en fortes épaisseurs, la_garantie d'énergie de nuplure est sujette & accord spécifique - audela de
100 mm pour les laminés suivant EN 10 025, oudela de 100 mm pour'les produits en S460 et de
150 mm pour les produits en autres nuances suivant EN 10113-2, cudela de 150 mm pour les produits
longs et de 63 mm pour les produils plats syivont EN 10113-3
{2} pour ces qualités, la garantie de 40 Joules & ~20° C a & supposée équivalente au niveou vsuel de
27 Joules & - 30° C.

Tableau 61 4
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Pansle domaine du batiment, ou les sollicitations peuvent étre
considérées comme statiques, et Ol ne se rencontrent pratique-
ment que les conditions de service S1 et S2, 'application de la
méthode de calcul de I'annexe C conduit aux épaisseurs maxi-
males données par le tableau 6-14 page précédente, qu’il suffit
donc de respecter pour les éléments dont la ruine est jugée cri-
tique.
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pour la construction métallique

Vili. 1 — Les modes de fabrication des produits
de construction en acier '

Le laminage & chaud

1l ’agit du mode privilégié de fabrication pour la majorité des

produits sidérurgiques utilisés en construction métallique.

L’acier, 4 I'état pateux (environ 1 200°C), est déformé au pas-

sage entre des cylindres en rotation. Deux grandes familles de

produits sont 4 distinguer :

«les produits plats (tdles) formés par I'intermédiaire de cylin-
dres lisses (Fig. 7-1),

« les produits longs (poutrelles, barres, fils...) formés gréce a des
cylindres a cannelures (Fig. 7-2).

Laminage a chaud des produits plats

Laminage a chaud des produits longs

Figures 7-1 et 7-2
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Le laminage & froid

Le profilage a froid

Ce mode de fabrication répond au méme principe que le pré-
cédent sauf que la déformation de I’acier est imposée a froid ;
en pratique, il est réservé a la production de téles minces des-
tinées au profilage a froid.

A partir d’une tle mince, des machines a galets permettent
d’obtenir, par pliages successifs, des profils de barres de formes
variées, visant le plus souvent des utilisations bien spécifiques.

L’étirage - le tréfilage

Le moulage

1l s"agit d’unc transformation de produits longs laminés tels que
fils, ronds, carrés, tubes, par traction a travers des filiéres de
sections réduites. Pour la construction métallique, cette produc-
ton intéresse essentiellement la boulonnerie-visserie et les
cables.

Cette technologie, dont le principe est trés ancien, n’est pas utilisée
en construction métallique pour la fabrication des produits longs.
En revanche, son emploi se développe pour la réalisation de piéces
d’assemblage complexes, pour lesquelles une grande précision
géoméirique est souvent recherchée ; sont en particulier concer-
nées les structures triangulées légéres et élancées, avec éléments
tendus en cibles ou en ronds pleins, qui s’imposent de plus en
plus en ossatures de verriéres et de fagades vitrées (Fig. 7-3) etla
réalisation d’appareils d’appui (Fig. 7-4).

Nceud moulé
assemblage de cables et de tirants

Figure 7-3

o8
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VII. 2 - Principaux produits uhllsés comme éléments
de structure

\.\

\\\\\\ NNEEN i

Appui moulé

Figure 7-4

11 est nécessaire, du point de vue économique, que le nombre d’élé-
ments identiques & fabriquer soit suffisamment important pour
amortr le cott de réalisation des moules. Les nuances d’acier uti- A
lisées sont proches de celles employées pour les produits laminés $]
courants. Néanmoins les niveaux de contraintes souvent impor-
tants (et incertains) atteints dans les zones d’assemblages, condui-
sent fréquemment & rechercher des aciers de caractéristiques
mécaniques plus élevées ; il convient alors de veiller au maintien
d’une ductilité acceptable et, le cas échéant, de prendre des pré- 1
cautions répondant 3 la fréquente détérioraton de la soudabilité. ‘

Produits laminés a chaud

n Profilés I (double té a ailes étroites)

1Is présentent un fort déséquilibre entre les deux inerties principa-
les et sont donc optimisés pour les applications en flexion simple.
Quatre séries sont disponibles :

hauteur
—I PN a ailes inclinées (profils normaux) 80 4 600 mm

— 1 PE 4 ailes 4 faces paralléles
(profils européens) . 80 & 600 mm

— I PEA (profils européens allégés) 180 4 600 mm
—I PER (profils européens renforcés) 180 4 600 mm

© GROUPE MONIYEUR,
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u Profilés H (double t€ & ailes larges)

IIs présentent une inertie latérale plus importante que les profilés I
et sont donc adaptés pour reprendre des efforts de compression
et des sollicitations combinées, y compris des torsions limitées.
Quatre séries sont disponibles (par ordre de poids croissant)

hauteur
— HEAA (profils H type A allégés) 100 2 1 000 mm
— HEA (profils H type A) 100 4 1 000 mm
— HEB (profils H type B) 1004 1 000 mm

— HEM (profils H type M) 100 4 1 000 mm

mAutres laminés [ et H

Dr’autres profils, d’'usage moins courant et répondant aux nor-

- malisations britannique et américaine, peuvent également étre

proposés par la sidérurgie européenne :

hauteur

— W poutrelles a larges ailes suivant

norme ASTM 35641118 mm
— HD poteaux a larges ailes suivant

norme ASTM 2443 372 mm
— UB poutrelles britanniques suivant :

norme BS 1784 920 mm
— UC poteaux britanniques suivant

norme BS 1524 475 mm

m Profilés U

Il s’agit de profilés utilisés essentiellement pour des piéces
secondaires en flexion (fers de rive de planchers) et éventuel-
lement dans les triangulations d’ossatures en treillis ou ils sont
alors jumelés.

Deux types de profilés U sont commercialisés :

hauteur
—UPN a ailes inclinées, 80 a2 400 mm
— UAP i ailes a faces paraliéles 80 a 300 mm

La figure 7-5 présente les séries les plus courantes des profils
utilisés dans les pays européens.

-m Corniéres 2 ailes égales ou inégales

L’utilisation de ces profils est en régression, leur emploi en tant
qu’élément de structure s’étant imposé dans le domaine des
structures en treillis traditionnelles ; ils sont cependant encore
rés fréquemment mis en ceuvre et servent aussi 4 la constitution
de tous les assemblages simples de profils en 1 ou H. On utilise

100
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IPN a ailes inclinges

—PEZrailesafaces parali¢les

Gamme de profils laminés courants

Figufe 7-5

© GROUPE MONITEUR, 1997

101



FORMULAIRE DE LA CONSIRUCTION ML:|I\II|()U[

a peu prés exclusivementiasérie-descomieres dites au dixiéme
par référence au rapport largeur sur épaisseur de leurs ailes. 1a
gamme comprend des largeurs d’ailes variant de 30 4 200 mm.

u Larges plats et téles lisses

Les larges plats sont laminés sur leurs quatre faces, en principe
en épaisseur supérieure 4 4 mm, avec des largeurs comprises
entre 150 et 1 250 mm ; les tdles sont laminées sur deux faces et
sont livrées en feuilles d’¢paisseurs comprises entre 1,5 et 15 mm
et de 2 050 mm de largeur maximale.

Ces produits sont principalement utilisés dans la confection de
profils reconstitués soudés dont Pemploi est de plus en plus fré-
quent en construction métallique. Ils servent également 3 la
fabrication de piéces d’assemblages.

u Ronds pleins

Ces produits sont parfois utilisés pour constituer des contre-
ventements triangulés et éventuellernent des barres tendues de
systémes treillis.

mFers tés, petits fers U

Ces profils relévent plutot de la serrurerie et ne sont utilisés,
€n construction métallique, que pour des éléments trés secon-
daires.

Produits formés a froid

Il ’agit essentiellement des toles laminées a froid et des produits

‘fabriqués a partir de ces t6les, notamment par profilage.

Le pliage a froid des tbles permet la fabrication de produits longs,
légers et performants, avec un grand choix de formes de sections
droites (Fig. 7-6). Ils sont utilisés cornme pourrelles fléchies (soli-
ves, pannes, ossature de fagades) en particulier dans le domaine
de la construction industrialisée.

Parmi les produits plats, on trouve outre les tdles lisses, les tdles
striées, 4 larmes... utilisées pour des platelages, et de trés nom-
breuses téles profilées entrant dans la constitution de planchers,

—_— 1

] | J ] \—/E/_‘ 3
Produits longs formés a froid

Exemples de sections transversales

Figure 7-6

102

© GROUPE MONITEUR, 1997



VIl « Les principaux produits

de bardages et de couvertures -(Fig. 7-7). Ces-produits-peuvent
atre livrés avec différents revétements de surface : tdles electro-
zinguées, galvanisées, prélaquées, plombées, aluminiées...

Tole a farmes Tole striée

Téles profilées
(bacs de plancher, de couverture, plateaux de bardage)

I Sy

Produits plats formés & froid

Figuee 7-7

Profils creux formés a chaud ou & froid

Ces profils répondent 4 des processus de fabrication particu-
liers. De ce point de vue, on distingue les tubes soudés et les
tubes sans soudure. _

Ces derniers sont obtenus par formage et étirage a chaud de
piéces massives, lingots ou ronds pleins. La section droite de
ces tubes est d’abord circulaire et peut ensuite &tre déformée a
chaud au moyen de galets pour donner des tubes 4 section car-
rée ou rectangulaire. :
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Les tubes soudés sont fabriques par roulage de tdles planes puis
soudage automatique des bords libres. Pour les épaisseurs relati-
ves les plus fortes, le formage peut aussi se faire 2 chaud auquel
cas la finition de la section s’effectue sans apport de métal, par
rapprochement des bords libres portés 4 haute température.

Il existe aussi des fabrications particuliéres de sections creuses
circulaires ou polygonales de grandes dimensions ot la tdle est
formée a la presse puis soudée.

Du point de vue du calcul, une distinction doit &tre faite entre
les tubes finis a froid et les tubes finis 4 chaud. Ces derniers
sont favorisés, en compression, par un niveau plus faible de
contraintes résiduelles qui leur permet de bénéficier d’une
meilleure capacité de calcul au flambement. Lés normes de pro-
duits permettent une spécification sans ambiguité de ce point
de vue : les profils creux formés a chaud pour construction doi-
vent répondre a la norme NF A 49-501, ceux finis a froid 4 la
norme NF A 49-541.

Les tubes sont essentiellement utilisés pour reprendre des efforts
normaux de traction ou de compression, particuliérement dans
les structures en treillis. Malgré leur cofit plus élevé, les solutions
en construction tubulaire sont souvent adoptées pour le bon
rendu esthétique qu’elles permettent.

Produits dérivés des profils laminés et profils reconstitués soudés

Les producteurs de laminés marchands et les distributeurs de
ces produits sont susceptibles d’effectuer pour le compte des
constructeurs des transformations des profils de base.
Certaines sont standardisées, comme la constitution de poutres
alvéolaires a partir des profils normalisés dont I’Ame est décou-
pée selon une ligne polygonale, ou le jumelage par soudage de
ces profils pour former des caissons (Fig. 7-8 et Fig. 7-9).

Demi profil Profils associés Profits jointifs

v .
.z iz .

Produits dérivés

Figure 7-8
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Poutrelle d'origine Coupe AA  Goupe-BB 1 Ice:
b
y — -i: F—y 1w
H X' X hy
X - L
1 g !
Z 22z he—a
v i
Evidements octogonaux
A B!, MA iB ﬂ""’i‘ iA
Ai By i B
M4 M 3w w3 2 M3

Evidements circulaires

Produits dérivés - Poutres alvéolaires

Figure 79

Drautres relévent d’opérations dites de parachévement comme
le cintrage de profils ou la découpe de demi-profils, utilisés par-
fois en membrures de poutres treillis. )

De maniére beaucoup plus systématique, les constructeurs éla-
borent leurs propres profils en I en les reconstituant par sou-
dage de tdles et de larges plats. Les sections d’acier sont ainsi
ajustées au plus prés des besoins de résistance découlant des
caleuls de dimensionnement des &léments. Le gain de matiére
ainsi obtenu est dans de nombreux cas supérieur au surco(t de
fabrication engendré par la reconstitution des profils de sorte
que cette solution est trés fréquemment adoptée, en partculier
pour les batiments simples de type industriel.

Les éléments ainsi fabriqués peuvent avoir différentes caracté-

ristiques particuliéres (Fig. 7-10) :

« Ajles inégales etfou de section non constante le long de
Pélément ; il est aussi possible de constituer les ailes 4 Taide
de toles'a épaisseur continiiment variable (Oles profilées en
long) qui évitent d’avoir 4 réaliser des joints soudés de conti-
nuité mais il s’agit d'une solution pratiquement réservée au
domaine des ouvrages d’art. '

© GROUPE MOMNITEUR,
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Les cdbles et leurs compositions

« Ame de forme trapézoidale permettant d’obtenir un élémerit

de hauteur variable ; I’épaisseur de I'dme peut elle-méme étre
modifiée le long de ’élément.

Poutre simple

Profils reconstitués soudés

Figure 7-10

La reconstitution par soudage permet aussi de fabriquer sur
mesure des poutres adaptées aux contraintes dimensionnelles
particuliéres qui peuvent étre imposées pour certains ouvrages :
hauteur réduite, variation du niveau moyen, formes courbes...
On fabrique également sur le méme principe des éléments a
section en caisson carré, rectangulaire ou autre.

Les cibles sont des éléments qui ont été congus en premier lieu
pour des usages hors du batiment, notamment dans le secteur #
du levage et de la manutenton. Leur utilisation dans les struc-
tures autres que les ponts est relativement récente, mais s’est
développée rapidement, en particulier pour constituer des
structures légéres supportant des verriéres et dans le domaine
des structures métallo-textiles.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Céable6x 7
2 ame en textile

composition du toron :
6+1

Cable 6x 19
4 ame en acier

composition du toron :
9+9+1

Cable clos

Cables

Figure 7-11

Les cables sont des produits tout 4 fait particuliers-parrapport
a ceux énumérés précédemment. Tout d’abord, il ne s’agit plus
de pitces monolithiques mais d’éléments composés 4 pardr de
fils d’acier ; une conséquence immédiate est que le module de
déformation longitudinale est plus faible que celui du matériau
de base et varie sensiblement en fonction de la composition et
du mode de fabrication. En second lieu, leur comportement
structurel se singularise par le fait que les cébles ne présentent
aucune rigidité significative en flexion. Ils ne peuvent donc étre
utilisés que de deux maniéres : soit en tant que tirant pur quand
ils ne sont sourmnis 4 aucune charge transversale (autre que leur
propre poids), soit en tant qu’élément courbe dont la rigidité
vis-a-vis des charges transversales qui lui sont appliquées est
émroitement liée a la géométrie. Le comportement structurel est
typiquement non linéaire du fait de Pimpossibilité de reprendre
des efforts de compression et de l'interaction entre rigidité et
état déformé.

Le composant élémentaire des cables est un fil d’acier, de sec-
ton généralement circulaire et de faible diamétre. Ce fil est
obtenu par tréfilage, opération qui permet une trés haute
résistance - la limite d’élasticité se situe couramment entre 1 500
et 2 000 MPa.

I ’assemblage d’un certain nombre de fils disposés en hélice, en
une ou plusieurs couches, autour d’un fil rectiligne central, per-
met de constituer un toron, qui est le cable le plus simple. On
utilise le plus souvent des torons & 7, 19 ou 37 fils.

On fabrique ensuite des cibles 4 partir de plusieurs torons (sou-
vent 6) également disposés en hélice, en une ou plusieurs cou-
ches autour d’une ime centrale qui peut éue soit métallique,
soit synthétique. Les cdbles multitorons présentent une plus
grande souplesse que les cables monotorons (Fig. 7-11).

Certains cables monotorons sont clos : les deux couches externes
sont constituées de fils dont la section est d’une forme telle qu’ils
semboitent les uns dans les autres pour ne laisser pratiquement

_aucun vide entre eux ; les couches internes sont constituées de

fils 4 section circulaire ou trapézoidale. L’état de surface exté-
rieure du cable est alors trés lisse et, surtout, les fils intérieurs sont
particuli¢remnent bien protégés contre la corrosion.

La protection des cébles contre la corrosion est, d’une maniére
générale, une préoccupation essentielle, s’agissant le plus sou-
vent d’éléments extérieurs qui sont directerment eXposés aux
intempéries et qui remplissent un role majeur dans la structure.
Généralement les fils sont galvanisés 4 chaud. La pénétration
de ’humidité dans les ifterstices entre les fils est empéchée par
un matériau de remplissage approprié. Les cibles peuvent
ensuite &tre peints ou gainés. Les gaines, meétalliques ou en
polyéthyléne, sont normalement injectées.'»

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Pour les utilisations structurales des cables, les propriétés méca-
niques essentielles au calcul sont la section d’acier, la force de
rupture minimale, le module d’élasticité longitudinale et la
masse par unité de longueur.

Ces caractéristiques doivent généralement faire Pobjet d’une
attestation du fabricant, étayée par des essais sur le produit fini.

Les cbles pour usages courants font I'objet d’'une norme fran-
caise d’origine internationale NF ISO 2408 (A 47-200). Ce
document établit une classification des produits en fonction de
compositions types et donne des indications sur leurs caracté-
ristiques physiques.

VIl. 3 — Les moyens d’assemblage en construction
métallique

VIl. 3.1 — Le boulonnage

Le boulonnage constitue le moyen d’assemblage le plus utilisé
en construction métallique du fait de sa facilitt de mise en
ceuvre et des possibilités de réglage qu’il ménage sur site.

Un boulon est un ensemble constitué d’une vis, d’un écrou e,
le cas échéant, d’'une ou deux rondelles (Fig. 7-12).

Diametre | Cotede | Hauteur | Pasdu | Epaisseur | Hauteur | Diamétre
nominal | surplat” _de téte filetage " |de rondelle| décrou** |de rondelle
12 18/22 8 1,75 3 10,8/11 24
16 24/27 10 2,0 3 14,815 30
20 30/32 13 25 4 18/18 37
24 36/41 15 3,0 4 21,5/22 44
30 46/50 19 3.5. 5 25,6127 55
~1,5d/~1,7d| ~0,65d ~-0,9d ~1,85d

* Ia deuxiéme valeur conceme les boulons hr 10-9

. s o mm
** fa deuxiéme valeur concemne les boulons hr Toutes les cotes sont e

Cdraclérisﬁques géomeétriques des boulons

Figure 7-12
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Les vis sont fabriquées a partir de fils_cylindriques, par for-

geage, extrusion ou décolletage. Les filetages peuvent étre obte-
nus soit par usinage (filetages tailiés) soit par laminage (filetages
roulés) (Fig. 7-13). Ce dernier procéde est préférable car il sau-
vegarde le fibrage longitudinal de Pacier des fils. Le profil du
filetage est du type triangulaire 4 pas gros, suivant la codifica-
tion internationale ISO.

Filetage roulé . Filetage tailié

Types de filetage

Figure 7-13

1l convient de distinguer deux familles de boulons, en fonction
du mode de mise en ceuvre quon leur assigne.

- Les boulons normaux, dits aussi ordinaires, sont mis en euvre
avec un serrage simple, non contrdlé ; ils ne sont pas prévus
pour subir une précontrainte, leur aptitude au serrage ne fai-
sant PPobjet d’aucun contrdle en fabrication. 1’ utilisation de
rondelles n’est généralement pas nécessaire. La reprise des
efforts perpendiculaires & 'axe des vis s’effectue par cisaille-
ment direct de celles-ci et pression diamétrale sur I'épaisseur
des piéces. L’existence d'un jeu, indispensable au montage,
entre le diamétre du trou et celui du boulon autorise un glis-
sement de Passemblage au cours de sa mise en charge en

" cisaillement.

Les boulons & serrage contrdlé, dits aussi boulons précon-
traints, sont fabriqués spécifiquement pour garantir une apt-
tude au serrage. Ils sont en priricip'e mis en ceuvre avec
introduction d’un effort de précontrainte obtenu généralement
par contrdle du couple de serrage appliqué ou de la rotation
imposée. Une rondelle au moins est indispensable sous 1’¢le-
ment en rotation (téte de vis ou écrou). La précontrainte per-
met notamment de mobiliser des forces de frotement 2
Pinterface des piéces assemblées et d’obtenir un fonctionne-
ment sans glissement des assemblages, sous des efforts per-
pendiculaires 4 ’axe des vis.

Ces deux familles de boulons sont visées par des normes bien
distinctes, marquant les différences importantes existant entre
leurs caractérstiques et leurs conditions d’emploi.

© GROUFPE MONITEUR, 1997
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Les boulons normaux

Les boulons normaux sont disponibles en 8 classes de

résistance : 4.6, 4.8, 5.6, 5.8, 6.6,6.8, 8.8 et 10.9 5 il faut noter

que la classe 6.6, qui reste utilisable en France, n’a pas été inté-
grée dans la normalisation européenne en vigueur aujourd’hui.

La codification des classes de boulons refléte les contraintes

limites caractéristiques utilisées dans les calculs - le premier

nombre du code est le dixiéme de la limite de rupture et le pro-
duit des deux nombres du code correspond a la limite d’élasti-
cité (contraintes exprimées en daN/mm?).

Exemple :

un boulon 6.8 a une limite d’élasticité de 6 x & = 48 daN/mm’ et

une limite de rupture de 10 x 6 = 60 daN/mm’.

Les boulons normaux sont aujourd’hui définis par des normes

européennes et non plus nationales. On distingue deux types

de normes.

+ Des normes qui fixent les caractéristiques mécaniques 4 res-
pecter et a contrdler, prescrivent les aciers a utiliser, les essais
a effectuer pour attester des caractéristiques mécaniques
requises et définissent le marquage des produits, comportant
le sigle du fabricant et la désignation de 1a classe. Il s’agit des
normes NF EN 20898-1 pour les vis et NF EN 20898-2 pour
les écrous.

* Des normes qui fixent les caractéristiques géométriques des
produits (pour les rondelles, elles incluent aussi la définition
de la dureté qui est la seule caractéristique mécanique exigée).
Le tableau 7-1 récapitule ’ensemble de ces normes, par pro-
duit et par classe.

vis écrous rondelles
classe norme dasse norme classe norme
4.6 EN 24016 | 4sid > M6
4.8 EN 24018 | 5sid sml6 EN 24034
56 EN 24014 T s 100 Hv 1SC 7091
. EN 24017 ouv 140 HV 1SO 7089
5.8° - - -
6.8 - - -
8
8.8 10 EN 24032
EN 24014 - 15O 7089
100 EN 24017 10 EN 24032 200 Hv 1SO 7090
- 12 EN 24033
{*} Les normes de produit CEN et ISO ne visent poas les closses 5.8 et 6.8. Toutelois, 6
condition que les coractéristiques mécaniques soient conformes aux prescriptions de la
remorque 1 norme EN 20898-1, il est possible d'élendre & ces clusses les dimensions et loléronces
définies par les nomes EN 24014, EN 24017 e1 EN 24034,

Tableay 7-1
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Les boulons a serrage contrélé

Les boulons destinés & étre précontrainis ne font pas encore
I'objet d’une codification commune aux pays européens. Ceux-
i conservent des approches divergentes dans ce domaine et,

Vis de ce fait, il convient de distinguer les différents produits pré-
sents sur le marché.

= Les boulons a haute résistance (HR)

Ce sont des boulons 4 serrage contrélé fabriqués conformément
aux normes francaises de référence : NF E 27-701, NF E 27-702
et NE E 27-711. Leur marquage est obligatoirement complété,
par rapport A celui des boulons normaux, par la mention systé-
matique sur les 3 composants des deux lettres HR. Us sont dis-
ponibles en deux classes de qualité : 8.8 et 10.9 (avec la méme
convention de codification que pour les boulons normaux)
(Fig. 7-14).

La norme NF E 27-701 définit les caractéristiques mécaniques
requises pour ces composants ; elle impose une vérification des
performances par lots homogénes de fabrication. Des prescrip-
tions visent les matériaux 3 utiliser, les procédés de fabrication,
le marquage et les conditions de commande, de contrdle et
d’essai.

La norme NT E 27-702 définit un essai spécifique, dit d’apti-
tude 4 Pemploi, qui vise la vérification par lot du comporte-
ment du boulon complet lors de sa mise en précontrainte par
serrage.

La norme NF E 27-711 traite des caracréristiques géométriques
et des tolérances de fabrication des composants des boulons.
Les boulons HR sont systématiquement liveés par ensembles
complets vis—écrous—rondelles sous emballage étanche avec éti-
quetage comportant la référence i la norme NF E 27-711,
I'identification du lot de fabrication et la mention du coefficient
de rendement de couple. Ce coefficient important est déduit
des essais d'aptitude 4 'emploi et permet de relier de fagon fia-
ble I'effort de précontrainte 3 introduire dans le boulon et le
couple de serrage permettant de développer cet effort.

Certains boulons 2 haute résistance bénéficient du marquage
NF : leur conformiité aux normes frangaises de référence est
attestée par I'adhésion de leur fabricant au systéme de contrdle
régi par le Comité particulier de la marque « NF - Boulons a
serrage controlé »,

uLes boulons HV DIN

Ce sont des boulons a serrage contrdlé fabriqués par référence

Ma rmalisé . .
des bolags HR francais  AUX textes normatifs allemands DIN. Ces produits sont mar-

qués HV. Ils sont cités ici dans la mesure ou leur usage est
Figuee 7-14 répandu en France, comme dans d’autres pays européens.
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Néanmoins, ils ne sont pas équivalents aux boulons HR,
notamment du point de vue du comportement lors de I’appli- P
cation d’une précontrainte par serrage. Ils font d’ailleurs I'objet
de speécifications techniques sensiblement moins sévéres que les
boulons HR, ce qui les rapproche davantage des boulons nor-
maux bien qu’ils soient employés avec précontrainte. Leurs
normes de référence sont les suivantes :
+ DIN 6914 : vis 4 téte hexagonale a serrage contrdlé pour cons-
tructions métalliques, 4 surplats série large.
* DIN 6915 : écrous hexagonaux a serrage contrdlé pour cons-- ;
tructions métalliques, a surplats série large.
* DIN 6916 : rondelles rondes pour vis 4 serrage contrdlé pour ;
constructions métalliques.

Des ¢écarts nombreux et importants existent par rapport 4 la
normalisation francaise des boulons HR. Il convient de relever,
en particulier :

* des conventions moins sévéres pour la définition de la limite
d’élasticité et pour 'appréciation des performances vis-a-vis g
de la rupture fragile ;

* Pabsence d’essai de vérification par lot de PPaptitude au serrage
de Pensemble vis—écrou-rondelle,

» une hauteur d’écrou réduite, fixée 4 80 % du diamétre nominal
de la vis au lieu de 90 % dans la normalisation francaise.

Cette derniére différence a pour inconvénient de permettre, de

maniére plus fréquente, la ruine du boulon en traction par arra-

chement des filetages, alors qu’il convient normalement de pri-
vilégier un mode de ruine ductile, par rupture des vis.

Il est donc important, lorsqu’on utilise de tels boulons, de ne

pas leur étendre inconsidérément les pratiques de mise en :
ceuvre institées pour les boulons HR et de se conformer stric-
tement, dans ce domaine, aux prescriptions de leurs fabricants.

VIl. 3.2 — Le soudage

Jaint de continuité - Le soudage s’est considérablement développé dans le domaine

y des structures métalliques et, apres avoir été réservé i I’atelier,
s’envisage désormais de plus en plus facilement sur site. Il reste
néanmoins principalement consacré i la réalisation de piéces
composées comme les profils reconstitués soudés ou a I’adjonc-
tion. aux piéces principales d’accessoires, comme des goussets,
des raidisseurs ou des platines, plutét qu’a Passemblage propre-
ment dit entre ces piéces.

Jointen T

Soudures pleine section Le soudage en construction métallique fait systématiquement

cordons inferpénétrés R L, . . - n
appel 4 un apport extérieur de métal, fondu en méme temps
Fig. 7-15 que le bord des piéces 2 assembler ; cette fusion est toujours

n2 © GROUPE MONITEUR. 1997
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Soudure & clin obtenue par lintermédiaire d*un arc électrique établi entre les
z piéces 4 assembler et le métal d’apport encore solide. Ce métal
constituant I'essentiel du joint est apporté sous forme dun fil
électrode dans les procédés automatiques et semi-automatiques
et sous forme d’une baguette-électrode enrobée pour les pro-
cédés manuels.

Ces différentes formes de produits d’apport font 'objet de nor-
mes spécifiques. Leur analyse détaillée reiéve davantage du
Soudures d'angle domaine du spécialiste en soudage que de celui de la conception
et du calcul de la structure métallique. Dans le choix des pro-
duits d’apport, on s’attache essentiellement, pour ce qui con-
cerne P'aspect résistance, a séleconner un métal déposé au
moins équivalent en nuance au métal de base et présentant les
meilleures caractéristiques possibles en matiére de ductilité.

Jointen T

Figure 7-15

Vil. 3.3 — Autres moyens d’assemblage

L’utilisation de rivets posés 4 chaud reste encore une technique
d’assernblage envisagée dans la normalisation francaise, mais elie
est pratiquement abandonnée de nos jours, sauf pour quelques
opérations particuliéres de réhabilitation d’ouvrages anciens.

La technique des boulons sertis, développée au début des i
années 70, est utilisée de maniére épisodique, en alternative aux |
boulons précontraints. La vis ne comporte pas de filetage pro-
prement dit mais des gorges de sertissage, sur lesquelles vient
s’écraser, lors de la pose, une bague en acier malléable. Cette
vis est de plus prolongée par un appendice de traction muni de
gorges d’accrochage ; une gorge de rupture calibrée sépare vis
proprement dite et appendice de traction (Fig. 7-16). Une fois
la vis installée dans Passemblage avec sa bague, un outil de pose
spécifique permet d’exercer simultanément une traction sur
Pappendice et une compression sur la bague. L’appendice se
sépare de la vis par rupture de la gorge calibrée au moment
précis ot I'effort de traction atteint la valeur de la précontrainte
recherchée et alors que le sertissage de la bague est complet et
empéche donc toute. relaxation de cet effort dans la vis. Comme
un rivet 4 chaud, le boulon serti, aprés pose, ne peut éue
démonté sans destruction ; toutefois, dans la derniére évolution '
du produit, la téte et la bague comportent des embases hexa-
gonales qui désormais permettent une dépose a Paide de clés
usuelles. L’avantage de ce procédé réside essentiellement dans
Ia fiabilité qu’il permet de donner 4 la mise en précontrainte ;
celle—ci n’est plus tributaire d’'une mesure effectuée lors de la
mise en ceuvre mais ne dépend que de la qualité du calibrage
de la gorge de rupture. ’
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Gorges
de sertissage

~— Gorge de rupture

Gorges
d'accrochage

Boulon serti

Figure 717

Les performances atteintes par ces produits sont équivalentes
a celles des boulons 4 serrage contrdlé. A ce jour, les boulons
sertis ne font pas I'objet d’une normalisation spécifique et sont
simplement visés par un cahier des charges particulier établi par
leur fabricant.

Vil. 4 — Principales données numériques pour les calculs

On trouvera en annexe & cet ouvrage, un récapitulatif des prin-

cipales données numériques utiles pour les calculs de dimen-

sionnement des structures métalliques. II sagit :

+ des valéurs de calcul des propriétés mécaniques de base de
I'acier (Annexe 1) ;

« des caractéristiques mécaniques essentielles d’'une sélection de
produits sidérurgiques d’usage trés courant (IPEA, IPE, HEA,
HEB, corniéres, profils creux) (Annexe 2) ;

VIl. 5 — Sélection récapitulative de normes de produits
pour la construction métallique

Les normes de produits concernant directement ou indirecte-
ment la construction meétallique sont particuliérement nom-
breuses. Beaucoup sont d’ailleurs communes & d’autres
secteurs importants, notamment la construction mécanique. On
trouvera a I’Annexe 3 une sélection de ces normes.
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Les textes de conception et de calcul des structures métalliques
ont longtemps laissé 'analyse des structures hors de toute codifi-
cation. Implicitement, il était considéré que cette question ne rele-
vait que de la résistance des matériaux. Le fait est que la
détermination des sollicitatons dans une ossature courante par
une analyse élastique classique au premier ordre, telle qu’elle reste
aujourd’hui encore trés dominante dans la pratique, ne nécessite
pas un cadre d’hypothéses explicitées dans les régles de calcul.

1l en va tout difféeremment quand on envisage de recourir & une
analyse en plasticité de la structure : une telle approche repose
nécessairement, en pratique, sur un ensembile de simplifications
et de conventions qui entrent dans le champ des codes de cal-
cul. De plus, cette ouverture 4 la plasticité conduit générale-
ment 4 des structures plus déformables, pour lesquelles il
convient d’examiner avec attention Pinfluence sur Péquilibre
final des déplacements et des imperfections globales.

Pour ces raisons, alors que les Régles CM 66 ne comportent
aucune mention relative 4 Panalyse des structures, ’Additf 80
puis I’Eurocode 3 ont consacré a cette question des développe-
ments de plus en plus importants. On peut noter que les pres-
criptions correspondantes n’ont pas une portée vraimeént
générale et ne sont en fait bien adaptées qu’au cas des ossatures
planes constituées d’un assemblage hyperstatique de poutres et
de poteaux ; dans la mesure ol ce type de configuration est trés
majoritaire, en construction métallique, cela n’entache pas gra-
vement Pintérét des régles en question.

Viill. 1 — Régles CM 66

Vill. 1.1 — Analyse élasiiqué au premier ordre

La procédure usuelle d’analyse d’une structure mérallique
s’effectue dans le cadre des hypothéses classiques du calcul €las-
tique linéaire dit au premier ordre : '
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« le comportement du matériau est supposé indéfiniment élas-
tique linéaire,

* les déplacements de la structure, sous les chargements qui lui
sont appliqués, sont supposés négligeables par rapport aux
dimensions géométriques.

Les caractérnistiques du comportement de la structure sont donc
établies une fois pour toutes, n’étant, par hypothése, modifiées
ni par le niveau de sollicitations atteint dans les composants ni
par les modifications de géométrie que ces sollicitations impli-
quent. Les effets des combinaisons pondérées des différentes
charges appliquées peuvent ainsi &tre obtenus par simples
superpositions linéaires des effets des cas élémentaires.
Le respect du modéle de comportement du matériau est assuré
sans difficulté par la vérification des critéres de résistance des
sections : par un ajustement approprié du dimensionnement,
les sollicitations sont maintenues dans les limites du comporte-
ment élastique des éléments constituant la structure.
Le fait de négliger les déplacements de la structure dans la défi-
nition de son état d’équilibre n’est en revanche qu’une
approximation ; sa validité ne peut étre absolue et est affaire
d’appréciation. Les dispositions réglementaires, de ce point de
vue, visent 3 mettre en place des critéres pratiques permettant
d’éviter que cette approximation n’entame de maniére sensible
la sécurité des structures.

VIil. 1.2 — Effets du second ordre et chargement critique

On suppose, dans ce qui suit, que le matériau posséde un com-
portement idéal indéfiniment élasdque. On fait donc abstrac-
tion des effets sur I’équilibre des structures et de leurs éléments,
des plastfications et des hétérogénéités de caractéristiques ren-
contrées dans les piéces réelles.

La manifestation premiére et €élémentaire des effets du second
ordre est le phénoméne de flambement des piéces comprimées.
Une illustration trés simple peut en étre donnée en comparant
le comportement d’une barre idéalement rectiligne articulée a
ses deux extrémités, soumise 4 une compression axiale comme
seule action extérieure, et celui de la méme barre supposée pré-
senter une courbure préalable au chargement (Fig. 8-1).
Dans le premier cas, la sollicitation dans la barre se réduit 4 un
effort normal constant, égal a la force extérieure appliquée, et
P’équilibre est obtenu sans aucune déformation latérale. Dans le
second cas, le défaut de rectitude provoque dans chaque section
I’apparition d’un moment de flexion additionnel, égal au pro-
duit de la force extérieure par I’excentricité de la ligne moyenne
de la barre par rapport a la droite joignant ses extrémités;

116 .
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Barre idéalement Barre avec une
rectiligne courbure initiale

Effets du second ordre dans une barre biarticulée

Figure 8-1

Péquilibre vis-a-vis de la force extérieure de compression passe
donc par une amplification de la courbure initiale. La consé-
quence pratique immédiate est que la ruine des barres compri-
mées intervient systématiquement par cumul de 'effort normal
et des effets du second ordre et non par atteinte de la capacité
de 1a section a Peffort normal.

L’analyse mathématique de I’équilibre d’une barre comprimée
biarticulée de longueur £ et d’inertie I, permet de mettre en évi-
dence un niveau de chargement pamcuher tel que ’équilibre
au second ordre n’est plus p0551b1e, quelle que soit la rectitude
initiale ; c’est la charge critique d’Euler :

w2El

&2

ou E est le module de déformation longitudinale du matériau.
Lorsque la charge appliquée atteint cette valeur, la barre n’offre
plus de rigidité vis-a-vis de la déformaton latérale. Dans le cas
d’une barre idéale parfaitement rectiligne, on se trouve en pré-
sence d’une bifurcation d’équilibre : la déformation peut soit
rester nulle soit &tre indéterminée. Dans le cas d’'une barre pré-
sentant une courbure, due soit 4 un défaut de rectitude inidal
soit 4 Peffet de charges transversales ou de moments extrémités
concomitant 4 Peffort de compression soit au cumul de ces deux

N =
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facteurs, il s’agit d’'une divergence d’équilibre, le mécanisme__
d’amplification par la compression de la déformation latérale
initiale n’ayant plus de convergence (Fig. 8-2).

2 El Bifurcation

Divergence

€ 3

Bifurcation et divergence d'équilibre d'vne barre biarticulée

Figure 82

Restant dans le cadre de la recherche de I’gquilibre théorique
d’une barre idéale, on peut noter que la perte de toute rigidité
vis-a-vis d’une déformation latérale est en fait obtenue non pas
pour une seule valeur mais pour une série de valeurs critiques
de I’effort normal de compression. A chacune de celles-ci est
associé un mode spécifique de déformation latérale de ia barre,
correspondant 4 un flambement suivant un nombre croissant
de demi-ondes (Fig. 8-3).
L’évolution de la déformation latérale a I’équilibre d’une barre
+ présentant une courbure initiale, 2 mesure que I’effort de com-
pression qui lui est appliqué augmente et se rapproche de la
premiére charge critique, met en évidence le fait que les effets
de second ordre engendrés dans une barre-par la compression
peuvent s’interpréter comme une altération progressive de la
rigidité de cette barre.
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En généralisant cette notion a I’échelle d’une structure, on con-
¢oit que les pertes de rigidité des différents éléments qui se trou-
vent comprimés sous un chargement donné, se traduisent
globalement, pour la structure, par une amplification des défor-
mations qui peut devenir significative et doit alors étre explici-
tement prise en compte. C’est précisément ’objet des analyses
dites au second ordre que de tenir compte de ce comportement
non linéaire. Généralement, ce type de calcul, effectué a Paide
de logiciels informatiques, procéde par itérations successives

pour déterminer I’état de la structure pour lequel s’érablit un ’

équilibre suffisamment précis entre la distribution des sollicita-
tons dans les éléments et ’ensemble des actions extérieures
appliquées a cette structure considérée dans son état déformé
(Fig. 8-4).

Toujours pour une structure considérée globalement, il est éga-
lement possible de définir des niveaux de chargement critique,
au sens eulérien, pour lequel Péquilibre au second ordre ne peut
plus étre obtenu : 'amplification des déformations provoquées
par les compressions n’a plus de convergence. Comme pour la
barre individuelle, a chaque chargement critique est associé le
mode de déformation spécifique vis-d-vis duquel la rigidité de
la structure est nulle.

Sur le plan pratique, la plupart des logiciels généraux de calcul
de structures permettent la détermination directe des charge-
ments critiques : pour une combinaison déterminée d’actions,
un algorithme procéde i la recherche d’une série de coefficients
dont chacun permet, lorsqu’il est appliqué a I’ensemble des
composantes du chargement, d’obtenir un état critique particu-
lier de la structure, caractérisé par un mode de déformation spé-
cifique. L’ensemble composé d’un coefficient et du mode de
déformation qui lui est associé, est couramment appelé mode
de flambement ; le coefficient représente I’éloignement de I’état
critique et I’allure déformée associée est désignée comme défor-
mée modale.

1l appartient généralement a Putilisateur de fixer le nombre de
modes de flambement dont il souhaite la détermination, sachant
que seuls ceux correspondant aux valeurs les plus faibles des
coefficients d’éloignement d’éta¢ criique présentent un intérét
pratique. ) o

Pour la plupart des structures courantes, les modes de flambe-
ment correspondent tout simplement au flambement d’un ou
plusieurs éléments constitutifs, considérés isolément avec des
conditions appropriées de liaison aux extrémités. Suivant les
cas, ces modes peuvent avoir un caractére purement local ou
au contraire mettre en jeu une déformation d’ensemble de la
structure ou d’une sous-structure. Les coefficients d’éloigne-
ment critique peuvent alors souvent étre déterminés manuelle-
ment (Fig. 8-5).
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o Pour des structures particuliéres, les modes de flambement
peuvent au contraire correspondre 4 une interaction complexe
des pertes de rigidité intéressant plusieurs éléments comprimés

différents et mutuellement encastrés (Fig. 8-6 et Fig. 8-7).

Flambement d'ensemble d'une structure en arc

Figure 86
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Flambement d'ensemble pour des poteaux diversement
maintenus par les traverses )

Figure 87

pour une combinaison donnée

D’une’ maniére générale,
d’actons, I’éloignement d’état critique correspondant au pre-
mier mode de flambement d’ensemble d’une structure ou d’une
sous-structure peut étre considéré comme un critére pertinent
d’appréciation de la sensibilité de cette strocture ou sous-struc-
ture aux effets du second ordre sous cette combinaison

d’actions.

1997
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Vvill. 1.3 — Prescriptions—des-Régles CM 66

Structures stabilisées
par un contreventement

cvt

.

—

Structure triangulée

| | N

Structures a nocuds fixes

Figure 8-8

Structures
. & noeuds déplagables

Figure 89

Comme cela a été indiqué en introduction a ce chapitre, les
Régles CM 66 ne comportent pas de prescriptions visant de
maniére spécifique les modalités de 1'analyse de structure.

Ce n'est qu’au stade de la vérification de la stabilité des poteaux
que P’on se trouve amené 2 distinguer deux types de structures :

- les structures a neeuds fixes, c’est-a-dire celles dont 1a stabilité
latérale est assurée « extérieurement » par une autre structure
ou « intérieurement » par une triangulation, mettant en jeu des
rigidités d’effort normal ;

« les structures 4 nceuds déplagables, c’est-a-dire celles dont la
stabilité latérale repose sur la mise en jeu des rigidités de
flexion de leurs éléments et de leurs assemblages.

En toute rigueur, il ne s’agit la que de deux cas limites enue
lesquels il est possible d’imaginer des configurations intermé-
diaires. Sur le plan pratique néanmoins, peu de difficultés sont
rencontrées pour situer clairement les ossatures dans 'une ou
autre des deux catégories ainsi définies (Fig. 8-8 et Fig. 8-9).

Dans Pesprit des Régles CM 66, le comporternent des structu-
res courantes 3 nceuds déplagables reste valablement analysé
par un calcul élastique au premier ordre dés lors que :

« les déplacements latéraux restent cantonnés dans des limites
raisonnables (commentaire de I'articie 3,90 recommandant de
borner les déplacements en téte des poteaux au 1 /200° de leur
hauteur); -

+ la stabilité des poteaux est établie en considérant leur longueur
de flambement tenant compte du caractére déplagable des
nceuds.

La formulation de amplification des contraintes, utilisée pour
démontrer cette stabilité, a précisément été établie pour repré-
senter les effets du second ordre aussi bien 4 P’échelon local
d’une baire considérée isolément qu’a I’échelle de la structure
dans le cas de nceuds déplagables. En conséquence, tant quily
a cohérence entre les hypothéses retenues pour évaluer les lon-
gueurs de flambement et le comportement de la structure, cette
méthodologie couvre effectivement valablement les risques liés
aux effets du second ordre. Des difficultés apparaissent quand
on se trouve aux limites de validité du concept de longueur de
flambement, notamment lorsqu™une ossature a neeuds déplaca-
bles sert a'stabiliser des éléments comprimeés qui ne lui sont pas
véritablement intégrés ou qui présentent des conditions de
linisons hétérogénes par rapport aux autres éléments compri-
més.
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Vill. 2 — Eurocode 3

L’Eurocode 3 traite de maniére beaucoup plus lourde que les
Régles CM 66, la question de I'analyse des structures. It s’agit
d’une part de donner au calcul plastique des structures le cadre
d’hypothéses qui lui est indispensable et d’autre part d’instituer
une pratique de dimensionnement trés différente de celle suivie

jusqu’ici en France, caractérisée par une coupure trés marquée

entre deux étapes : la premiére consacrée a I'analyse de la struc-
ture proprement dite dont le but est de déterminer les sollicita-
tions dans les ¢léments en y incluant tous les effets impliquant
la structure dans son fonctionnement d’ensemble.; la seconde
ayant pour objectif la justification du dimensionnement vis-a-
vis des sollicitations déduites de la premiére étape, seuls les
effets de second ordre a caractére purement local restant a con-
sidérer 4 ce stade. Sauf exception, dans cette deuxiéme étape,
les longueurs de flambement prises en compte sont celles pro-
pres aux systémes a nceuds fixes.

VIHI. 2.1 — Classification des structures

I’organisation des prescriptions de ’Eurocode 3 en matiére

d’analyse de structure passe par une distinction entre :

« les ossatures souples pour lesquelles des dispositions doivent
impérativement &tre prises pour tenir compte des effets de
second ordre,

« les ossatures rigides qui, au contraire, peuvent valablement
étre analysées par un calcul au premier ordre.

Dans la mesure ol la sensibilit¢ aux effets du second ordre
dépend non seulement de la rigidité de la structure mais aussi
de 'importance du chargement vertical qu’elle subit, le classe-
ment d’une ossature donnée dans 'une de ces deux catégories
est en principe 4 examiner pour chaque combinaison pondérée
des actions.
L’Eurocode 3 fixe, comme seuil de prise en compte des effets
du second ordre, la valeur 0,10 du rapport ente V, la résul-
tante verticale des actions pondérées appliquées et V_ la valeur
critique de la charge verticale obtenue par amplification de ce
chargement pondéré (ce rapport est donc I'inverse du coeffi-
cient d’éloignement critique pour le chargement pondéré
considéré, tel que défini précédemment). Autrement dit, une
structure doit étre considérée comme souple vis-d-vis d’un
chargement donné si : -

Vsa/V,>0,1
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—___Dans le cas des ossatures planes étagées, composées de poutres

et de poteaux encasués, ce critére €st a évaluer pour chaque
étage (Fig. 8-10) ; il peut étre remplacé par Pinégalité :

Vs 0
54 50,1 EC3 5.2.5.2(4)
HSd -h
ou Vg, et Hy, sont les résultantes verticale et horizontale des
actions appliquées 4 la structure, évaluées au niveau supérieur
de l’étage considéré,
5 est la déformation horizontale relative entre les niveaux supé-
rieur et inférieur de I’étage considére,

h est 1a hauteur de I’étage considére.

|
ol /

T

Paramétres pour l'évaluation des effets du second ordre
propres a un étage

Figure 8-10

Une troisieme catégorie de structures est envisagée par I'Euro-
code 3 : les structures contreventées. Il s’agit de structures dont
la stabilité latérale est assurée par un systéme de contreventement
qui leur est extérieur et est suffisamment rigide pour que Fon
puisse considérer qu’il équilibre ’ensemble des actions horizon-
tales. Le réglement stipule que pour que cetie condition puisse
&tre jugée comme satisfaite, la présence du systéme de contre-
ventement doit réduire d’au moins 80% les déplacements latéraux
de Possature qu’il stabilise (Fig. 8-11). aslEEs ok g o)

rigides.
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Figure 8-11

VIIl. 2.2 — Imperfections globales des structures

De maniére systématique, il convient de prendre en compte
I’effet d’imperfections globales dans le calcul des ossatures.
Cette prescription touche les structures en tant que systéme
autostable et, éventuellement, en tant que systétme de contre-
ventement. Il s’agit de prendre en considération :

« des faux-aplombs des poteaux inclus dans ces structures
(Fig. 8-12),

» des faux-aplombs des poteaux stabilisés par ces structures
(Fig. 8-13),

- des défauts géoméiriques des éléments comprimeés stabilisés
par ces structures (Fig. 8-14).

Dans tous les cas, ces imperfections se traduisent par des effets
d’instabilité qui peuvent étre pris en compte soit directement
par une analyse au second ordre de la structure modélisée avec
son défaut d’ensemble soit par le biais de forces horizontales
équivalentes dans le cas ou I'analyse reste au premier ordre.
Les régles fournissent Pamplitude de ces défauts en la modulant .
en fonction du nombre d’éléments concernés : plus ce nombre
est élevé plus la valeur moyenne du défaut d’ensemble de calcul
peut étre réduite (Fig. 8-15 et 8-16).

Les imperfections individuelles des éléments de la structure
n’ont pas 4 étre prises en compte au stade de I'analysc globale.

5
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Faux aplomb des poteaux de la structure
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Figure 812
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Faux aplomb des poteaux stabilisés
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Défaut géométrique des éléments stabilisés
Figue 8-14
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Une exception est toutefois faite, dans les ossatures souples,
pour les éléments fortement élancés dont la rigidité influe sur
le comportement global par le biais d’encastrements d’extré-
mité. EC3-5.2.4.2(4)
Les régles fixent pour cela un seuil d’élancement réduit, égal a :

0,5[Af;/Ngq]0?

ce qui correspond a un éloignement d’état critique d’élémen
égal a 4 - :

Ncr/NSd =4

Dans les formules indiquées, I’élancement réduit ou la charge
critique sont calculés sur la base d’une longueur de flambement
prise égale a la longueur d’épure de I’élément.

Défaut géométrique Forces équivalentes
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n_ = nombre de poteaux régnant sur toute la hauteur et supportant au
moins 50 % de la compression moyenne par poteau.
n, = nombre d’étages intéressant tous les poteaux inclus dans n_.

1 1 1 1
= —. ’ LN ’ = <
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{mperfections globales des ossatures

Figure 815
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Défaut géamétrique Forces équivalentes
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n, = nombre d’éléments comprimés maintenus par le systeme.

comprimés et aux charges extérieures.

L ; 1
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L
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Bq = fleche du systéme de contreventement due aux charges de stabilisation des éléments

« pour la stabilisation d’un élément isolé
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« pour la stabilisation de plusieurs éléments
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Figure B-16
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Lbr}sﬂdﬂ’i’ existe des éléments pour lesquels le seuil fixé est
dépassé, I'analyse globale est obligatoirement effectuée au
second ordre et la modélisation de la structure doit inclure un
défaut de rectitude de ces éléments. Ce défaut est celui pris en
compte, d’'une maniére générale, pour justifier la stabilité au
flambement des pi¢ces comprimées et est défini dans les clauses
consacrées a ce sujet.

Il faut noter que la compression N, est un résultat de ’analyse
globale ; le critére donné ne peut donc étre vérifié avec précision.
qu’a posteriori, ce qui peut conduire a reprendre ’analyse glo-
bale si des élancements excessifs n’ont pas été détectés initiale-
ment.

Vill. 2. 3 — Recours au calcul plastique

L’Eurocode 3 ouvre la possibilité de recourir 4 une analyse plas-
tique des structures, sous réserve du respect de conditions res-
trictives portant sur le matériau, les sections et les assernblages.
Les modalités d’une telle analyse font également I’objet de
prescriptions particuliéres.

Comportement du matériau

Dans le cadre du calcul plastique des structures, au moins deux
phases sont distinguées dans le comportement de 1’acier: la
premiére correspond au calcul élastique usuel et est caractérisée
par le module de déformation longitudinale E liant contraintes
et déformations ; la seconde correspond 4 des déformations
irréversibles de grande ampleur enregistrées sous une contrainte
pratiquement constante, de 'ordre de la limite d’¢lasticité.

Dans cet esprit, plusieurs modéles de ce comportement peuvent
étre adoptés en pratique. EG

K Cadet

« Comportement rigide parfaitement plastique : seule les défor-
mations plastiques sont prises en compte et elles interviennent
sous contrainte constante, égale 4 la limite d’élasticité ;

« Comportement élastique parfaitement plastique : les déforma-
tions plastiques interviennent aprés une phase de déforma-
tions élastiques et s’effectuent sous contrainte constante, égale
3 la limite d’&lasticité ; '

« Comportement élastique-plastique avec écrouissage: la
phase de déformations é&lastiques est suivie par des déforma-
tions plastiques qui sont enregistrées sous contrainte faible-
mernt croissante, correspondant 4 un module résiduel égal au
1/10 000° du module d’élasticité E.
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Plastification des sections

7

Mécanisme de ruine
plastique

Figure 8-18

La conséquence premiére du comportement plastique de I’acier
est la mobilisation de la résistance plastique des sections, au-
dela de la simple résistance élastique. Les capacités plastiques
correspondent 4 des distributions de contraintes « en blocs »
dans la section, égales a la limite d’élasticité (Fig. 8-17).

J Wel-fy ) WP"‘Y
4 '
i f
" u
S h
ATw,
h N
N M
— o M
A Wy _ﬂé Y I
Résistance élastique Résistance plastique
Figure 8-17

De plus, ’étendue importante du palier de plasticité offert par
’acier permet d’envisager, pour les structures hyperstatiques,
apres Patteinte de la capacité plastique d’une premiére section
et grace 4 un accroissement des déformations plastiques dont
celle-ci est le siége, la mobilisation de la résistance plastique
d’une section supplémentaire pour équilibrer un accroissement
du chargement; ce processus peut éme poursuivi jusqu’a
formation d’un mécanisme. par plastification d’un nombre
suffisant de sections (Fig. 8-18).

Une simplification importante des calculs de structures en plast-
cité est apportée par le concept de rotule plastique. Les déforma-
tons élastiques lorsqu’elles sont prises en compte, sont établics en
étendant artificiellement le comportement purement élastique de
Pacier jusqu’a la saturation plaSUque de la section : il y a passage
brutal de la pleine rigidité élastique au comportement plastique.
Du méme coup, les déformations plastiques sont strictement loca-
lisées au droit des sections subissant des sollicitations égales 3 leur
capacité plastique (Fig. 8-19). K DOMMTT)
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Concept de rotule plastique

Figure 8-19
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Deux types d’analyse plastique sont prévus par I’'Eurocode 3 :

+ analyse rigide-plastique, c’est-d-dire une analyse limite par
mécanisme de ruine plastique dans laquelle les déformatnions
¢lastiques des éléments sont négligées et les déformations plas-
tiques concentrées au droit de rotules plastiques (Fig. 8-20) ;

|

pt

Modes d‘analyse pl;;rique EC35.2.1.4. J |
|

ol

pl

Analyse rigide-plastique
Figure 8-20

» Panalyse élastique-plastique, c’est-d-dire la déterminatdon de
équilibre de la structure 2 Pissue d’une incrémentation pas a
pas du chargement, permettant d’installer progressivement
des sections plastfiées dans les éléments les plus sollicités ; il
est permis par le réglement deffectuer cette incrémentation
en appliquant un facteur de charge unique a I semble des
‘composantes du chargement. B

L’analyse élastique-plastique est la seule 4 permettre la prise en
compte des effets du second ordre (Fig. 8-21).

L’analyse é&lastique-plastique se subdivise en analyse élasto-
plastique si I'on tient compte des plastfications partielles pro-
gressives qui s’installent le long des ¢léments dans les zones de
sollicitations maximales, et analyse é&lastique-parfaitement plas-
tique dans le cas de Putilisation du modéle.simplifi¢ de rotule
plastique. '

-
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Analyse élastique-plastique
Figure 821

Choix entre analyse plastique et analyse élastique

Diverses conditions doivent étre respectées pour que ’analyse
plastique soit envisageable.

« I’acier doit avoir une limite de rupture supéricure d’au moins
20% a la limite d’élasticité, un allongement 4 rupture d’au
moins 15% et une déformation plastique ultime supérieure 4
20 fois la déformation élastique ; tous les aciers usuels de cons-
truction métallique satisfont ces conditions sans difficulté :

F,/F,> 1,2 A%>15% €,>20-¢, -EC3

« Les secdons wansversales des éléments au droit et dans le voisi-
nage des rotules plastiques doivent étre de Classe 1 de fagon 2
pouvoir développer, sans risque de voilement local, les déforma-
tions plastiques. attendues, tout en équilibrant les sollicitations
correspondant & leur capacité plastique. G3e8us

» Les assemblages au droit et dans le voisinage des rotules plas-
tiques doivent présenter une capacité de déformation équiva-
lente a celle de I’élément attaché ou, a défaut, présenter une
capacité résistante supérieure d’au moins 20% par rapport 4
celle de cet élement. E ey

e et B

« Les trongons affectés par les plastifications doivent comporter un
maintien latéral contre le déversement i la fois au droit et de part
et d’autre de leurs sections plastifiées.
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De plus, indépendamment de ces conditions codifiées, 'analyse
plastique ne présente de véritable intérét pratiqué que dans la
mesure ol la structure concernée présente un degré d’hypers-
taticité important, ou les éléments affectés par les plastifications
peuvent étre mis a4 I’abri assez facilement de tout risque de
déversement et ol les critéres d’état limite de service et de sta-
bilité des éléments ne sont pas déterminants par rapport aux
critéres de résistance des sections.

Peu d’ossatures courantes réunissent ces différentes caractéris-
tiques et, de ce fait, le calcul en élasticité est le plus souvent
suffisant pour les optimiser, notamment quand elles sont cons-
ttuées d’éléments en I qui, par la géométrie de leur section
transversale, offrent d&ja en élasticité un trés bon rendement en
flexion.

Pour cette raison, les prescriptions réglementaires propres aux
analyses plastiques ne sont pas davantage détaillées dans ce qui
suit, en dehors du canevas récapitulatif du paragraphe VIII. 2. 5.
11 convient de préciser que le fait d’utliser une analyse pure-
ment élastique de la structure ne fait pas obstacle, dans le cadre
de I’Eurocode 3, 4 'exploitation des capacités plastiques des
sections, celles-ci pouvant, comme mentionné précédemment,
étre adoptées, par simplification, comme seuils du comporte-

ment plastique . ﬁﬁ?}»m

Il est méme possible de procéder, aprés une analyse élastique
au premier ordre, 4 une redistribution de 15% des moments de
pointe. :

Vill. 2.4 — Prise en compte indirecte des effets du second ordre
en élasticité

Les effets du second ordre peuvent étre évalués, en élasticité,
sans avoir 4 effectuer une analyse non linéaire, sous réserve que
Péloignement de I’état crmque de la structure respecte la
condition :

VeurVo<025 ou 2 D<ons  EAEBENE

Sd ”

La prise en compte indirecte des effets du second ordre s’effec-
tue alors par le biais d’une amplification des « moments de
déformation latérale ». On désigne sous cette appellation les
moments développés dans la structure par les actions qui géné-
rent une déformation latérale d’ensemble (Fig. 8-22). Une telle
déformation latérale d’ensemble peut correspondre :

« 4 une structure quelconque soumise 4 des actions horizontales,

© GROUPE MONITEUR,
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Structures soumises a déformation latérale

Figure 8-22
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* 4 une structure symétrique soumise 3 des charges dissymétri- .

:
|

ques,

* 4 une structure dissymétrique soumise 4 un chargement symé-
trique,

« 4 une combinaison quelconque des facteurs précédents.

Fréquemment, la part des moments sollicitants, dans une ossa-
ture soumise & une combinaison pondérée d’actions, qui doit
&we amplifiée au titre du second ordre ne peut étre déterminée
de maniére immeédiate. Elle peut alors étre isolée en procédant
a deux calculs :

*I’ensemble des charges composant la combinaison d’actions
pondérée est appliqué 4 la structure artificiellement bloquée
horizontalement a chaque niveau ; les moments ainsi obtenus
se développent sans déformation latérale et ne nécessitent
aucune modificaton ;

« la structure est ensuite soumise au jeu de réactions horizonta-
les fictives apparues a étape précédente, ce qui permet de
rétablir 1a déformation latérale normale ; les moments obtenus
lors de cette deuxiéme érape sont ceux qui doivent étre ampli-
fiés au titre des effets du second ordre (Fig. 8-23).

{
IEEENNERENERR

— :1<—R2 —>R2

IEEREEREERER!

— q-— R, —R,

Calcul Calcul des moments
avec blocage latéral de déformation latérale

.
O 1

_— — ( V. '1) R2
! "V

—_— — (

1) Ry

Ve
1

de

1- W

Churgemenf incluant Famplification
des moments de déformation latérale

Figure 8-23
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Le coefficient d’amplification 4 appliquer s’exprime en fonction
de ’éloignement de I’état critique de la structure pour la com-
binaison pondérée considérée :

1/(1 -Vsa/V) EC3 5.2.6.2:(3)
qui peut étre remplacé dans le cas d’ossatures planes étagées
poutres-poteaux par le facteur :

1 B}
Vsq:d EC3 5.2:6:2:(8)

AL B

HSd'h

Sans condition sur I'¢loignement d’état critique, les effets du

second ordre peuvent aussi étre forfaitairement pris en compte - 3§

par une amplification de 20% des moments de déformation
latérale. Cetre procédure impose, au stade de la vérification de
la stabilité des éléments comprimés, que soient prises en compte
les longueurs de flambement des systémes 4 nceuds déplagables,
contrairement aux autres méthodes qui permettent de retenir
une hypothése de nceuds fixes. EC3: 3).

138 .

@ GROUPE MONITEUR, 1997




Vil§ « Analyse des structures

VIIl. 2.5 — Canevas général de l‘analyse des structures

ANALYSE GLOBALE ELASTIQUE
relation linéaire constante
contrainte-déformation

EC35.2.1.3(1) et (2)

Présence d’un contreventement
réduisant d’an moins 80 % les
déplacements horizontaux.

b lecy ¥42)

Ossatures
contreventées

Ossatures rigides Ossatures souples

out

Y
V—s" <0,25

er

Analyse au Premier Ordrel __ __ Analyse au Second Ordre . __

c— — - r - -

| - imperfectons globales = forces équivalentes | [- imperfecdons = défauts géométriques

! .
NGADZ L I)ERT SRS
l ~ déplacements Iféés our Féquilibre I | - équilibre de la structure a I'éta

______ A

amplification des moments
de déformation latérale

par

1
_Vsa ou.1 par 1,2

1 e
Ve E

pour vérifier

la stabilité nceuds fixes . neeuds déplagables
individuelle AT i BEISE @;g

des éléments

Vsg- 8
Hyy R

L V.
Nota : Pour les ossatures planes étagées poutres-p x, le rapport V‘f <

Figure 8-24

peut étre remplacé par
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ANALYSE GLOBALE PLASTIQUE
Conditions générales
acier EC3 3222
secrions plastifiées EC3 5.3.3
maintien des rotules EC3 5.2.1.4(3)

Présence d’un contreventement
réduisant d’au moins 80 % les
——<— déplacements horizontaux.

EC3 5.2.5.3(1) et (2)

Ossatures Ossatures

S Ossatures souples
contreventées rigides

EC3.5.2.5.2(3)

Dérogations limitées E(
EC35.2.5.3(3) a) ossatures ayant 2 niveaux au plus
b) ossatures avec bases des poteaux  oui <
encastrées et restrictions sur
la plastification des poteaux

non
- — _~____Analyse au Premier Ordre _ __ - - — - Analyse au Second Ordre _ __
I E(astique Plastique Rigide Plastique | | E‘lasrique Plastique
(avec limiwations d'élancement pour [~ imperfections = défauts géométriques

les poteaux plastifiés EC3 5.2.7(3)) |
— imperfections globales = forces équivalentes
EC3 5.2.43(6) ¢t (7" |

'ECG3-5.24.2(4) et 5.2.43({)1
- équilibre de la structure a P’état déformé

L~ déplacements négligés pour lequitbre T T T T -
ram;liﬁau'on de toutes
| les sollicitations par |
! {
VI 1 i
I pes s _ !
Lo— Vr T4
longueurs de flambement noeuds fixes EG (1Y)
pour vérifier la stabilitt  ~  ou longueurs d'épure pour les . nceuds fixes
individuelle des éléments poteaux plastifiés ECEREIAYL: {EC3 5.2.6.3(5)x

e dépassement, dans une section, du moment résistant élastique impose d’y considérer une articulation)
P > P y

peut Erre remplacé par Vsa-
H.Yd h

VSJ

Nota : » Pour les ossatures étagées poutres-poteaux, ‘:, sauf en cas d’analyse
rigide plastique des ossatures souples ECESBHR R
« Le DAN frangais exclut Panalyse rigide plastique des ossatures souples

Figure 8-25 %‘
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Les critéres d’état limite de service revétent, en construction
métallique, une importance toute particuliére : ils sont trés fré-
quemment déterminants par rapport 4 la résistance aux états
limites ultimes et conditionnent alors directement le dimension-
nement des structures. Les enjeux liés 4 ces critéres peuvent de
plus &wre particuliérement lourds en termes d’exploitation du
batment, notamment dans le domaine industriel.

Dans ce contexte, 'Eurocode 3 apporte une amélioration sen-
sible de la codification purement natonale, puisqu’il consacre
aux états limites de service un chapitre & part entiére, 1a ot les
Régles CM 66 ne fournissent que quelques indications limitées.
Pour cette raison, les informations qui suivent sont essentielle-
ment fondées sur les prescriptions de I’Eurocode 3.

iX. 1 — Définitions et Bases des vérifications

Les vérifications d’états limites de service consistent 4 s’assurer
que Pétat de la structure, lorsqu’elle est soumise & certaines
combinaisons d’actions, respecte les limites imposées par les
critéres d’exploitation. Ces critéres peuvent viser soit des défor-
mations ou des fléches soit des vibrations. Dans le premier cas,
sont affectés Paspect de Ia construction, le fonctionnement des
installations et la tenue d’éléments non structuraux comme les
remplissages. Dans le second cas, on vise les risques d’endom-
magement de la structure et Pinconfort des occupants.

On distingue, en principe, pour effectuer les vérifications d’état

limite de service, wois types de combinaisons d’actions :

« les combinaisons rares pour lesquelles une seule action varia-
ble est prise i sa valeur caractéristique, les autres ayant leurs
valeurs d’accompagnement ;

«les combinaisons fréquentes qui font intervenir ume action
variable 4 sa valeur fréquente et les autres 4 leurs valeurs quasi
permanentes ;

+les combinaisons quasi permanentes ou toutes les actions
variables- sont ramenées 4 leurs valeurs quasi permanentes.

Ces combinaisons d’actions ne comportent aucun coefficient

particl de sécurité et, quand il y a lieu, la résistance est prise

© GROUPE MONITEUR,

1997

141

lx Critéres d’é&tat limite de service




FORMULAIRE DE 1A CONSIRUCTION METATUQULE

directement a sa valeur caractéristique. Ceci refléte que les véri-
fications en cause concernent Iouvrage dans ses conditions
usuelles d’exploitation.

Les valeurs numériques des limites de déformations, de fléches
et de vibrations fournies par I’Eurocode 3 sont des recomman-
dations, réputées assurer, dans les cas courants, le comporte-
ment satisfaisant recherché pour I'ouvrage. Le maitre
d’ouvrage, le concepteur et 'autorité compétente peuvent tou-
jours adopter des valeurs différentes, en principe plus sévéres,
qui s’avéreraient mieux adaptées aux spécificités des différents
cas particuliers rencontrés. A ttre d’exemple, dans le domaine
de la sensibilité des remplissages aux déformations structurelles,
on peut imaginer des situations extrémement variées, 4 la fois
par la nature du matériau constitutif de ces remplissages et par
les modalités de leur mise en ceuvre.

Les limites codifiées ne sont pas des critéres de performance
effective de I'ouvrage réel mais des valeurs 4 comparer aux
résultats du calcul théorique des structures. Ce dernier doit
inclure les effets du second ordre, les déformations des assem-
blages semi-rigides et les déformations plastiques éventuels. Sur
ce dernier point, une redistribution plastique n’est permise
Pétat limite de service que dans la mesure ot il peut étre démon-
tré qu’elle ne se répétera pas ; une telle éventualité devrait donc
rester exceptionnelle et, en régle générale, toute plastfication
sera exclue a I’état limite de service.

Enfin, il faut signaler que ’Eurocode 3 introduit une vérifica-
tion particuliére d’état limite de service pour certains assembla-
ges boulonnés répondant 4 une conception jusqu’ici inusitée (et
non codifiée) en France. 1l s’agit des assemblages précontraints
de catégorie B du chapitre 6 de PEurocode 3, pour lesquels la
résistance aux efforts perpendiculaires a Paxe des vis est obte-
nue par frottement jusqu’aux états limites de service et par pres-
sion diamétrale, comme pour les assemblages non
précontraints, aux états limites ultimes.

it A

P

IX. 2 — Déformaiions" des éléments fléchis

Les combinaisons & prévoir pour la limitation des déformations
des éléements fléchis courants envisagés dans les régles, sont les
combinaisons rares.

D’une maniére générale, une distinction est faite entre différen-
tes composantes de la déformation (Fig. 9-1) :

- 3, est la contre-fléche donnée 4 I'élément lors de sa fabrication,
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= 3, est la fleche enregistrée sous les charges permanentes,
= 3, est la fleche provoquée par les actions variables.

Figure 9-1

Les limites prescrites concernent d’une part §_, , somme algé-
brique des trois composantes qui viennent d’étre identifiées, et
qui constitue la déformation « visible » de I’élément par rapport
4 la ligne de ses appuis et d’autre part §, qui constitue la com-
posante de la déformation nuisible pour les éléments de second
ceuvre et qui prend en compte directement la flexibilité de 'éle-
ment. .

Ces limites, suivant ’'usage courant, sont exprimées en fraction
de la portée de P'élément concerné ; il est précisé que la longueur
de référence est le double de la longueur en console pour les
porte-a-faux.

Le tableau 9-1 résume les valeurs fixées par les régles pour les
fleches verticales des planchers et des couvertures.

éléments d’ouvrage Sax 5,
Toitures en général [accessibles uniquement pour ['entrefien) L/200 | 1/250
Toitures normalement accessibles /250 | L/300
Planchers en général {sans équipement particulier) /250 L/300
Planchers et toitures supportant des motétiaux fragiles /250 L/350

[cloisons en platre}

'Phnd’wers supportant des poteaux (sauf si la fldche est incluse /400 | 1/500
dons I'analysef

Critére d'aspect du batiment /250 -

*: limites & ne considérer que si les flaches concemées ont une influence sur e comportement de la
structuce supportée.

Tableau 9-1

Dans le cas des toitures a faible pente, les critéres fixés ne sont
pas suffisants en tant que tels pour prémunir les éléments struc-
turels contre les risques d’accumulation d’eau. Une analyse spé-
cifique complémentaire est nécessaire sur ce point (voir
paragraphe 1X. 5). _

Les éléments fléchis des parois verticales des batiments ne sont
pas cités dans I’Burocode 3 pour ce qui concerne les limitations
de fléches. Tl est d’usage de les assimiler aux éléments supports
de couverture et donc de leur appliquer les mémes limites de
fleches. '
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IX. 3 — Fléches

Les poutres de chemins de roulement ne sont pas traitées dans
le cadre de la partie 1.1 de I’Eurocode 3 ; elles doivent faire
Pobjet, dans le futur, de la partie 6. Le texte en vigueur en
France a ce jour, est la norme NF P 22-615 qui fixe des limites
en foncdon du groupe d’utlisation du pont. Les fléches sont
évaluées pour la position la plus défavorable, sans application
des coefficients dynamique et de pondération. Le tableau 9-2
est valable pour les fléches verticales comme pour les fléches
horizontales.

groupe d'utilisation fleche admissible
-2 L/500
34 L/750
56 L/1000
Tableav 92

horizontales d'ossatures

Le contrdle de la flexibilité des ossatures au titre des états limites
de service est exprimé par une limitation des fléches horizon-

" tales en téte des poteaux, sous les combinaisons rares des

actions.
L’action générant I’essentiel des déformations horizontales des
ossatures courantes est bien entendu le vent et pose un pro-
bléme de transition : 'Eurocode 3 s’exprime en fonction d'un
vent dit caractéristique que les régles climatiques en vigueur en
France ne fournissent pas 4 ce jour. Il a néanmoins été admis
que le vent normal des régles NV 65 majoré de 20 %, pouvait
tenir lieu d’action caractéristique. Dans la mesure ou les valeurs
limnites de déformations fixées par I’Eurocode 3 coincident a
peu prés avec les pratiques actuelles en France, la modification
du vent de référence aurait donc conduit a une aggravation bru-
tale de 20 % de la sévérité du critére. A titre transitoire, le DAN
frangais a donc modifié les valeurs initiales de ’Eurocode 3 de
maniére 4 maintenir, pendant la période expérimentale, un statu
quo sur les conditions des fléches sous les effets du vent.

Les exigences sont modulées en fonction de trois catégories de

structures (Tableau 9-3 et Fig. 9-2) :

« les structures en portiques 4 un seul niveau pour les batiments
sans pont roulant et sans exigences particuliéres du point de
vue de la limitation des fléches horizontales (enveloppe sans
fragilité, absence d’élément d’équipement sensible...),
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- les structures en portiques a un seul niveau pour les bitiments
présentant, au contraire, des contraintes particuliéres,

« les structures de bitiments 3 étages ; dans ce cas, sont définies
une limite globale et une limite locale pour un étage quelconque.

fleches autres
types de structures principalement | combinaisons
dues au vent d’actions
structures simples & un seul niveau h/125 h/150
autres structures & un seul niveau h/250 h/300
structures des batiments & étages
h/250 h/300
flache différentielte entre &tages /
flache pour f'ensemble de la structure h/420 h/500

Tableou 9-3

Portique simple & un niveau

A
l .
! sans exigence particuliere
! h
‘ Ag —
H 125
i

sous vent caractéristique

Autres structures
a niveau unique
h
Ag —=
250

sous vent caractéristique

Structures de batiment
a étages

!

J
|
-
>
/

he
Agg——
T

\Y
— It
o
i
—

sous vent caractéristique

N
1
[N
le—m
\
[ S

==

L

Figure 9-2
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Dans le cas ou la structure supporte un pont roulant, le DAN
fournit des limites particuliéres, établies 4 pardr de la norme
NF P 22-615, en tenant compte de 'intervention du vent carac-
téristique en remplacement du vent normal pris en compte
jusqu’ici (Tableau 9-4) :

fleche maximale horizontale
groupe d'utilisation avec vent sans vent
1-2 h/180
34 h/180
546 h/180 h/360 et < 5 cm.
Tobleau 94

IX. 4 — Vibrations

Les constructions, d’une maniére générale, doivent &tre prému-
nies contre les effets des vibrations et les amplifications dyna-
miques dues aux phénoméne de résonance. A la source de tels
effets, on trouve des machines installées dans les batiments, les
effets du vent sur les structures élancées, les déplacements des
occupants a 'intérieur des batiments...

Seul ce dernier cas fait I'objet, dans 'Eurocode 3, de prescrip-
tions détaillées dans le cas des constructions ouvertes au public.
Les vérifications sont 4 effectuer sous les combinaisons fré-
quentes des actions. Les limitations portent sur les fréquences
propres de vibration les plus basses des structures ou, par une
équivalence qui place en sécurité, sur la fléche totale (3, + §))
(Tableau 9-5). 5

nature des locaux freque.m.:e propre | fléche maximale
minimale 5, +8)
habitations, bureaux 3Hz 28 mm
gymnases, sdlles de danse 5Hz 10 mm
Tableau 9-5
IX. 5 — Accumulation d'eau sur les toitures e
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toitures. Il attire simplement I'attention sur la nécessité d’ana-
lyser avec précision les conditions d’évacuation de ’eau de pluie
dés lors que la pente nominale de toiture est inférieure 4 5 %.
Lorsque cette pente descend en dessous de 3 %, il prescrit la
réalisation de calculs explicites établissant I’absence de risque
d’effondrement des éléments de la structure sous les charges
d’eau.
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&__generalités-sur la résistance

des sections

X. 1 — Critére de ruine

Critére théorique

Lessai de traction constitue un moyen privilégié de la caracté-
risation des aciers du point de vue mécanique et c’est donc
naturellement & partir de ce méme essai que l'on cherche a éta-
blir un critére de ruine. S’agissant d’état limite ultime, ce crit¢re
devrait étre fondé sur la rupture de Péprouvette de tracton,
Cest-a-dire sur la contrainte limite de rupture f,. Neéanmoins,
généraliser 4 des pi¢ces de structure un tel critére de ruine con-
duirait a des déformations totalement incompatibles, par leur
ampleur, avec un comportement structurel réaliste et cohérent.

Toutes les régles de calcul, Régles CM 66, Additif 80 et Euro-
code 3, adoptent donc, en pratique, un critére de ruine qui
constitue en fait un critére de limitaton des déformations dans
les structures : 1a limite d’¢lasticité, obtenue par le biais de ’essai
de traction, et qui constitue précisément le seuil a partir duquel
une accélération trés significative du rythme des déformations
est enregistrée. Cette contrainte fait Pobjet d’'une valeur mini-
male garantie pour chaque nuance spécifiée par les normes de
produits.

‘Dans les Régles CM 66, le comportement de ’acier est supposé
purement élastique et 'on considére que Pérat limite théorique
de résistance est atteint lorsque la contrainte maximale régnant
dans la section se trouve égale & la limite d’élasticité. Dans les
deux autres textes, Additf 80 et Eurocode 3, sous certaines
conditions portant sur I’élancement géométrique des parois
comprimées de la section, cette méme limite constitue le seuil
du comportement plastique du matériau ; ce comportement
étant le plus souvent supposé parfaitement plastique, seule la
diswibuton de contraintes est modifiée par rapport au cas pré-
cédent et expression finale de la résistance théorique reste pro-
portionnelle 3 la limite d’élasticité.

‘Dans le domaine du batiment, il n’est usuellement pas néces-
saire, pour établir la résistance des structures courantes, de
prendre en considération des' états de contraintes multiples.
Néanmoins un modéle de comportement du matériau sous ces
contraintes multiples est indispensable pour établir un critére
limite vis-a-vis des sollicitations de cisaillement, ce méme
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modele érant également utilisable pour traiter les cas trés spé-
cifiques ou une prise en compte des états complexes de
contraintes est requise.

De longue date, les régles frangaises ont été fondées sur une
courbe enveloppe des points de plus grande scission du cercle
de Mohr, construite a partir des valeurs limites pour les sollici-
tations simples (Fig. 10-1) :

* traction ou compression pure : fy

« cisaillement pur : 0,65.f,

A
Ellipse 1

0.6902 + 12 = (0,65 1)

(",, ~ = Traction pure

Compression pure

Critére de ruine des Regles CM66
{critére de Caquot)

Figure 101

A la fois ’Additif 80 et "Eurocode 3 retiennent, pour leur part,
la combinaison générale des trois contraintes principales, dite
contrainte équivalente de Von Mises, pour établir leur critére
théorique de ruine :

[(61-6:)* + (03— 03)° + (0, -6, < €

N

Pour les états plans de contraintes (0, = 0), cette expression se
réduit 4 :

2 2
0, +05-0,-0,<f.

Soit, en faisant intervenir les contraintes o et 1 régnant dans
une méme facetie :

o2 +3-v<f;
Le tableau 10-1 résume les contraintes limites de référence ut-
lisées par les régles disponibles :
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- CM-66— Addinf 80 Eurocode 3
o confrainte longitudinale simple o<f, o sf, - o<f,
1 contrainte de disaillement seule t<f /1,54 1<, /3 T2, /43

combingison ¢ et T

@ +2367)° <, (0*+ 39 <H, (@ +3) <,

G, Oy G, contraintes principales
L=~

non envisagé non envisagé | (lo, — o) + [0, - af +lo, - o) < J2-f,

Critére de calcul

Tableou 10-1

Dans le cadre général d’une justification de la sécurité des cons-
tructions suivant le format des états limites, des coefficients par-
tiels de sécurité doivent &tre prévus pour couvrir les incertitudes
qui affectent chacun des paramétres influant sur les sollicita-
tions dans les éléments de structure et sur la résistance de ces
éléments. Le tableau 10-2 synthétise les différents coefficients

wutlisés par les réglements modernes de construction.

sources des incerfitudes coefficients
hénoménes naturel . » .
urilisaﬁ:;e d:: ou:lurag:s intensilé des actions 1
. "
modélisation des actions ef de leurs effets | Yoy
modéles de calcul
modélisation de la résistance aux actions Yed
résistance du matériau %
fabricakion des ouvrages kA
dimensions des éléments
Tableau 10-2

Dans la configuration la plus simple, la fiabilite d’un élément
de structure s’exprime par l'inégalité :

Ye- SSR/Yr

La sollicitation S et la résistance R peuvent &tre considérées
comme des variables aléatoires. Dans un diagramme R,S), la
bissectrice R = S représente I'ensemble des réalisations sollici-
tation-résistance correspondant 4 la ruine de I’élément. Les
moyennes des valeurs possibles de la résistance et de la sollici-
tation, respectivement i, et [, définissent un point situé a une
certaine distance de 1a droite de ruine, du cdté de la sécurité.
Le dimensionnement de I'élément doit ére conduit de telle
facon que le point P situé sur la droite de ruine et correspondant
aux valeurs de calcul de la résistance et de la sollicitation, res-
pectivement R, = R/ ¥ et S, = Y .S, ait une probabilité de
réalisation suffisamment faible. Les codes, en fixant les valeurs
numeériques des coefficients partiels de sécurité, visent de cette
maniére un certain niveau de fiabilité de la structure.

Cette conception de la sécurité des constructions n’est que trés
particllement appliquée par les régles francaises de construction
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Fiabilité d'un élément de structure

Figure 102

métallique, CM 66 et Addirif 80. Seules les actions y sont majo-
rées par des coefficients de pondération et la résistance est
directement fondée sur la limite d’élasticité minimale garantie
de Pacier, sans minoration.

L’Eurocode 3, en revanche, respecte totalement le format des
états limites, et, en conséquence, la résistance théorique des sec-
tions, fondée sur cette méme limite d’élasticité, y est systéma-
tiquement réduite par un coefficient partiel de sécurité Yamo Qui
prend en général la valeur 1,10. Pour les produits bénéficiant
du droit d’usage de la marque NF, il est stipulé par le Docu-
ment d’application national {rangais, que cette valeur peut &tre
ramenée a 1,00 ; cette possibilité a été validée par des études
statistiques sur les performances réelles des produits livrés par
la sidérurgie.

L’Eurocode 3 introduit également, en matiére de résistance des

sections, deux évolutions notables par rapport aux régles

antérieures :

« pour les vérifications de résistance en traction au droit des sec-
tions nettes, sauf exception, la référence préconisée n’est plus
la limite d’élasticité de P’acier mais sa limite de rupture, notée
f, ; on udlise, dans un tel cas, un coefficient partiel de sécurité
différent, v,,,, dont la valeur est fixée a 1,25 ;

« lorsque, du fait de I’élancement géométrique des parois com-
primées de la section, la ruine intervient par voilement local
prématuré par rapport au critére élastique habituel, un calcul
élastique de la résistance est toutefois maintenu, portant sur
une section affaiblie, dite efficace ; on utilise, dans un tel cas,
un troisiéme coefficient partiel de sécurité, noté Yu €t dont la
valeur est fixée a 1,10.
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X. 2 =< Infilvence du voilement local sur la résistance
des sections

La quasi-totalité des sections utilisées en construcdon métalli-
que peuvent étre considérées comme un assemblage d’un cer-
tain nombre de parois planes dont chacune est délimitée soit
par une autre paroi qui lui est orthogonale, soit par un bord
libre.

Les rapports largeur sur épaisseur des parois des sections usuel-
les, désignés ci-aprés élancements géométriques, varient dans
des proportions trés importantes et, lorsque ces parois sont sol-
licitées en compression, ceci a unc incidence directe sur le
niveau de la ruine. En effet, de maniére systématique, cette
ruine intervient alors par un phénoméne d’instabilité, assimila-
ble 3 un flambement, dans la direcdon normale 4 la paroi, des
fibres longitudinales les moins bien maintenues par le ou les
bords appuyés. Ce phénoméne recoit I’appellation de voilement
local de compression (Fig. 10-3).

Voilemeat lacal d'une paroi comprimée

Figure 103

Lorsque la paroi concernée est particuliérement « compacte »,
le voilement local intervient alors que Pacier a déja subi
d’importantes déformations plastiques aprés avoir atteint le
niveau de contrainte correspondant 4 la limite d’élasticite. En
revanche, lorsque la paroi présente un rapport largeur sur épais-
seur particuliérement élevé, la ruine par voilement local peut
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intervenir trés t6t, avant méme -que-le -niveau apparent de
contrainte dans cette paroi ait atteint la limite d’élasticité
(Fig. 10-4).

Influence de I'élancement de la paroi
sur la courbe contrainte-déformation en compression

Figure 104

Suivant les cas, on voit donc que le voilement local peut soit

n’avoir aucune incidence sur la résistance de la section soit, au -

contraire, étre pleinement déterminant.

L’option prise dans les Régles CM 66 consiste 4 exclure pure-
ment et simplement le voilement local comme mode de ruine
potentiel, par le biais de limites impéradves fixées & 1’élance-
ment géométrique des parois comprimées des sections. Les sec-
tions transversales pour lesquelles ces limites ne sont pas
respectées sortent du domaine de validité du réglement ; avant
la parution de I’Eurocode 3, le traitement de telles sections ne
pouvait étre abordé que par le DTU NF P 22-703.

Une approche similaire est adoptée par I’Additf 80, avec un
-renforcement des restrictions pour permettre le dimensionne-
ment fondé sur la résistance plastique des sections et non plus
seulement sur leur résistance élastique (Tableau 10-3).

paroi en console paroei appuyée sur 2 bords
Régles CM 66 15 45
Addiff 80 16 32
Tableou 10-3

Dans le cadre de I’Eurocode 3, il a étéchoisi au contraire de
traiter, dans un seul et méme texte, tous les types de sections
du point de vue du degré d’incidence du voilement local de
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compression. Cé& dégré d’incidence €st pris en compte a travers
une classification des sections transversales, permettant d’énon-
cer pour chaque classe des régles de calcul adaptées en consé-
quence.

Note : Les limites fixées dans les Régles CM 66 comme dans I'Addi-
tif 80 sont corrigées en fonction de la limite d’élasticité de Pacier,
quand celle-ci différe de 235 MPa, valeur de référence correspondant
& Pacier usuel S235. Cette correction résulte des considérations sui-
vantes. La mesure de Uincidence de Pinstabilité sur la résistance est
Journie par le rapport fy fo,, ot f, est la limite d’élasticité et o, la
contrainte critique de voilement. Cette derniére est inversement pro-
portionnelle au carré de Pélancement géométrique b/t. Pour qu’un
élancement b Jt, associé & une limite d’élasticité f,; soit équivalent
du point de vue du voilement local & un élancement b,[t, associé &
une limite d’élasticité f,, il faut donc que la relation sutvante soit
satisfaite :

(b1 /4) o = (P -
soit :
b, /t; = bz/zz,/fﬂ/fy,

Les élancements limites de base, établis pour lo nuance courante
8235, sont donc tous corrigés par le rapport J235/f, quand une
autre nuance, de limite d’élasticité f, est utilisée.

X. 3 — Classification des sections transversales

Comme cela a &té indiqué précédemment, la classification des
sections est une évolution introduite par Eurocode 3, destinée
4 permettre le traitement de tous les types de sections, quelle
que soit Pimportance de I'élancement géométrique de leurs
parois. Cette notion était inusitée jusqu’ici en France et n’a
"donc aucun équivalent dans les Régles CM 66 ou dans PAddi-

tif 80.

X. 3.1 — Voilement local dans une section

Le voilement local a été défini, dans ce qui précéde, pour une
paroi uniformément comprimée, considérée isolément. Pour
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des raisons pratiques, la classification introduite par le régle-
ment intéresse les sections transversales considérées globale-
ment. Or, dans une méme section, les parois affectées par des
contraintes de compression et donc exposées au voilement
local, peuvent varier en fonction des sollicitations que la secton
subit ; de plus, les diagrammes de contraintes qui régnent dans
ces parois sont eux aussi étroitement liés aux sollicitations appli-
quées et influent directement sur le degré de sensibilité au voi-
lement local. Par ailleurs, pour des sollicitations fixées dans la
section, les différentes parois exposées au voilement local pré-
sentent généralement des degrés différents de sensibilité vis-a-
vis de ce mode de ruine, en fonction de leur &élancement géo-
métrique et du diagramme de contraintes qu’elles subissent.

La classification instituée par le réglement sous-entend donc
deux conventions :

*la classe d’une section est relative 4 un type précis de sollici-
tation appliquée 4 cette section et générant des contraintes lon-
gitudinales de compression: soit compression simple soit
flexion simple soit flexion composée avec une proportion éta-
blie entre flexion et compression ;

* la classe d’une section correspond au comportement de celles
des parois de cette section qui se trouve la plus défavorisée du
point de vue du voilement local, pour le type de sollicitation
envisagé.

Il faut ajouter que la classe d’une section dépend également de
la limite d’élasticité de Pacier qui la constitue par Pintermédiaire
du coefficient correcteur des élancements géométriques de
parois, /235/f,, déja présent dans les Régles CM 66 et dans
I"’Addidf 80. Ce coefficient est noté &€ dans ’Eurocode 3.

X. 3.2 — Définition de principe des classes de sections

L’Eurocode 3 prévoit 4 classes de section correspondant 4 une
graduation de l'influence du voilement local. Dans I’ordre crois-
sant de cette influence, on distingue :

*la classe 1, pour les sections dont les parois comprimées sont
suffisamment rigides pour qu’en aucun cas le voilement local
n’apparaisse avant plastificaton compléte de la section et
développement des grandes déformations propres au fonc-
tionnement d’une rotule plastique au sein de cette section ;

«la classe 2, pour les sections ot la ruine par voilement local se
manifeste lors du développement de déformations plastiques,
aprés atteinte de la capacité plastique de la section ;
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- la classé 3, pour Ies sections dont la fuine par voilement local ,
intervient aprés le seuil de résistance élastique mais avant
atteinte de la capacité plastique ;

- la classe 4, pour les sections qui présentent une ruine préma-
turée par voilement local, avant méme que la fibre la plus défa-~
vorisée ne subisse une contrainte du niveau de la limite
d’élasticité.

A ttre d’illustration, la figure ci-aprés présente, dans le cas par-
ticulier d’une poutre en flexion, quatre courbes types de com-
portement liant moment et rotation, et correspondant aux
quatre classes qui viennent d’étre définies (Fig. 10-5). 1

V0 B o B

Classe 2 Classe 1

Mead f——-- !

.

BBy

o
-
v
N
v
-

Courbes types de comportement moment-rotation
en fonction de la classe de la section

Figure 105

X. 3.3 — Limites pratiques d’élancement géométrique des parois

Le tableau 10-4 résume, pour les cas les plus courants, les
valeurs numériques fixées par I'Eurocode 3 comme limites
entre les classes de sections.

Note : Dans le cas particulier des sections sollicitées en compression pure,
toutes les fibres subissent simultanément la méme déformation et les notions
de classes 1 et 2 perdent donc toute signification. Seule la limite entre les
classes 3 et 4 est alors & prendre en considération, pour déterminer st la
résistance de la section compléte est mobilisable.
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t
DIAGRAMMES CLASSES
1 2 3
Symétrique I:F ’;
- 72¢ 83¢ 124¢
Compression uniforme l::| D D
a3e 38¢e 42¢
¥ x> fy
P Qe T [ oo
Traction d d
prédominante l «<05 l a<05 we-t
wly
396e/(13a- 1) | 456e/(13a - 1) | 62e(1-y) (- y)
Quelconque
’ f
1 &1 I :
CQTprgSSIon d J_ p _L
pr
J_I a>05 _l_ a>05 w1
\TAS
36e/a 415e/a  |42£/(0,67 +0,33y)

Section laminée 10¢ 11e 15¢
Section soudée 9e 10¢ 4e
f, en N/mm? 235 275~ 355
£ = J235/1, 1,00 0,92 0,81
Tableau 10-4
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Il convient de préciser quela quasi-toraliré des profilsiamineés.....

marchands en aciers S235 et S355 respectent au moins les con-

ditions fixées pour les sections de classe 2. Dans le cas ot la

sollicitation est une flexion pure, les seules exceptions sont :

« les profils HEAA de hauteurs 140 4 450 mm en acier S235
qui sont de classe 3 5

- les profils HEAA de hauteurs 100 4 180 mm en acier S355
qui sont de classe 3 ;

«les profils HEAA de hauteurs 200 4 360 mm en acier S355
qui sont de classe 4 ;

«les profils HEAA de hauteurs 400 4 600 mm en acier S355
qui sont de classe 3 ;

« les profils HEA de hauteurs 180 4 340 mm en acier S355 qui
sont de classe 3.

De plus, les sollicitations de flexion composée rencontrées pour

la plupart des constructions courantes s¢ caractérisent par des

niveaux de compression suffisamment faibles pour que la clas-

sification de ces profils laminés vis-3-vis de la flexion pure ne

soit pas remise en cause par ces compressions.

Les catalogues récents de produits sidérurgiques apportent
désormais, en plus des caractéristiques géométriques et méca-
niques habituelles des différentes sections, toutes précisions uti-
les sur leur classement.

C’est dire que la nécessité d’examiner de facon explicite la
classe des sections, en pratique, touche essentiellement les pro-
fils reconstitués par soudure.

X. 4 — Traitement des sections de classe 4

Les sections transversales de classe 4 présentent, par définition,
des élancements géométriques de leurs parocis comprimées
supérieurs aux valeurs limites correspondant 2 la classe 3, de
sorte que leur ruine intervient précocement par voilement local,
avant que la contrainte calculée en élasticité sur la fibre la plus
défavorisée n’atteigne la limite d’élasticité.

Sur la base de considérations 4 la fois théoriques et pratiques,
PEurocode 3 prévoit néanmoins un calcul de la capacité de tel-
les sections qui reste fondé sur une répartition élastique des
contraintes et sur la limitation de la contrainte maximale par
référence 4 Ia limite d’élasticité. La modification introduite par
rapport au traitement des sections de classe 3 réside seulement
dans le fait que la résistance n’est pas celle de la section physi-
que compléte mais celle d’une section de calcul réduite, dite

© GROUPE MONITEUR, 1997 159




FORMULAIRE DE tA CONSTRUCTION METALLIQUE

section efficace : les parties de parois les plus exposées au voi-
lement local sont considérées comme inefficaces dans ce calcul
de la résistance (Fig. 10-6).

SECTIONS COMPLETES SECTIONS EFFICACES

Compression simple

Flexiony

Flexion z

Influence du voilement local sur la section résistante

Figure 106
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X. 4.1 — Contrainte critique d’une paroi plane idéale

On entend par paroi plane idéale, une paroi qui répond aux
mémes critéres théoriques de géométrie et de matériau que la
barre comprimée idéale d’Euler : planéité parfaite, matériau
homogéne, isotrope et indéfiniment élastique.

Le voilement local d’une telle paroi, lorsqu’elle est comprimée,
correspond 4 un phénomeéne d’instabilité de méme nature que
le flambement d’une barre et, de la méme maniére qu’il existe
un effort normal cridque des barres idéales, on peut mettre en
évidence, pour cette paroi idéale, une contrainte critique de voi-
lement ¢_ dont 'expression générale est :

3 n2-E Y
°°"k°"12-‘(1—u2)x(b)

ot E est le module d*élasticité longitudinale de Pacier -
(210 000 N/mm?),
v est le coefficient de Poisson de l'acier (0,3),
t est 'épaisseur de la paroi,
b est la largeur de la paroi (perpendiculaire 4 la direction
des contraintes).

Quant a k, il s’agit d’'un coefficient qui prend en compte :
« la distribution des contraintes longitudinales sur la largeur b
de la paroi,

« les conditons d’appui au contour de la paroi,

- le rapport a/b de la longueur 4 la largeur de la paroi.

Dans le cadre de ’Eurocode 3, deux hypothéses simplificatrices
sont adoptées, qui placent en sécurité et sont suffisantes pour
le traitement des ouvrages de batiment : les parois sont systé-
matdquement considérées comme articulées sur leur contour et
leur longueur a supposée suffisamment grande par rapport a
leur largeur b pour que le rapport de forme a/b n’intervienne
plus sur la valeur de k.

Dans ces conditions, le seul paramétre variable qui subsiste est
la distribution (par hypothése élastique) des contraintes sur la
largeur de la paroi. Elle est représentée par le rapport algébrique
y = 0,/ 0, entre la contrainte minimale et la contrainte maxi-
male, en comptant positives les contraintes de compression. Le
coefficient k, peut alors €tre exprimé assez simplement en fonc-
tion de y (Abaque 10-1).
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8
|t

I ~
!

+1-09-08-07 -06-05-04 -03-02-01 0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1
l l Y |

I Paroi avec deux bords appuyés
|
- 239 7.81 4,0
ko= 16
(1+v)2+0,112(1-y)2 PS¢ 1 4y

II Paroi avec un bord libre subissant {a contrainte minimale

6 =« M W A BB N ow oW
T
f—

238 1.7 0.43

Kg= 1.7-5y+17,1 y2 ko= 0578
v + 0,34

ILI Paroi avec un bord libre subissant la contrainte maximale
I

!
085 0.57 0,43
K= 0,57 - 0.21 y + 0,07 y2

Abaque 10-1

X. 4.2 — Exploitation théorique du domaine postcritique

des parois planes

Contrairement au flambement des barres, le voilement n’est pas
un phénoméne de ruine brutale intervenant prématurément par
rapport au niveau critique théoriqué de la contrainte de com-
pression (inférieur par définition i la limite d’élasticité pour une
paroti de classe 4). Une redistribution progressive des contrain-
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tes au sein de la paroi permet de plafonner la sollicitation subie
par les fibres les plus touchées par Pinstabilité, tout en mobili-
sant un complément de résistance au droit des autres fibres
encore efficacement maintenues par les bords appuyés
(Fig. 10-7). La ruine intervient donc dans un domaine dit post-
critique, la contrainte moyenne apparente dans la paroi dépas-
sant alors effectivement la valeur critique théorique (Fig. 10-8).

[T 6 < o,

O

MMMM‘LMMM: — Omoy > Ocr -
Omax < fy - R

g =

Redistribution progressive des contraintes de compression
au sein d'une paroi de classe 4

~— Omoy = Oult > Ocr

| —

Figure 107

Y

@ Bifurcation théorique @‘ Résistance postcritique théorique

Comportement postcritique d'une paroi idéale comprimée

Figure 108
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Pour une configuration donnée paroi—sollicitation, le domaine
posteritique, par définition, est d’autant plus limité que la con-
trainte critique propre a cette configuration est plus proche de
la limite d’élasticité de I’acier et il cesse méme d’exister lorsque
ces deux valeurs sont égales. Cette remarque permet d’intro-
duire la notion de largeur efficace d’une paroi de classe 4, lar-
geur sur laguelle il pourra éue considéré que la contrainte de
compression maximale peut atteindre la limite d’élasticité. Cette
largeur efficace est celle d’un panneau fictf dépourvu de
domaine postcritique, de méme épaisseur que le panneau réel,
de méme rapport de forme et subissant le méme diagramme de
contraintes. Ces identités de paramétres impliquent que les
deux panneaux ont le méme coefficient k. Leurs contraintes
critiques sont donc trés simplement liées par le carré du rap-
port de leurs largeurs :

b 2
L= "wX(a;J

ou f, est a la fois la limite d’élasticité et la contrainte criti-
que du panneau fictif,
o, est la contrainte critique du panneau réel,
betb, sont les largeurs respectives du panneau réel et
du panneau fictif.

En remplagant la contrainte critique du panneau réel par son
expression générale donnée précédemment, le rapport entre
largeur b et largeur efficace b s’écrit :

b

t

b
bege E
L prs ey

Ce rapport est aussi celui des élancements géométriques des
panneaux réel et fictif puisque ceux-ci ont la méme épaisseur.
Pour cette raison, il est appelé élancement réduit de la paroi
réelle et s’écrit, en introduisant les valeurs numériques des cons-
tantes du matériau :

b
b oot
b T 284-£- Jk,

" avec € le facteur correctif déja défini pour prendre en compte

la limite d’¢élasticité de I’acier.
Suivant cette approche, dite de Von Karman, ’élancement
réduit mesure donc directement le degré d’influence du voile-
ment local sur la résistance et il est introduit 4 ce titre dans le
réglement. EC3 4 7
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Lorsque sa valeur est inférieure 4-1;-le-voilememnt local m'est——
théoriquement pas 2 craindre et la paroi est en principe pleine-
ment efficace. Lorsque sa valeur est supérieure 4 1, son
inverse, 1/ fp , correspond au rapport de la contrainte moyenne
ultime dans la paroi a la limite d’élasticité, qui est aussi, par
définiton, le rapport de la largeur efficace 4 la largeur totale de

1a paroi.

X. 4.3 — Traitement pratique des parois planes réelles

Les considérations qui précédent ne tiennent aucun compte des
imperfections qui affectent les parois réelles: défauts de
planéité, contraintes résiduelles, hétérogénéités de l'acier... En
fait, ces imperfections initient prématurément le voilement local
et réduisent la charge de ruine effective des parois planes

(Fig. 10-9).

|
‘)
!
|

\{

@ Bifurcation théorique @ Comportement réel
@ Résistance posteritique théotique avec imperfections |

Comportement postcritique d'une parai réelle comprimée

Figure 109

Le résultat théorique doit donc étre amendé en conséquence,
ce que prévoit PEurocode 3 par les dispositions présentées par
I'abaque 10-2.
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—

7~

09

08 Eurocode 3 -\ |-

07

\\VOn Karman
. \‘
N

0.6

05

04 \ — —
—
03 ‘\ ~ .
02 Eulers.\ :
\

0.1

,si;Z<o,s7a p=1
p

siA,> 0673
Abague 10-2

Dans deux situations particuliéres courantes, l'utilisation de la
largeur efficace ainsi déterminée ne pose aucune difficulté :

«pour une paroi uniformément comprimée avec un bord
appuyé -et un bord libre, la largeur efficace est entiérement
située du coté du bord appuyé ;

« pour une paroi uniformément comprimée avec ses deux bords

appuyés, la largeur efficace est répartie pour moitié le long de
chacun des deux bords.

En revanche, dés que la contrainte est variable sur la largeur de
la paroi, la localisation de la partie efficace ne peut plus ére
é&tablie de maniére intuitive et I’Eurocode 3 précise, cas par c€as,
les régles & appliquer ECII

vid

Le tableau 10-5 résume les dispositions correspondant aux
applications les plus courantes.
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is appuyes

y:0 y<0
beﬁ =p.b beH = p-bc

y.o

Tableau 10-5

La détermination des caractéristiques efficaces d’une section de
classe 4, qui permettront ensuite d’en évaluer la capacité,
s’effectue finalement suivant le canevas ci-aprés.

1. Pour une combinaison d’état limite ultime donnée, en fonc-
tion des sollicitations appliquées a la section, inventaire des
parois soumnises 4 des contraintes longitudinales de compres-
sion sur la base d’une répartition élastique des contraintes
sur la section totale ;

2. dans les mémes conditions, caractérisation des diagrammes de
contraintes régnant dans les parois soumises 4 des contraintes
longitudinales de compression (valeurs des coefficients y);

3. inventaire des parois soumises 4 des contraintes longitudina-
les de compression qui ne respectent pas les limites d’élan-
cement géométrique fixées pour la classe 3 en fonction des
diagrammes de contraintes ;

4. pour chacune des parois de semelles incluses dans cet inven-
taire, calcul du coefficient k. associé 4 la distribution de
contraintes déja utilisée, puis de P'élancement réduit A, qui
en découle et enfin du coefficient de réducton p, lequel
donne accés 3 la largeur efficace ;
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Parois avec un bord libre Parois avec deux bords appuyés

L

b b

=k

E E

%>155 %>14£ %>42e: bo12ae
1
Kk, =043 ks =043 k, =4,0 k,=23.9
_ bit 1 0,22
= == (1- 252
= S8ae NG ° lp( 2 )

£0,4pb
~10,6pb,

05pb 0,5pb  05pb 0,5pb

Tableav 106

5. calcul des caractéristiques mécaniques de la section réduite

tenant compte des largeurs efficaces des parois de semelles et
actualisation en conséquence des distributions de contraintes
dans les parois d’ames sujettes au voilement local ;

6. pour chacune de ces mémes parois d’dmes, calcul du coeffi-

cient k associé & la nouvelle distribution de contraintes, puis
de Pélancement réduit qui en découle et enfin du coefficient
de réduction p, lequel donne acces 3 la largeur efficace ;

7. calcul des caractéristiques mécaniques de la section efficace
définitive tenant compte des réductons de largeurs des
parois de semelles et d’ames.

Sur la base de ce canevas, on notera que, lorsque plusieurs
parois sont affectées par des réducdons de largeur, 'Euro-
code 3 n'impose pas qu’une cohérence fotale soit rechercheée,
par un calcul itératif, entre ces réductions de largeurs et les dis-
tibutions de contraintes dans la section efficace finale. Il est
seulement demandé de traiter en premier lieu les semelles, sur
la base de la section compléte, et de tenir compte ensuite de
Peffet de leur affaiblissement sur le diagramme des contraintes,
pour traiter le cas des Ames.
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Exemple type du traitement d'une section de classe 4

A : Schéma de la section
Repérage des parois

B : Diagramme
de contraintes pour C¢
une combinaison ELU

(Nsg) o (Myeq)

) .

C : Critéres d'élancement O by >42¢ — Oui
des parols subissant @ o S14z —= Non } Sectiondeclasse 4

des compressians 7 .

@ dit,>f(y,).e —> Oui

= bt
D : Traitement paroi @ k=4 A= m(> 0.673) Py ='%P—'(1 ) %:2 )
' 1 1 1
05p:b 05pb
0"«: I I l

E : Nouveau diagramme
de contraintes dans S
1a section modifiée c V30,

(Nead o' (Mysd)

F : Traitement parois € ks, = T{y'3) Tp3= E%-k: (>0,673) P, =X1—-(1 - —_—)
M} . P3

G : Section efficace finale
pour {a combinaison ELU

H : Retour en B pour teaiter une nouvelle combinaison ELU

Figure 10-10
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X. 4.4 — Remarques complémentaires sur le traitement
des sections de classe 4

a) Les prescriptions relatives au calcul des sections de classe 4
fournies par la partie 1-1 de 'Eurocode 3 ne s’appliquent
qu'aux quelques profils laminés qui ne respectent pas les
limites d’élancement de parois propres a la classe 3 et, de
facon plus courante, aux profils reconstitués soudés qui se
trouvent dans le méme cas. En revanche, les profilés a parois
minces formés 4 froid, dont les élancements de parois sont
généralement trés élevés, ne sont pas inclus dans le domaine
de validité de la partie 1-1 mais relévent de la partie 1-3 qui
Jeur est spécifiquement consacrée.

b) Les largeurs efficaces de parois, suivant 'approche retenue
par ’Eurocode 3, sont déterminées en présupposant qu’a
I’état limite ultime, doit pouvoir régner sur ces largeurs effi-
caces une contrainte maximale égale 4 la limite d’élasucité.
Au prix d’une procédure de calcul itérative, il est loisible
d’adopter des largeurs efficaces plus importantes détermi-
nées en remplacant, dans la formule des élancements réduits,
la limite d’élasticité par la contrainte maximale de compres-
sion régnant sur la largeur efficace (qui dépend elle-méme .
des caractéristiques de la section efficace). Cette possibilité
n’est toutefois ouverte que dans la mesure ou les éléments '
concernés ne sont pas exposés aux instabilités de flambement
et/ou de déversement. 3:5.3.5(8) et ()
Avec cette méme restriction mais sans itérations de calcul, le
DAN francais permet aussi d’inttoduire dans la formule des
élancements réduits, la limite d’élasticité divisée par le coeffi-
cient pardel de sécurité v,,,, ce niveau de contrainte ne pou- :
vant, en pratique, jamais étre dépassé. EC353:5 '

¢) La procédure de détermination des caractéristiques efficaces
a pour objectif les vérifications d’état limite ultime de résis-
tance des sections et de stabilité des éléments. La version ori-
ginale de ’Eurocode 3 laisse dans I'ombre la question de
I'impact 2 donner 4 ces modifications de caractéristiques sur

- Panalyse des structures. Dans un souci de simplification, le
DAN frangais précise qu’il n’est pas demandé, en général,
d’introduire les caractéristiques de sections efficaces dans les
modéles de structure destinés 4 ’analyse globale. Une excep-
tion est toutefois faite si des éléments dont la rigidité a une
incidence notable sur la distribution des sollicitations, com-
portent des semelles de classe 4. FEC DA%

d) Les seuils d’apparition du voilement local tels qu’ils résultent
de la procédure de calcul des largeurs efficaces, ne coincident
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pas avec les limites établies par les régles au tableau 5.3.1 de
I’Eurocode 3 pour les sections de classe 3. Le tableau 10-7
établit le comparatif pour les cas les plus courants.

type d?:gf: :‘:‘Z' de calcul tableau
* un bord libre
compression uniforme 12,5 14e ou 15
e deux bords appuyés
compression uniforme 38¢ 42¢
traction-compression symétrique Q3¢ 124¢
Tableau 107

D’une maniére plus générale, les classes de section auraignt
pu étre directement définies par des valeurs limites d’élance-
ment réduit, celui-ci incluant, par le biais du coefficient de
voilement k , les conditions de bord et le diagramme de con-
traintes. Or, on peut remarquer que les prescriptions du
tableau 5.3.1 de PEurocode 3 correspondent en fait, pour
une classe donnée, a des valeurs trés dispersées de Pélance-
ment réduit, comme le montre le tableau 10-8.

type de paroi et de diagramme dasse 1 casse 2 cdasse 3

* un bord libre
compression uniforme 0,537 0,590 0,805

¢ deux bords appuyés

compression uniforme 0,581 0,669 0,739
tractioncompression symétrique 0,518 0,597 0,893
Tobleau 108

Afin que ce défaut de cohérence ne donne pas lieu 4 des
difficultés d’interprétation, le DAN francais précise qu’il
convient de donner la priorité au tableau 5.3.1 pour déter-
miner le classement de la section, le calcul des caractéristi-
ques efficaces n’intervenant qu’en second lieu, une fois
établie I'appartenance de la section 4 la classe 4.
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Formules de résistance
des sections

Xi. 1 — Effort normal

XI. 1.1 — Traction

La traction est le mode de fonctionnement structurel le plus
simple pour un éément en acier. C’est aussi celui qui permet
d’exploiter totalement la capacité résistante du matériau : toutes
les fibres de la section transversale peuvent étre supposées sou-
mises 4 une contrainte identique et celle-ci, lors d’un accrois-
sement progressif de la sollicitation, suit, en principe,
exactement le diagramme de comportement de ’acier mis en
évidence par Pessai conventionnel de traction. Ainsi Peffort
ultime dans une section transversale d’aire A est:

* Af par référence aux Régles CM 66 et a PAddinf 80,

«Af y/YMO par référence a I’Eurocode 3.

En pratique, les éléments doivent &tre attachés a leurs extrémi-
tés, ce qui s’effectue le plus souvent par le biais d’assemblages
boulonnés. Ceux-ci occasionnent deux perturbations de la dis-
tribution uniforme des contraintes, liées d’une part a la dimi-
nution locale de I’aire de la section résistante, d’autre part a
I’excentricité éventuelle du barycentre des organes d’assem-
blage par rapport au centre de gravité de la section transversale.
Cette deuxiéme circonstance peut aussi étre rencontrée pour
les assemblages soudés.

Résistance en secfion nette

Les percages pratiqués dans les piéces pour installer des bou-
lons ou pour toute autre raison constituent un affaiblissement
de la section transversale par rapport i la partie courante de
élément. Les Régles CM 66 et la norme d’assemblage NF
P 22-430 préconisent simplement de substituer, dans la for-
mule de résistance, Paire de la section nette & I’aire de la section
brute. L’aire de la secton nette est définie comme celle de la
section brute diminuée de celles des percages situés dans une
méme section droite. On doit aussi examiner la possibilit¢ que
se dcveloppe une ligne de moindre résistance passant par des
percages non alignés, lorsque les trous sont disposés en quin-
conce. La figure 11-1 explicite la régle de calcul prévue dans
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ce cas pour tenir compte du fait que des portions de la ligne de
rupture envisagée ne sont alors pas soumises 4 des contraintes
de traction pure en raison de leur inclinaison sur la direction de
Peffort.

n=3 n=5 n=4
(spi)?
Anet=(b'n-dlr"'z4”5l )"1

i it

d, : diamétre des pergages t: épaisseur de la piéce

Régle de calcul de l'aire de la section nette

Figure 11-1

L’Eurocode 3 reprend la méme définition de la section nette
mais modifie également la contrainte de référence 4 considérer
pour établir le critére de ruine. En effet, les raisons qui ont :
motivé de limiter les contraintes a la limite d’élasticité f, en sec-
tion brute courante et non 2 la limite de rupture £,, ne valent
plus quand il s’agit d’une section nette particuliére : apres
atteinte de la limite d’élasticité, les déformations plastiques
seront cantonnées dans cette section particuliére et au voisinage
du bord des trous, jusqu’a I’intervention de 'écrouissage. Ainsi,
sous réserve que la contrainte en section brute courante, répu-
tée uniforme, reste inféricure a la limite d’élasticité, le processus
de chargement de la section nette peut suivre les étapes suivan-

tes (Fig. 11-2):

« distribution initiale élastique non uniforme des contraintes,
avec concentrations au bord des wous ;

« extension progressive de la plastification dans la section trans-
versale, avec uniformisation progressive des contraintes a la i
valeur de la limite d’élasticité ;

« écrouissage progressif de 'acier & partir du bord des trous, la
distribution de contrainte redevenant de ce fait non uniforme ;

. atteinte de la limite de rupture au bord des trous et ruine de
la section.

LN R
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“Elasticité Plastification . Ecrouissage Rupture

<,

Evolution de la distribution des contraintes de traction k
dans une section affaiblie par des percages

Figure 11-2

Suivant cette analyse, "Eurocode 3 fixe ’effort normal capable
d’une barre sollicitée en traction, a la plus petite des deux
valeurs :

. soit AL Mo

- soit 0,9.A__ f M\,

Il convient de noter que la deuxiéme formule se référe 4 un
mode de ruine de type fragile par opposition 4 la premiére qui
correspond a une simple limitation de I"allongement de la barre,
donc 4 un phénomeéne ductile. En conséquence, si 'on veut se
prémunir contre les risques de rupture fragile et contre les ris-
ques éventuels de ruine par fatigue, il est nécessaire de faire en
sorte que la premiére valeur soit détérminante par rapport a la
seconde, c’est-3-dire de limiter Pimportance des percages de ‘
maniére a assurer : |

Le DAN frangcais a institué cette condition comme régle géné-
rale, les exceptions devant faire ’objet d’une }dStlﬁCathn parti-
culiére.

Le tableau 11-1 indique les valeurs limites du rapport A, [ A
qui permettent de garandr le respect du critére fixé pour les
nuances d’acier usuelles.

nuance d’acier 5235 . 8275 5355
Nz 0,824 0,807 0.879
~ Tobleou 11-1
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Reéduction de I'effort
sollicitant la section nette

| Plagede !
Itransmissionl
| deleffort |

<<-IN

Section nette

Figure 11-3

A noter que ces préoccupations de maintien de la ductilité du
comportement n’étaient pas absentes des Régles CM 66 mais
ne faisaient I'objet que d’une recommandation de principe
visant a limiter les variations brusques de section et les écarts
excessifs entre section nette et section brute. CMB66 3,13

Dans le cas particulier des assemblages précontraints dont la
résistance 4 ’érat limite ultime est obtenue par mobilisation du
frottement entre les piéces, les Régles CM 66 et la norme NF
P 22-460 autorisent de retrancher de I’effort normal total solli-
citant, 40 % des efforts que sont capables de transmettre les
boulons situés dans la section nette, considérant que cette pro-
portion peut &tre supposée transférée en amont de la section
criique (Fig. 11-3). ’

1.’Furocode 3 n’a pas reconduit cette disposition mais prescrit
de considérer une résistance de calcul égale a :

3@

i Anct" fy/’YMO . EC3~5 4

qui traduit le fait que le fonctionnement d’un assemblage résis-
tant par frottement ne permet plus les adaptations plastiques
escomptées précédemment. Le résultat est sensiblement plus
sévére que les pratiques permises par les normes nationales pré-
cédentes. ‘

Effets des excentricités d’assemblage

Il est fréquent que, pour des raisons constructives, on soit
conduit 3 assembler des éléments en consentant des excentrici-
tés entre le centre de gravité des sections transversales et le bary-
centrte des organes d’assemblages. Une situation du méme
ordre est créée dans les systémes treillis lorsque la convergence
des lignes d’épures des barres n’est pas respectée.

Dans de telles conditions, les éléments concernés ne sont plus
sollicités en traction pure comme présupposeé par le calcul théo-
rique des sollicitations, mais doivent aussi équilibrer des
moments secondaires plus ou moins importants. Dans tous les
cas, il convient de ménager dans le dimensionnement des élé-
ments concernés des marges de résistance adaptées a P'impor-
tance des excentricités qui les affectent. D’une maniére
générale, il appartient au projeteur de juger, cas par cas, de la
nécessité d’évaluer explicitement, avec une plus ou moins
grande précision, ces moments secondaires et de les intégrer
dans la justification du dimensionnement.

Pour le cas particulier des corniéres attachées, par boulons ou
par soudures, par une seule de leur aile {disposition adoptée de
maniére pratiquement systématique), I’Eurocode 3 fixe des
régles spécifiques destinées 3 représenter l'interaction entre
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'''''' -———Jeffort normal et la flexion parasite par une section réduite

résistante a Peffort normal EC3 6:5.2.3.1:6.6:10

Ces régles sont précisées au chapitre consacré aux assemblages.

Xl. 1.2 — Compression

On fait ici abstraction des phénoménes de flambement qui, en
pratique, dans la plupart des cas, sont déterminants pour la
résistance des éléments comprimés en acier. Ces phénoménes
sont analysés en détail au chapitre XII. Les considérations qui
suivent ne sont donc suffisantes en matiére de dimensionne-
ment que pour les piéces qui présentent des €lancements trés
faibles. 1.’Eurocode 3 fixe a 0,2 la valéur maximale de I’élance-
ment réduit de flambement pour laquelle cette approximation
peut étre admise. Les Régles CM 66 ne fournissent pas ce type
de seuil, la majoration des contraintes due au phénoméne du
flambement y intervenant formellement dés que I'élancement
m'est plus strictement nul ; cette majoration est évidemment
négligeable pour les trongons courts:

Dans cette hypothése, le comportement en compression de
Pacier n’a pas lieu d’étre distingué de celui caractérisé par I'essai
de traction. Ainsi, I'effort ultime dans une section transversale
d’aire A reste fixé a:

- A.fy par les Régles CM 66 et PAdditf 80,
* A.f o PAT YEurocode 3.

Cependant, dans le premier cas, des limites sont imposées a
Pélanicement géométrique des parois de facon 4 garantr que ce
niveau de résistance pourra effectivement étre atteint sans inter-
vention du voilement local.

Dans le cadre de I’Eurocode 3, la deuxiéme formule citée n’est
pleinement valide que pour les sections de classes 1, 2 et 3, qui
satisfont a des limites du méme ordre de I’élancement géomé-
trique de leurs parois. En revanche, pour les sections de classe

. 4, Peffort ultime de compression devient :

A

On voit donc que linterventon du-voilement local des parois
se traduit d’une part par le remplacement de I’aire de la section
totale par celle d’une section réduite, dite efficace, et d’autre
part par l'utilisation du coefficient partiel de sécurité ,,, propre
aux critéres de ruine par instabilité. Il faut aussi noter que les
sections transversales dissymétriques de classe 4 présentent un
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¢enire de gravite de section efficace décalé par rapport au centre
de gravité de leur section compléte. Le moment égal au produit
de Peffort normal par ce décalage doit étre pris en compte dans
la vérification de la résistance ; c’est dire qu’en pratique ces sec-
tions doivent en fait étre vérifiées en flexion composée quand
elles sont soumises & un effort théorique de compression pure.

De l'aire des sections résistantes a Peffort normal de compres-
sion, il n’y a pas lieu de déduire l'aire de pergages occupés par
des boulons, sous réserve que leur diamétre corresponde i celui
des boulons augmenté du jeu normalisé. A I'inverse, 1’aire des
trous surdimensionnés, des tous oblongs, des trous non occu-
pés par des boulons et de tout autre pergage ou evxdement, doit
&tre déduite de la section résistante.

En ce qui concerne effet des excentricités, il y a lieu de recon-
duire, sans modification pour la compression, Pensemble des
considérations développées dans le cas de la traction. En parti-
culier, les clauses du chapitre assemblages relatives aux cornié-
res assemblées par une seule aile, sont applicables quelle que
soit Porientation de ’effort normal.

XI. 2 — Effort tranchant

Comme pour l'effort normal de compression, on suppose ici
que les phénoménes d’instabilit¢é ne sont pas déterminants,
c’est-a-dire que la résistance a Ieffort tranchant n’est pas affec-
tée par le voilement de cisaillement des parois. Les vérifications
correspondant 4 ce mode de ruine sont analysées au
chapitre XIII.

Dans le cadre des Régles CM 66, Pabsence d’incidence du voi-
lement de cisaillement doit &tre vérifiée par le biais d’une limi-
tation du couple (o,T) des contraintes de cisaillement moyen et
de compression longitudinale maximale dans ’ame des poutres
fléchies :

2 4
c 1000 - t
- < | M6
(7) + - § Ep 0,015 ( 3 ) C 33

4 a?

avec les notations suivantes :
d hauteur de I’'ame
t, épaisseur de ’ame
a espacement des raidisseurs transversaux
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L’Eurocode 3 donne pour sa-part-une cordition beaucoup pius
simple sur I’élancement géométrique de I'&me :

EC3.5.4.6(7)

tisso-e-JE (a= _zg) FC3 5.6.1(1)

" ¥ EC3 5.6.3(3)
avec k, = 4+(—:}3—d4)2 si a/d<1

etk = 534+ sy /4d)2 si 2/d>1

En I'absence de raidisseurs transversaux, le rapport a/d peut
étre considéré comme infini et cette méme condition s’écrit

~alors :

dfi < 69.¢

L’évolution comparée des élancements limites en cisaillement
pur, en fonction du rapport a/d, montre que les Régles CM 66
sont particuliérement pénalisantes sur ce sujet par rapport 2
PEurocode 3 (Fig. 11-4).

"Ils de prise en compte du vmlement de cisaillement
suwant les Régles CM 66 et “stivant F'Eurocode 3

Figue 11-4

Le voilement étant exclu par le respect des critéres qui viennent
d’étre énoncés, la résistance au cisaillemnent est établie, dans les
Régles CM 66, sur la base d’une répartition purement élastique
des contraintes. Dans une section transversale soumise d un .
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1z effort tranchant V (supposé paralléie @ un des axes principaux
: d’inertie de cette section) les contraintes de cisaillement déve-
loppées le long d’un ligne quelconque perpendiculaire 4 la
direction de cet effort ont pour expression générale (Fig. 11-5) :

_V-S
Tt

3
B

ou t est la largeur de la piéce au niveau de la ligne considérée,

I est Pinertie de la section transversale autour de I’axe prini-
cipal, perpendiculaire 4 ’effort tranchant,

i S=axd S est le moment statique par rapport 4 ce méme axe, de la
' partde de la section transversale située du cdté opposé au
Caleul des contraintes centre de gravité par rapport 4 la ligne considérée.
de cisaillement en élasticité
Figue 115 Suivant cette répartition, la contrainte maximale de cisaillement

est observée au niveau du centre de gravité de la section. Pour
quelques sections caractéristques, cette valeur a une expression
simple par rapport 4 la valeur moyenne T_ qui serait obtenue
en divisant ’effort tranchant par I'aire de la section totale : h

1,5. 1, Ppourun profil rectangulaire
2. Ty pour un profil creux circulaire mince

1,33. T©__ pour un profil circulaire

moy
Dans le cas des profils usuels en I, une approximation tout &

fait suffisante consiste 4 considérer une répartition uniforme de
1a totalité de Peffort tranchant sur la hauteur de I’Ame, soit :

=

=24

T1=V/A, %

Ia valeur maximale de la contrainte de cisaillement est limitée
en fonction du critére de Caquot :

1,541<f CM6E:

En cas de présence de trous dans 'dme du profil, il est admis
de simplement majorer la contrainte T dans le rapport des aires
brute et nette.

L’Eurocode 3 abandonne le calcul d’une distribution élastique
des contraintes de cisaillement dans la section transversale, au
profit de la définition d’une aire A, dans laquelle il sera admis
de faire régner une contrainte de cisaillement uniforme égale 4
la valeur limite suivant le critére de Von Mises. La valeur de
calcul de la résistance plastique au cisaillement de la section a
donc pour valeur : ;

Vpl-Rd = (Av'fy/ﬁ)/'YMU ‘:

Le tableau 11-2 précise les modalités de calcul des aires de
cisaillement A pour un certain nombre de secions courantes.

‘.

180 © GROUPE MONITEUR, 1997

e A el T



X1 ¢ Formules de résistance des sections

Type Orientation Vateur
de section de teffort de la section A,
louH Paraliéle -
laminés atame A-204+ (w20t
i Paralléle -
U laminés lame A-2bti+(ty+0 1
Paralléle
alame Zdt,
fouH
et caissons
reconstitués
soudés
Perpendiculaire -xd
alame A o
Paralléle
a la hauteur Ah/(b+h)
Tubes
rectangulaires
laminés
Parallgle
alafargeur Ab/(B+ h);
Tubes
cicculaires | Quetconque 2Aln
Plats . :
etronds Quelconque A
pleins

Tableau 11-2 : Calcul des aires de cisaillement A, pour des sections courantes.
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X1. 3 — Flexion

Dans le cas ot ’ame comporte des per¢ages pour fixations, on
applique une régle similaire a celle prescrite pour les efforts nor-
maux de traction : la résistance plastique au cisaillement de 1a
section doit étre fondée sur la plus faible de Paire brute A, et
de I'aire nette majorée :

A fo Yuo
waet g

fy Va2 EC3 5.4.6(8)

simple

La flexion constitue la sollicitation dominante pour une grande
majorité d’ossatures métalliques. L’évaluation de la résistance
vis-a-vis des moments fléchissants revét donc une importance
particuliére. Le calcul purement élastique de cette résistance
n’exploite qu’incomplétement les capacités du matériau puis-
que, par définition, seules les fibres les plus éloignées du centre
de gravité sont soumises 4 une contrainte égale i la limite d’élas-
ticité. Sous réserve que les instabilités de voilement et de déver-
sement ne se manifestent pas prématurément, acier permet
sans difficulté d’augmenter la sollicitation au-dela de ce seuil de
résistance élastique : les fibres extrémes parcourent zlors le
palier de plasticité pendant que le niveau de contraintes aug-
merite pour les fibres « internes » de la section. L’accroissement
de sollicitation peut €tre ainsi poursuivi jusqu’a obtenuon d’un
diagramme ou toutes les fibres de la section transversale sont
plastifiées. 'Le seuil de résistance plastique est alors atteint
(Fig. 11-6).

Diagrammes Elastique Partiellement Plastique
plastique

f, 1,

Evolution des contraintes et des déformations
dans une section soumise a la flexion simple

Figuie 11-6
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Note : Le diagramme birectangulaire de contrainies n’est qu’une
représentation théorique qui a l'avantage d’érre facilement urilisable
pour les calculs ; en réalité, Pacier connait un écrouissage au niveau
des fibres les plus éloignées du centre de gravité tandis que, de part
et d’autre de la fibre neutre, une zone de transition assure le passage
progressyf de la limite d’élasticité en traction a la limite d’élasticité
en compression.

Les Régles CM 66 n’exploitent pas les possibilités de plastifi-
cation des sections et en restent & un comportement purement
élastique : la limite de résistance est considérée atteinte lorsque
la contrainte sur la fibre la plus éloignée du centre de gravité
est égale 4 la limite d’élasticité. Néanmoins, une faible incursion
dans le domaine plastique est permise, sous forme d’une réduc-
tion de la contrainte extréme obtenue en divisant celle-ci par
un coefficient v, dit d’adaptation plastique. La valeur de ce
coefficient est fixée, profil par profil, pour que le moment maxi-
mum autorisé n’occasionne pas de déformation permanente de
la fibre extréme supérieure 4 7,5 % de la déformation maximale
élastique. Une formule approchée du coefficient est proposée

pour les poutres 4 dmes pleines en fonction de ’éloignement v -

de la fibre extréme par rapport au centre de gravité et de I’épais-
seur e de la semelle concernée, cette épaisseur étant supposée
inférieure a 0,2.v :

y=1+¢e2v

On peut noter que la marge de résistance négligée par le calcul
élasique des contraintes prescrit par les Régles CM 66, est
d’autant plus importante que le profil est moins bien optimisé
vis-a-vis de la flexion simple : 4 Iimage du coefficient v, elle
est faible pour les profils de type IPE, plus importante pour les
profils de type H et maximale pour les profils « pleins » ou pour
les profils dissymétriques.

La présence de percages dans la section doit €tre prise en
compte si ces percages se situent dans la partie tendue de la
section ou dans la partie comprimée sans étre remplis. Dans la
déduction, le centre de gravité de la section est supposé
inchangé.. :

L’Eurocode 3 institue une différenciation du moment résistant
en fonction de la classe de la section, celle-ci ayant précisément
pour objet de fixer la possibilité ou non d’exploiter le compor-
tement plastique de Pacier. Clest ainsi que trois modules de
résistance peuvent intervenir dans ’expression de ce moment
résistant (Fig. 11-7) :

+le module plastique W qui correspond au rapport entre le
moment équilibré par le diagramme plastique birectangulaire
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des contraintes et la limite d’élasticité de Pacier ; pour les sec-
tons symétriques par rapport a 'axe de flexion ce module est
égal au double du moment statique de la demi-section par rap-
port au centre de gravité de la section totale ;

- le module élastique W, qui correspond au rapport de FinerGe
de la section autour de ’axe de flexion 2 la distance de la fibre
la plus éloignée du centre de gravité ;

« le module élastique efficace W, qui a la méme définition que
le précédent mais se rapporte a la section efficace prenant’en
compte le voilement local des parois sous les contraintes de
compression générées par la flexion.

Vmax

/
= 1
- £

A 1 : l
Wp= 5 -2 Wei= W= —2

Pour les profils symétriques :

A z
M= ==
T2 2

Soit Wy=2.M,
Diagrammes des contraintes de flexion

en fonction de la classe de la section

Figure 11-7

La résistance de calcul 4 la flexion d’une section transversale a

donc pour expression .. B ik
« pour les sections de classes 1 et 2 W £ Yo
- pour les sections de classe 3 W £ Yo
« pour les sections de classe 4 WLt

Pour les sections dissymétriques de classe 3, dont la fibre la
plus éloignée du centre de gravité est tendue sous Teffet de
Ja sollicitation de flexion considérée, il est loisible de prendre
en compte, dans le calcul de la résistance de la section, une
plastification partielle de la zone tendue correspondant 2
Patteinte de la limite d’élasticité sur la fibre extréme compri- -
mée (Fig. 11-8). TG @
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Axe neutre élastique

Zone tendue
plastifiée
Section € Diagrammie élastique
de classe 3 @ Diagramme é&lasto-plastique

Plastification en zone tendue
d'une section dissymétrique de classe 3

Figure 11-8

Pour les sections transversales dont 1’ame est de classe 3 et
la semelle comprimée de classe 2, il est également loisible
de substituer au diagramme élastique normalement requis,
un diagramme plastique portant sur une section réduite
obtenue en considérant que I’dme n’est que partiellement
efficace. EEBY

Les modalités de ce calcul sont déraillées par la figure 11-9.

Semelle comprimée de classe 2 Diagramme plastique sur
ame de classe 3 section partiellement efficace

fy

k)
Hauteur
ineﬂicace

;fy

Diagramme plastique pour sections dont 'éme est de classe 3

Figure 119

Les trous de fixations situés dans la partie tendue de la section,
doivent motiver une réduction. de la résistance si, comme pour
les piéces entiérement tendues, I’aire netie de cette partie tendue
majorée par le rapport : '

fu ° 'YMo

| 0,9- —
. £y Tme
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estinférieure a I'aire brute. Ce critére est 4 appliquer d’une part
a Paile tendue considérée seule, d’autre part 4 ensemble de 1a
partie tendue de la section transversale. Lorsqu’il y a lieu, les
caractéristiques de la section doivent étre modifiées en substi-
tuant a Paire brute considérée I’aire nette majorée définie par la
figure 11.-10

] I
Partie
comprimée

Partie
tendue

:Sectlon résistante

. . A X
Critére relatif 2 la semelle tendue seule 21—
- Awz :
oui B S| -
Afinet X 0,9 X :EYM—O >3An _l>
y Yue At
Non A — el

Critére relalif a la totalité de 1a partie tendue Az

Artnt * Arine) 09 | *M° 2 (A + Auy) g

Avtoe X 09 Xm -
e

HMQ i
P K09 X518 e

Détermination de la section résistante en flexion simple
compte tenu de la présence de percages dans la partie tendue

Figure 11-10

Qu’elles soient établies par référence aux Régles CM 66 ou par
application de 'Eurocode 3, les capacités en flexion qui vien-’
nent d’&tre définies ne sont effectivement mobilisables autour
de I’axe principal d’inertie maximale, que dans la mesure ot les
éléments concernés sont totalement prémunis contre les risques
d’instabilité par déversement. Les Régles CM 66 ne fixent pas
de seuil pour la prise en compte du déversement, qui, formel-
lement, intervient sous forme d’une majoration des contraintes
de flexion, dés que la partie comprimée du profil n’est plus
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continliment maintenue latéralement. Dans I'Eurocode 3 en
revanche, il est permis de faire abstraction du risque de déverse-
ment pour les trongons suffisamment courts, compris entre deux
sections convenablement maintenues. La longueur limite de ces
trongons correspond 4 un élancement réduit de déversement égal
4 0,4. Reprenant les prescriptions qui avait 1€ retenues a ce sujet
dans Addidf 80, le DAN frangais a détaillé davantage cette con-
dition en P’ajustant en fonction du diagramme de moments
régnant sur le trongon . EC35.52(DA

L’Eurocode 3 prévoit en outre une restriction des capacités en
flexion des profils dans le cas ou les éléements concernés sont
excessivermnent courts : il s’agit de prendre en compte les effets
dits de trainage de cisaillement, c’est-a-dire la répartiion non
uniforme des contraintes longitudinales dans les semelles, due
aux déformations de cisaillement nécessaires & la mobilisation
des fibres les plus éloignées du plan de 'dme.

Ces effets peuvent &tre négligés si la longueur L, séparant deux
sections de ’élément fléchi ou le moment de ﬂex10n est nul,
reste supérieure (Fig. 11-11) a :
» 20 fois la largeur ¢ des parois en console de la section,

- 10 fois la largeur b des parois maintenues sur leurs deux bords.
(Les cotes b et ¢ sont les largeurs libres définies dans le cadre
de la classification des sections) -

Lo>20cou 10b

w A
Lp>20cou10b ) Lo>20cou 10b

Conditions pour négliger les effets
du trainage de cisaillement

Figure 11-11

Dans les cas, a priori exceptionnels, ou ces valeurs minimales
ne sont pas respectées, il est nécessaire de réduire les largeurs
de parois 4 prendre en compte dans la section résistante. Ces
réductions se cumulent directement a celles occasionnées par
le voilement local pour les sections de classe 4. Les modalités
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XI. 4 — Torsion

de détermination des _largeurs_efficaces_sont précisées par le
DAN frangais, en conformité avec les prescriptions de la partie
1.3 de ’Eurocode 3. EC3 5.4.23@3)C.

Torsion
des profils fermés
circulaires

* Figure 11-12

Ni les Régles CM 66 ni ’Eurocode 3 n’envisagent dans leurs
régles de vérification de la résistance, le cas des sections trans-
versales soumises a torsion.

Cette situation tient essentiellement au fait que, pour les profils
les plus couramment utilisés en construction métallique, la
résistance i la torsiom ne peut étre vérifiée par des régles sim-
ples, établies dans le cadre de la résistance des matériaux clas-
sique. Implicitement, il est alors nécessaire de procéder 4 une
analyse détaillée des contraintes développées dans les sections
transversales et de leur appliquer les critéres généraux de limi-
tation, le plus souvent en calculant une contrainte équivalente
de type Caquot ou Von Mises.

Seuls échappent a cette difficulté les profils fermés circulaires,
creux ou pleins, pour lesquels les moments de torsion sont sim-
plement équilibrés par des contraintes tangentelles ; en chaque
point de la section transversale, ces contraintes sont proportion-
nelles 4 la distance au centre et perpendiculaires au rayon
(Fig. 11-12). Ce mode de résistance 4 la torsion est appelé tor-
sion pure, ou torsion de Saint-Venant.

Les déformations mises en jeu dans ce fonctionnement se rédui-
sent 4 des rotations relatives entre sections voisines, autour de
’axe longitudinal de la piéce. La rotation par unité de longueur
s’écrit, au droit d’'une section ol régne un moment de torsion
M, :

de = M,

dx GJ

oll J est le moment d’inerte de torsion et G le module

d’¢lasticité transversale. Pour une section circulaire pleine de

rayon R :
J==R2

En un point quelconque situé & une distance r du centre de la
section, la contrainte tangentielle T s’écrit :
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Pour toute forme de section transversale autre que circulaire,
les contraintes tangentielles dont il vient d’étre question, ne
constituent qu’un terme de la résistance a la torsion. En effet,
pour tout élément plan constitutif d’une section de forme quel-
conque, la rotation d’axe longitudinal de la piéce soumise 3 tor-
sion se traduit par un déplacement imposé dans une direction
paralléle 4 son plan. Sauf dans les cas exceptionnels ot aucune
liaison le long de la piéce ne s’oppose & ce déplacement, celui-
ci se traduit par une flexion de I’élément considéré autour de
son axe d’inertie principale perpendiculaire a4 son plan, donc
par une courbure, des contraintes normales de flexion et des
contraintes tangentielles de cisaillement. Le sens de cette cour-
bure et I’orientation de ces contraintes dépendent de la position
de I'élément considéré par rapport au point autour duquel se
produit la rotaton d’ensemble (Fig. 11-13).

Gauchissement d'une paroi de section quelconque
soumise & la torsion

Figure 11-13
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Une hypothése fondamentale de la résistance des matériaux
classique est donc mise en cause puisque le comportement qui
vient d’étre mis en évidence est incompatible avec le maintien
de la planéité des sections transversales. Pour cette raison, on
parle de résistance par gauchissement des sections.

Dans la résistance globale d’une piece a la torsion, la part rela-
tive de la torsion pure par rapport au gauchissement dépend
bien entendu de la forme de la section qui présente une plus
ou moins grande inertie de torsion, mais aussi de la longueur
de la piéce qui influe directement sur la rigidité au gauchisse-
ment.

Pour simplifier les calculs relatifs a la torsion, il est souhaitable
de privilégier I'un des modes de fonctionnement par rapport a
l'autre. Lorsque la sollicitation en torsion ne peut ére évitée,
on retient le plus souvent des sections fermées, profils creux ou
caissons reconstitués, qui permettent en principe de ne prendre
en compte que la torsion pure, dite de Saint-Venant.

Les profils courants de construction métallique de type 1 ou H,
répondent au contraire de fagon mixte, du fait de leur inertie
de torsion limitée et compte tenu des portées usuelles qu’on leur
donne ; lorsqu’on ne peut éviter de les solliciter en torsion, une
analyse compléte est le plus souvent indispensable. I.’annexe G
de ’Eurocode 3 fournit des indications utiles a4 ce sujet.

Xl. 5 — Sollicitations combinées

Les vérifications sous état de contraintes multiples sont 4 peu
prés exclues des Régles CM 66 et il n’est pas fourni dans ce
code d’expression générale visant la combinaison de contraintes
d’orientations différentes. CM661;314

La vérification séparée des limites fixées aux contraintes nor-
males et aux contraintes tangentielles est jugée suffisante pour
les constructions courantes. Aucune disposition précise n’est
donnée pour les constructions qui échappent 4 cette catégorie.
Pour chaque type de contraintes, les cumuls des effets des dif-
ferentes sollicitations régnant dans les sections transversales,
s’effectuent directement suivant les lois de I’élasticité.

Les dispositions retenues par 'Eurocode 3 sur le méme sujet
sont moins simplifiées. I.’interaction entre sollicitations, quelle
que soit Porientation des contraintes qu’elles générent, est la
régle générale, mais elle ne s’applique, en pratique, qu’au-dela
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de certains seuils, en de¢a desquels la vérification séparée des
résistances aux sollicitations simples est reconduite.

Influence de I'effort tranchant

Quelle que soit la classe de la section, il est considéré que la
présence d’un effort tranchant V, dans la section transversale
n’altére pas la résistance de celle-ci vis-a-vis de 'effort normal
et des moments de flexion tant que cet effort tranchant n’excéde
pas 50 % de la résistance plastique de calcul au cisaillement
Vpl'R + Au-dela de ce seuil, la contrainte limite admissible dans
Iaire de cisaillement A doit étre réduite a (1 ~ p).£, au lieu de
f avec: '

' P=QRVeVoga 1) EC3 5.4.9(3)

L’application pratique de cette prescription au cas des sections
de classe 1 ou 2 est relativement aisée, puisque, par définition,
ony prend en compte une distribution plastique des contraintes
longitudinales : il suffit de retrancher a la résistance plastique
de calcul admise en ’absence de P’effort tranchant, la contribu-
tion plastique de la section A, correspondant a I'excédent de
contrainte p.f)_. Par exempile, dans le cas d’un profil usuel symé-
trique en I ou en H fléchi suivant son axe de forte inertie, le
module plastique ‘de la section A, peut éwe approché par
Iexpression : A\Z.

4-t,

en assimilant A a une section rectangulaire, et le terme 3 retran-
cher au moment résistant plastique en flexion pure Mpm 4 €SL:

2

AL
4-1,
C’est ainsi que le moment de résistance plastique réduit compte
tenu de leffort tranchant s*écrit dans ’Eurocode 3 :

LAZ
Mv-Rd = (Wpl—i Y

p'fy

) 5,/ EC35.4.7(3)

W

Cette méme formule se trouve étendue aux classes de section
3 et 4, sous réserve de limiter le résultat obtenu au moment
résistant élastique M_,, de la section sollicitée en flexion pure.
1 s’agit 13 d’un artifice de calcul qui a le double intérét de per-
mettre un calcul simplifié de I'interaction par rapport au calcul
en élasticité que requi¢rent normalement les sections de classe
3 ou 4, et de sauvegarder la pleine contribution des ailes 4 la
résistance du profil méme lorsque la section A, est saturée en
cisaillement. '

On peut ajouter que Pintroduction d’un seuil en de¢a duquel la
perte de résistance due 4 la présence de Peffort tranchant est
négligée, est particuliérement intéressante dans la perspective
du calcul plastique des structures. En effet, dans les ossatures
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métalliques courantes, les efforts tranchants restent le plus sou-
vent bien inférieurs au seuil fixé, ce qui permet, en pratique, de
s’affranchir purement et simplement de toute interaction et
constitue une simplification appréciable des procédures de
calcul.

Influence de I'effort normal

L’Eurocode 3 traite la question de Pinteraction entre I’effort
normal et le ou les moments de flexion de maniére différenciée
suivant la classe de la section transversale.

Pour les sections de classe 1 ou 2, une solution implicite et géné-
rale existe, fondée sur le principe fondamental-de la résistance
plastique : il suffit de rouver une distribution quelconque de
contraintes dans la section, qui restent inférieures a la limite
d’élasticité et équilibrent ensemble des sollicitations appli-
quées, pour que la résistance soit établie. EC3.54.1(2)

Pour les sections de formes usuelles et hors zones de pergages,
le code fournit quelques formules approchées qui permettent
d’éviter la détermination explicite d’une distribution adéquate
de contraintes. Le tableau ci-contre résume P'essentiel de ces
indications.

Un critére enveloppe de portée générale consiste 4 cumuler bru-
talement les ratios relatifs a effort normal et a chacun des deux
moments de flexion. Il va de soi qu’une telle formule ne tire pas
réellement parti de la capacité plastique du profil.

Nisq . M, s4 + M, sa <1 EC3'548:1(12)
- Npl-Rd Mpl»y-Rd Mpl-z-Rd

On remarquera qu’en plasticité, les capacités a I’effort normal
et aux moments de flexion pris individuellement, se rattachent
a la section considérée globalement et qu’il ne leur est donc pas
associ¢ de signe (sauf dans le cas ot le changement de signe
d’une sollicitation induirait un changement de classe de sec-
tion). En conséquence, au numérateur des trois ratos consti-
tuant le critére de résistance, il y a lieu de faire figurer la valeur
absolue de chacune des sollicitations appliquées.

Une formulation similaire peut aussi e adoptée pour les sec-
tions de classe 3, en prenant en compte au dénominateur des
trois ratios, les résistances élastiques au lieu des résistances plas-
tiques. Une difficulté apparait pour les sections dissymétriques,
dans la mesure ou les modules minimaux de flexion peuvent
alors étre relatifs 4 des fibres différentes et/ou correspondre 4
des signes de contraintes opposés. Il convient alors d'utiliser le
critére général de résistance, valable pour les sectons de classe 3
comme pour celles de classe 4, et qui consiste 4 déterminer,

© GROUPE MONITEUR, 1997



X1 » Formules de résistance des sections

laminés ou P.R.S.
& semelles égales

avec a<0,5

avec 0<0,5

Nga
n=
Npl-ld
flexion biaxiale
section flexion y fexion z (/!'5 -5d ]ﬂ . ( M, sg )’ <1
Mgy -ed Myz.Rd/
plats Moyes = My ed] = 1) Mg = My ol —0) «=p=173+18n"
} n<0,5q ovi M n<a oui _
i!e:shg:m:: etn<025 — %d oly.Rd — My Mpi.z.m
a=A/A non non

- n-ay?

fouH —Muy-ra = Moy rax g —O,nSo FMaz.0d = Mpl.z.ndx[] ‘(]—_0) ]

a=2 |3=5nelﬁzi

** Tubes
ou caissons
reclangulaires

1-n
- Muyy.kd = ’V\pl.y-nd"mv

avec a,,<0,5

1-
L My pg = Motz ra% l—-O,nTo;

avec ag< 0.5

o 1,66
@=B= 7773250

sections creuses
circulaires
{n>0,15)

Myyy-ra= Moly-ra % 1,04%(1-nl7%)

Mugz rd = Mg1.z.2ax 1,04 x(1-n'7)

* pour les sections avec semelles : A, = A ~ Db,
** pour les sections rectangulaites : a,, = [A — 2

i:r,]/A elg = (A-2h1)/A

Tableau 11-3 : Interactions moment-effort normal
{pour des sections sans trous de fixations)

suivant une distribution élastique, la contrainte longitudinale
maximale provoquée par les sollicitations dans la section trans-
versale. Cette contrainte maximale doit rester inférieure a la
limite d’élasdcité divisée par le facteur partiel de sécurité

approprié :

O, pa < £ /¥y POUr les sections de classe 3

O, 5a < £/ 7, pOUI les sections de classe 4
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2 LA e

Dans le cas des sections de classe 4, le calcul porte sur la section
efficace résultant de la prise en compte simultanée des trois com-
posantes de sollicitations.

Lorsque le centre de gravité de cette section efficace ne coincide
pas avec celui de la section compléte, les moments additionnels,
correspondant au produit de I'effort normal N, par les décala-
ges du centre de gravité suivant les deux axes d’inertie princi-
pale, doivent étre cumulés algébriquement aux moments
sollicitants. Sous réserve que 1’élément de structure concerné
ne soit pas soumis aux instabilités de flambement etfou de
déversement, il est loisible de déterminer la section efficace en
tenant compte du niveau de contrainte effectivement atteint
dans chaque paroi sujette au voilement, suivant une procédure

itérative. EC3 5.3.5(8)

¥

o e

Pour ces mémes sections de classe 4, 4 condition qu’elles ne
comportent pas de per¢ages, il est possible d’utiliser un cumul
de ratios similaire 4 ceux proposés pour les autres classes. Les
caractéristiques efficaces doivent alors correspondre a la section
soumise successivement 4 chacune des composantes de sollici-
tation considérée isolément et supposée générer une contrainte
maximale égale 4 la limite d’élasticité. Seuls les décalages éven-
tuels du centre de gravité provoqués par ’effort normal de com-
pression sont a4 prendre en compte pour évaluer les moments
additionnels autour des deux axes principaux d’inertie ; suivant
le sens de ces décalages, les moments additionnels s’ajoutent ou
se retranchent aux moments sollicitants.
Nsq +My-5d+NSd'eNy+Mz-Sd+NSd'eNz< 1
Aerr £/ Yan Werry - £/ Y Weer. 6,/ Yan

EC3 5.4.83(2),

et b il

2
%

Chaque module de flexion introduit dans ce critére correspond
a la fibre la plus défavorisée de la section pour le moment de
flexion considéré et comme précédemment, les sollicitations -
doivent étre prises en compte avec leur valeur absclue. Ceci
conduit assez fréquemment, comme pour les sections de classe
3, a un cumul exagérément défavorable, puisque le signe des
différents effets des sollicitations est ignoré ; dans les cas criti-
ques, il y a donc lieu de revenir au critére général précédem-
ment décrit. On peut noter toutefois que l'utilisation des ratios
a Pavantage de permettre la vérification de toutes les combinai-
sons de sollicitations rencontrées dans une section donnée avec
des caractéristiques efficaces identiques puisqu’indépendantes
de ces sollicitations.
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Xi. 6 — Effets des charges transversales sur les éames
de profils

Les dmes de profils sont fréquemment soumises localement a
des contraintes normales orientées perpendiculairement aux
contraintes longitudinales développées par le moment de
flexion et Ieffort normal (Fig. 11-14).

MySd

GCxa

Combinaison d'un effort normal, d'un moment fléchissant
et d'une charge transversale

Figure 11-14
Dans cette situation, il est prescrit de vérifier, en tout point de

ame, le critére limite de Von Mises applicable aux états
biaxiaux de contraintes :

,\[2 2 < f)'
Oy.8at0z.8d—Ox.Bd"Oz-Ea =
Tnmo

Cette expression ne prend pas en compte Pexistence d’un effort
tranchant éventuel. Il est admis de ne pas la modifier tant que
celuici ne dépasse pas 50 % de la résistance plastique au
cisaillement Vpl_Rd du profil, suivant la tolérance déja admise
pour les interactions avec Ieffort normal et le moment de
flexion. Lorsque ce seuil est dépassé, cornme précédemment, il
convient de substituer i la limite d’élasticité fy la valeur réduite
(1 -p).f, avec:

p= (2 Vsa/Vprra— 1)? g D

Pour Févaluation de la contrainte transversale, il est admis de
supposer la charge correspondante comme répartie sur une fon-
gueur égale 3 la hauteur de I'dme ou & PPespacement des raidis-
seurs transversaux lorsquils existent et sont espacés d’une
valeur inférieure 4 la hauteur de ’dme.

© GROUPE MONITEUR,
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Comme pour tous-les autres critéres de Tésistance en section,
la formule fournie ne couvre pas les risques d’instabilité qui doi-
vent donc faire I'objet d’autres vérificadons. S’agissant des
charges transversales appliquées aux ames, ces risques sont :
« le voilement local di 4 la concomitance des compressions lon-
gitudinale et transversale,
« ’enfoncement local, EC35.74
- le voilement local di a la compression transversale.
EC35.7:5
Il est également nécessaire de vérifier la résistance locale de
I’dme a ’écrasement, immédiatement sous I'impact de la charge
transversale appliquée. EC3
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Xil. 1 — Flambement en compression simple

XIl. 1.1 — Charges critiques d’Euler

Equilibre
a l'état déformé
d'une barre idéale
comprimée

Figure 12-1

L’analyse théorique du phénoméne du flambement des barres

comprimées se fonde en tout premier lieu sur Iétude qu’en a

faite Euler, a partir d’'un modéle purement mathématique a la

fois du comportement du matériau et de celui des barres. Les
hypothéses de ce modéle sont les suivantes :

- le matériau est supposé parfaitement homogéne et isotrope et
Pon considére qu’il suit un comportement idéal indéfiniment
linéaire élastique ;

- les barres, de section constante, sont supposées présenter une
parfaite rectitude de leur ligne moyenne et étre rigoureuse-
ment articulées a leurs extrémités ;

« les seules déformations prises en considération dans I'analyse
sont des déformations planes de flexion des barres autour d’'un
axe principal d’inerde de leur section transversate.

Suivant ce modéle, I'analyse de ’équilibre d’une barre soumise

4 un effort extérieur de compression pure N, conduit & consi-

dérer que toute section d’abscisse x est soumise simultanément :

« 3 Peffort normal extérieur de compression appliqué 4 la barre,

- au moment de flexion égal au produit de ce méme effort par
I'amplitude de la déformation z(x) au droit de cette section
(Fig. 12-1). .

Suivant la résistance des matériaux classique, le moment de

flexion et la dérivée seconde de la déformation d’équilibre sont

liés par la relation : '

EI. d?z(x)

dx?
oti E est le module de déformation longitudinale du matériau,
I est Pinertie de la section transversale pour le plan de
flexion considéré.
Cette équation différentielle permet de trouver 'équation de la
déformée d’équilibre sous la forme :

N LB cos (N
z(x)_A-51nj-l3:l-x+B cosJ;l X

A et B étant deux constantes a déterminer.

+N-z(x)=0
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“Tres conditions aux limites de la barre permertent d’écrire qu’a

chacune des extrémités (soit pour x = 0 et pour x = L), la défor-
mation est nulle :

2(0) =B =0
z(L) = A-sin\/g—IL:O

Pour vérifier cette deuxiéme relation, ’'un ou 'autre des termes
du produit doit étre nul. Soit c’est A et la déformation est iden-
tiquement nulle, c’est-a-dire que la barre reste parfaitement rec-
tiligne et ne subit aucune flexion ; soit c’est le deuxiéme terme
qui est nul et Peffort normal N doit alors vérifier :

N
\/E:I-Lgn-n.

ol n est un nombre entier quelconque.

Le résultat ainsi obtenu montre qu'une barre idéale biarticulée,
soumise a un effort normal de compression pure, soit supporte
cette charge, quelle que soit son Intensité, sans subir aucune
déformation latérale de flexion, soit, au contraire, présente des
bifurcations d’équilibre sous forme de déformations latérales
sinusoidales non bornées (la constante A est indéfinie), pour
une série de valeurs critiques de I'effort normal dont la plus fai-
ble est (Fig. 12-2) :

n2- El
N, = 55

Restant dans le méme cadre d’hypothéses, on peut analyser
Péquilibre d’une barre idéale soumise 4 la fois 2 un effort normal
de compression et a d’autres charges comime des couples
d’extrémité ou des charges transversales réparties ou concen-
trées.

Un cas classique de ce type est constitué par une barre com-
primée fléchie par deux couples d’extrémité égaux et opposés
d’intensitée M, (Fig. 12-3).

L’équation différentielle d’équilibre devient :

Er- 209 4 N2 00) = Mo
dx

198

© GROUPE AMOMNITEUR, 1907



Xl «+ instabilités des barres

N4
4
n?n2 El
> i
X
% N
v
2 ‘_I
i 472 E ‘ :
b5
> L 1
L2 e
L.
1
N
> mEL
> =
3
[o] Z—

Bifurcations d'équilibre

Figure 12-2

. .
(T T
| v |

™ 1

Barre idéale comprimée soumise @ un moment constant

Figure 12-3

et la solution s’écrit sous la forme :

- A-sin 1N cos 1IN
z(x) = A san/E‘—I x+B COS«/;I x+C

Les conditions aux limites propres & la barre biarticulée per-
mettent d’aboutir 3 Pexpression finale de la déformée :

MO . 2u 2u
z(x) = F l—tgu--smf-x—cosf-x

avec: u = J—ﬁ—
) EIl

Nl
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Au milieu de labarre; Tafieschetransversate et le moment de
flexion s’écrivent : : :

Z(E) _ MOLZ.Z(I—cosu)
2) 8El uzcosu

L 1
M(i) = Mo~ osu

La premiére expression fait apparaitre que la fléche due au
moment seul, —MOLZI(SEI), est amplifiée par un facteur fonc-
tion de u, ¢’est-a-dire de N, El et L. Cette amplification devient
infinie quand u tend vers /2 : on retrouve ainsi un phénoméne
d’instabilité qui se produit précisément pour un effort normal
égal 2 la premiére charge critique d’Euler. Dans la mesure ou
Ia flexion impose une déformation transversale dés ’origine, on
observe, lors de la croissance de Peffort normal, une divergence
d’équilibre et non plus une bifurcation (Fig. 12-4).

:‘é
x

n2 El

0 Mo L2 z
8 EI

Divergence d'équilibre

Figure 124

Ce résultat peut étre généralisé a n’importe quel chargement de
la barre par des couples d’extrémité et des charges transversa-
les : I’effort normal critique d’Buler ne dépend que de la rigidité
de la barre et non de son chargement.

L’expression du moment d’équilibre 4 mi-travée de la barre
comprimée soumise 4 deux couples d’extrémité égaux et oppo-
sés. fait aussi apparaitre que la présence de I'effort normal se
traduit par une amplification des moments de flexion générés
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par le chargement de la-barre=Pourchaquetypedechargenrent,
il est possible d’établir expression théorique du coefficient
d’amplification correspondant au rapport entre le moment
maximum le long de la barre a I’équilibre tenant compte de
I’effort normal et le moment maximum le long de la barre en
PPabsence de cet effort normal. Le tableau 12-1 présente ce type
de résultat pour les cas les plus courants.

Chargement Coefficient
/ 2
M( A A‘) Ji+p2-2Pcos2u ., 4
a 1<pgt BM, sin 2y
[
T 201 - cosy)
— — u? cos u .
A Py
lP tgu
A yay u
Tableau 12-1

Le cas du diagramme de moment constant le long de la barre
est généralernent utilisé comme référence dans la mesure ot il
donne lieu, pour un effort normal donné, a lamplification
maximale.

Xil. 1.2 — Comportement des barres réelles

Modélisation générale des imperfections

1.’observation expérimentale du comportement réel des barres
biarticulées soumise 4 compression simple n’apporte qu’une
confirmation trés imparfaite de la prévision fondée sur le
modéle d’Euler. Quelle que soit la rectitude initiale de la barre,
on constate en effet qu’une déformation latérale se manifeste
dés le début du chargement et s’amplifie 4 mesure que la com-
pression augmente. De plus, la ruine, qui correspond donc a
une divérgence plutét qu’a une bifurcation d’équilibre,
s’observe pour des efforts normaux plus ou moins éloignés de
la valeur critique théorique et, en tout cas, systématiquement
inférieurs (Fig. 12-5). :
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L’explication de ces discordances réside bien entendu dans les
écarts importants qui existent entre la réalité et les hypothéses
adoptées dans le modéle d’Euler.

2 El w2 El
L2 L2

utt -~~~ —mm oo

flambement d'une barre réelle

Figure 12-5

En tout premier liey, il faut citer Pexistence d’'une limite d’élas-
ticité pour le matériau : en tout état de cause, 'effort normal de
compression ne pourra dépasser le produit Af, qui peut étre
trés inférieur 4 la charge critique d’Euler.

De plus, cette limite du comportement élastique du matériau
intervient de maniére locale bien avant que effort normal de
plastification compléte de la section soit atteint. En effet, tous
les modeés d’élaboration des produits en acier se traduisent par
P’apparition de contraintes internes auto-équilibrées dans les
sections transversales (Fig. 12-6). Ces contraintes internes,
d’origine mécanique et thermique, peuvent dépasser la moitié
de 1a limite d’élasticité. Si elles n’entament pas de fagon signi-
ficative la résistance intrinséque des sections transversales, en
revanche, elles influent sur Pévolution de la rigidité des barres

au cours de leur chargement, en provoquant des plastfications
locales prématurées. Il est donc inévitable que ces réductions
de rigidité se traduisent par une dégradadon de la charge de
ruine au flambement.

D’autres imperfections présentées par les barres réelles influent
également sur leur comportement €n compression. Ni ’'homo-
généité du matériau du point de vue de son comportement
mécanique, ni la rectitude géométrique des barres ne peuvent
étre parfaites. Ces paramétres, eux aussi directement gouvernés
par les conditions de fabrication, engendrent des flexions para-
sites imprévues par le modéle d’Euler qui se traduisent par une
amplification supplémentaire des déformations latérales.
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Contraintes internes auto-équilibrées
dans une barre laminée a chaud

Figure 12-6

La prévision correcte du comportement des barres réelles passe
donc obligatoirement par une évaluation chiffrée des différentes
imperfections qu’elles présentent par rapport au modéle théo-
rique idéal. Depuis plusieurs dizaines d’années, il est apparu
que la meilleure approche, pour ce faire, consiste 4 représenter
I’ensemble de ces imperfections, quelie que soit leur nature, par
une courbure initiale des barres, dont "amplitude soit représen-
tative des défauts engendrés par les conditions réelles de fabri-
cation.

On considére donc une barre idéale présentant une déformation

initiale et, suivant une approche classique, on suppose que cette

déformation est sinusoidale, c’est-a-dire affine de la déformée
théorique de flambement :

. X

Zo(X) = €g - sin—

o(X) = € sing

en désignant par e, I'amplitude 4 mi-longueur. L ’équation dif-

férentelle d’équilibre s’écrit en fonction de 'effort normal N
appliqué :

d*z(x)

d TAwZ

et admet une solution de la forme :

EI- +N- [z(x) +zo(x)] =

z(x) = A- sin ==

L
ou la constante A doit vérifier :

_n?- EI

I3 -A- sini-+N (A+eo) smf—O
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Soit, en introduisant N P'effort normal critique d'Buleps - -

N .
A = N‘—Cr N - € :
La fléche totale 4 mi-longueur, z(L/2)+z,(L/2), a donc pour
expression :
NCI’

et correspond par conséquent 2 la courbure inidale amplifiée
par le facteur :

1/(1 - N/N,)

Restant dans 'hypothése d’un comportement purement élasti-

que du matériau, la condition de stabilité de la barre équivaut

a la résistance en flexion composée de la section la plus sollicitée

et peut donc s’exprimer sous la forme classique d’une limitation -
de la contrainte maximale a mi-longueur. Celle-ci est simple-
ment le cumul de la contrainte de compression pure et de la r'g
contrainte maximale de flexion élastique provoquée par le X
moment correspondant au produit de Veffort normal par :
I'excentricité d’équilibre 4 mi-longueur de la barre. Un effort N
de compression pure est donc supportable par la barre §’il satis
fait 'inégalité : i
Ne. 1

N
NN . e Yer <
A + N €o Ncr—N Wel_fy

Appelant x le rapport entre l'effort normal de ruine par flam- |
bement et Peffort normal de ruine en section, on peut donc
écrire la relation :

1 A-eo—lavecx:N/Afy

Il est commode pour la suite des calculs, d’opérer un change- -
ment de variable en définissant :

_A-g
- Wel

Par ailleurs, le rapport de I’effort normal plastique 4 I’effort nor-
mal critique, Afy / N_, peut s’écrire en fonction de I’€lancement
de la barre A = L/i ou i est le rayon de giration dans la direction

de flambement :

Afy g &
N, °E

Traditionnellement, I’élancement A est effectivement la varia-
ble utilisée pour I’étude des problémes de flambement.
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Cependant, ’expression qui vient d’étre obtenue pourle cap-
port Afy / N__ incite 4 définir un élancement réduit obtenu en
rapportant la valeur traditionnelle A 4 Pélancement :
n’E
Ay o= :

<

£ ¥

Cette valeur A, correspond a I'élancement d’une barre dont
’effort normal critique se confond avec Peffort normal plasti-
que. Finalement, on utilisera donc la variable :

—_)\,__ Afy
Mo T AN

Par rapport a ’élancement usuel, Pélancement réduit a Pavan-
tage d’intégrer directement la limite d’élasticité du matériau
dans la variable d’intérét pour le flambement. Un élancement
réduit égal & Punité correspond, dans le plan (A)}, a l'inter-
section de la droite %=1, traduisant la limite de plastification
de la barre, et de la courbe d’Euler x = 1/ 2 ; pour une barre
idéale, cet élancement réduit égal 4 Punité constitue la limite
au-dela de laquelle instabilité prend le pas sur la plastification
pure dans le mode de ruine en compression (Fig. 12-7).

N = A,

PP S

Plastification et flambement d'ne barre idéale -
en fonction de son elancement réduit

Figure 127
Numériquement, on peut noter les relations suivantes entre
élancement réduit et élancement classique :
A = A/(93.,9) pour Yacier 3235

% = A/(76,4) pour Pacier 3355
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FORMULAIRE DE 1A CONSTRUCTION METALLIQUE

L’équation de la limite de smabilie s eorithmalementerrforiction
denetde :

(1-%)-(1-x A)=x-n
En développant, on obtient une équation du second degréeny :
Aoy (L+n+A)-x+1=0
Posant :
1 32
¢ =5 (1+n+7)
La solution est donc:

x=¢—A/q>2-73: 1
Koo pede-¥

Le rapport ¥, qui représente la perte de capacité en compres-
sion de la barre par flambement, s’exprime donc assez simple- :
ment en fonction de la charge critique d’Euler de la barre et
de I'amplitude de sa déformée initiale.

Eahele

R

P e

Les différentes méthodes acruellement disponibles pour justi-
fier la stabilité des barres comprimées sont toutes fondées sur - %
cette approche et se différencient essenticllement par le mode
d’évaluation de la fléche représentative des imperfections et par
Pextension éventuelle du critére de résistance dans le domaine
plastique.

B

Il faut souligner que la fléche représentative des imperfections
des barres n’est qu'une convention commode de calcul et que *
la valeur de cette fléche présente un caractére aléatoire. Elle ne
peut donc étre codifiée qu’a pardr de Panalyse statistique de -
résultats expérimentaux.

Méthode de Dutheil

tive des imperfections des barres :

Wcl _:

e = 0,3- =
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Il vient ainst :

n=03-%
¢—% (1+1,3-2%)

1
(0,5 + 0,65 - 1) + (0,5 + 0,65 - M) —

X =

Erant fondées sur un comportement purement ¢lastique du
matériau, les Régles CM 66 fournissent des critéres de stabilité
exprimés non pas en efforts capables mais en contraintes, tout
comme les critéres de résistance. Pour vérifier la stabilité au
flambement, la contrainte de compression pure, avant d’étre
comparée 2 la limite d’élasticité, doit donc étre amplifiée par un
coefficient k, inverse du coefficient y -qui vient d’étre déter-
miné. Au dénominateur de I'expression de %, il suffit bien de
remplacer le rapport 22 de Yeffort normal plastique a Peffort
normal critique par celui, équivalent, de la limite d’¢Jasucité a
la contrainte critique, pour retrouver littéralement la formula-
tion de k, telle quelle figure dans les Reégles CM 66. La vérifi-
cation de la stabilité au flambement d’une pi¢ce soumise & la
compression simple est ainsi :

k-o<f, aveck=1/x

D’aprés I’expression du coefficient ), on peut noter que le
choix effectué pour la valeur de n entraine d’une part que
Peffet des imperfections réduit la capacité en compression des
barres dés Porigine des élancements et d’autre part que, dans
le domaine des trés grands élancements, ces imperfections
conservent une certaine incidence puisque la valeur de x tend
vers 1/1,3 - A’ et non vers 1/A° qui correspondrait a la prévi-
sion d’Euler.

La méthode de Dutheil ne fournit pas seulement I’état limite
ultime de stabilité d’une barre comprimée mais permet aussi la
détermination du niveau de contrainte atteint dans cette barre
lorsqu’elle se trouve soumnise 2 un effort normal de compression
inférieure a sa charge de ruine par flambement. Partant de
’hypothése que les défauts de rectitude d’origine des barres
réelles sont négligeables et que 'essentiel de leurs imperfections
initiales provient des contraintes internes, Dutheil a proposé
une expression de la fléche latérale qui apparait au fur et 4
mesure du chargement en compression simple :.

o Wcl 1
1-(1+b)- =
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Dans cette formule a et b sont deux paramétres -propres a Ia

barre et o_ la contrainte de compression simple correspondant

4 l'effort normal critique d’Euler.

Toujours sur la base des résultats expérimentaux disponibles,

il a retenu pour ces deux paramétres une valeur commune de
0,3. Lorsqu’elle est déchargée, la barre présente une déforma-
tion résiduelle qui témoigne des plastifications intervenues. Sj
une nouvelle compression lui est appliquée, la fléche latérale
repart de cette fléche résiduelle et s’amplifie dans les mémes
conditions que pour une barre idéale jusqu’a retrouver sa valeur
maximale précédente ; elle suit ensuite a nouveau 1’évolution

définie par la formule initiale (Fig. 12-8).

Méthode de Dutheit

Contraintes

H -/ _/'7 / ,
Y { / ol
‘ ; / /

(I
“t—H—]

.
o i 2

Fléches

o)) fdoz) e

Courbe 1 : Comportement d’une barre réelle initialement recti-
ligne, affectée par les plastifications progressives dues aux
défauts et contraintes intermnes.

Courbes 2 ;: Déchargement 4 partir d’une contrainte intermé-
diaire ¢ occasionnant une fléche résiduelle £(c) qui refléte les
plastifications intervenues pour le niveau de contrainte atteint ;
rechargement jusqu’a Ia méme contrainte ¢ suivant le compor-
tement d’une barre idéale élastique.

Courbe 3 : Déchargement 3 partir de la contrainte d’affaisse-
ment f/k; rechargement suivant le comportement d’une barre
idéale élastique avec un défaut géométrique ¢ = f(f y]k) repré-
sentatif de ’ensemble des imperfections de la barre réelle.

€ = f(ny) =0,3- %‘-7&

Figure- 128
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On voit donc, suivant cette approche, que I’état de contrainte =~

dans une barre comprimée dépend de I’historique des charge-
ments qu’elle a subis. Pour un niveau de compression donné,
supposé étre supérieur 4 tous les chargements antéricurement
subis par la barre, il revient au méme soit de considérer I’évo-
lution de la fléche transversale définie par Dutheil pour les bar-
res initialement rectilignes, soit de considérer une barre idéale
avec une fléche initale prise égale 4 la fléche résiduelle occa-
sionnée par la compression du niveau envisagé.

La fléche e, prise en compte pour le calcul du coefficient k n’est
autre que la fiéche résiduelle maximale possible de la barre, celle
qui serait obtenue aprés son chargement jusqu’a la valeur de
ruine de Peffort de compression.

Courbes européennes de flambement

L’Eurocode 3, comme avant lui PAddiaf 80, exploitent, pour
énoncer leurs formules de stabilité des barres simplement com-
primées, les recherches expérimentales sur les charges de ruine
par flambement des barres réelles menées par les différents pays
européens pendant plus d’'une dizaine d’années. Le report de
plus de mille résultats d’essais dans un diagramme (A,x) fait
apparaitre différevn't'es caractéristiques du comportement des
barres réelles :

« pour les faibles valeurs de 1’élancement réduit, I'instabilité n’a
pratiquement pas d’incidence et on peut méme trouver, pour
les profils les plus compacts des valeurs de ), supérieures 4 1
qui s’expliquent par ’écrouissage de I'acier,

» pour les grandes valeurs de I’élancement réduit au contraire,
la charge de ruine est proche de la prévision d’Euler, quel que
soit le type de profil et de section, traduisant un comportement
essentiellement élastique,

« pour un large domaine de valeurs intermédiaires de 1’élance-
ment réduit, celles les plus couramment rencontrées, et singu-
litrement au voisinage de la valeur 1 de ce paramétre,
Iinfluence de Iinstabilité est significative et les charges de
ruine présentent une trés forte dispersion mais sont, dans tous
les cas, sensiblemerit inférieures aux charges critiques d’Euler,
traduisant un comportement typiquement élasto-plastique
conditionné par les imperfections.

L’analyse de ces résultats a donc conduit la Convention euro-
péenne de la Construction métallique (CECM) a établir des
valeurs tabulées du coefficient x en fonction de Pélancement
réduit, et, compte tenu de Ia dispersion présentée par les résul-
tats, 'd’opérér une distinction entre différentes familles de pro-
fils et méme entre leurs directions de flambement. 1l est clair
en effet que les imperfections, qui sont & 'origine du compor-
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tement élasto-plastique des barres réelles, sont iugement
conditionnées par le processus de fabrication de ces barres et
que, pour les profils en I ou en H, leur incidence sur la charge
de ruine n’est pas identique suivant que le flambement s’effec-
tue dans 1’une ou l'autre des directions principales de la sec-
tion. Il a donc été établi, d’abord trois, puis finalement cing
tableaux différents de valeurs du coefficient %, correspondant
4 une gradation des imperfections présentées par les barres
réelles. :

Cependant, I'utilisation pratique et codifiée de ces résultats ne
pouvait réellement passer par de tels tableaux de valeurs ou par
leur traduction graphique sous forme de courbes. Il a donc fallu
trouver une représentation analytique des courbes de flambe-
ment ¢t un moyen naturel et logique pour arriver a ce résultat
était de reprendre I'idée d’un défaut représentatif des imperfec-
tions, déja exploitée dans la méthode de Dutheil. Il s’est ainsi
avéré que 'on pouvait retrouver fidélement les résultats expé-
rimentaux en adoptant un défaut 4 mi-longueur mis sous la.
forme:

Wel )
gy = -a-(A-0,2

0 A ( > )
ot o est le paramétre unique de différenciation des courbes,
dit facteur d’imperfection. Le choix de cette forme permet en

effet : :

» de prendre en compte un « plateau » ou l'instabilité¢ n’influe
pas sur la résistance, jusqu’a concurrence d’'un élancement
réduit égal 4 0,2 ;

« de faire tendre toutes les courbes vers la courbe d’Euler, c’est-
a-dire vers un comportement de pure instabilité élastique,
dans le domaine des trés grands élancements.

L’expression du coefficient § de flambement est donc établie
avec :

n =a-(A-0,2)

et donc :

¢ = %-[1 +a-(L-0,2)+17
Les cing courbes expérimentales de flambement sont correcte-
ment retrouvées en adoptant les valeurs du tableau 12-2 pour
le facteur o d’imperfection.

courbe a, a b < d

-facteur o 013 0,21 0,34 0,49 076

Tablecu 122
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La figure 12-9 fournit la représentation graphiquc-de-ces—eing
courbes, confrontée avec la courbe d’Euler. Le tableau 12-3
précise laffectation des courbes aux différents types de sec-
tions, en fonction de leur axe de flambement

Les courbes de flambement font clairement apparaitre qu’entre
le domaine des élancements négligeables ou ’état limite ultime
correspond a la résistance de la section droite et le domaine des
grands élancements ol le comportement est trés proche de la
prévision d’Euler, existe une plage importante d’élancements,
ceux le plus couramment rencontrés en pratique, ou la ruine
est largement conditionnée par les imperfections, lesquelles
donnent lieu 4 un comportement élasto-plastique.

" Coutbés européennes de flamibement

Figure 129

La vérification de la stabilité d’une barre soumise 4 compression
simple peut ainsi s’écrire dans 'Eurocode 3 :

N, € %Ay,

(Ce mérﬁe critére s’écrit ky N /A f , 51 dans 'Additf 80 avec
k, strictement égal 4 I'inverse de ¥ et en ne retenant que les
trois courbes de flambement a, b et c.) .

© GROUPE MONITEUR,

1997

211



TORMULAIRE DE LA CONSIRUCTION METALLIQUL

Choix de la courbe de flambement correspondant a une section T

. . Axe de Courbe de
Type de section Limites flambement | flambement
Sections en | laminées
h/ib>12:
t < 40 mm y-y a
z-2 b
40 mm < t; < 100 mm y-y b
z-z c
h/bgt2:
t < 100 mm v-y . b
zZ-Z C
t > 100 mm y-y d
z-2 d
t[ < 40 mm y-y b
z-z ¢
t; > 40 mm y-y [+
z-z d
Sections creuses laminées & chaud quel quil soit a
formées a froid vel quil soit b
en utilisant f, quelq
i k
@ ; formées a froid uel quil sait c
en utifisant fy, quelq
Caissons soudés D'une maniére générale | quel quil soit b
oz {sauf ci-dessous)
TS D
b bolw R Soudures épaisses et
I Y i b/t <30 y-y ¢
h/ty <30 z-z c
quel quil soit c

Tableau 12-3
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XIll. 2 — Compression et flexion dans le plan
de flambement

De maniére trés fréquente dans les ossatures métalliques, la
compression des barres s’accompagne de moments de flexion
dus soit 4 des couples d’extrémité développés par des liaisons
hyperstatiques avec d’autres barres soit 4 des charges transver-
sales soit 4 une combinaison de ces deux possibilités. La prise
en compte de I'interaction des deux sollicitations sur la stabilité
des barres est donc essentielle.

Le cumul 4 Peffort normal de compression d’un diagramme
de moments de flexion quelconque le long de la barre ne modi-
fie pas fondamentalement le principe de la justfication de la
stabilité puisque celle-ci est d’ores et déja fondée sur un com-
portement en flexion composée. De plus, il a été montré, au
plan théorique, que ’effort normal critique d’une barre idéale
n’est pas modifié par I'existence de moments de flexion et que
ceux-ci subissent des amplifications fonction de ce méme effort
normal critique et de la compression appliquée. On peut donc
reprendre I’équation de stabilité de la barre simplement com-
primée et y ajouter un troisiéme terme correspondant a la
contrainte générée par le moment maximum de flexion amplifié
par le coefficient k. approprié :

Cette expression, établie dans I'hypothése d’un comportement
purement élastique, recéle néanmoins une difficulté impor-
tante: la localisation de la section la plus sollicitée le long de la
barre. Dans un certain nombre de cas simples o les moments
maximum de premier et de second ordre se situent sans ambi-
guité au milieu de la barre biarticulée, les effets maximum de
la compression et ceux du moment de flexion affectent bien
la méme section transversalé, 3 mi-longueur de la barre : on
peut citer le cas du moment constant le long de la barre ou
tous les cas de diagrammes symétriques exclusivement dus a

- des charges transversales. En revanche, dans les configurations

quelconques, en particulier lorsque le moment de flexion
change de signe le long de la barre par Peffet de couples d’extré-
mité, la solution rigoureuse du probléme passe par la recherche
du maximum du cumul le long de la barre de la flexion de
second ordre générée par la compression en présence du défaut
de rectitude de la barre et du moment de flexion amplifié par
Pexistence de la compression (Fig. 12-10).
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Méthode de Dutheil

Sur le plan pratique, les codes sont amenés 4 n¢ fournir que

des réponses approchées et partielles a ce probléme.

—]

-
T
1
I—

v ]
Y

AT "+---—+ AERESNN
M(I)ma
M(z)max *
T L
L
M@ <« MY
——~ Diagramme des moments de 1¢' ordre —— Diagramme des moments de 2° ordre

influence de la forme du diagramme de moments de 1" ordre
sur la localisation du moment maximum de 2° ordre

figure 12-10

Une simplification est tout d’abord apportée a I’expression des
coefficients théoriques d’amplification des moments de flexion
par la présence de la compression. Dutheil a montré que ces
coefficients pouvaient systématiquement s’écrire, avec une
bonne approximation, sous la forme :

N,+a-N _g+a

N,-N ~ p-1

Y NCI‘
ol H =

Z

Les valeurs de @ sont précisées au tableau 12-4 en regard des
coefficients théoriques exacts. Il faut noter que ces valeurs ne
concernent strictement que des cas simples ou le moment
conserve toujours le méme signe fe long de la barre et ou le
diagramme est symétrique avec un moment maximum a mi-
travée.

Dans ces mémes hypothéses, la sollicitation maximale au
-second ordre affecte la section 4 mi-longueur de la barre et la
condition limite de stabilité en élasticité correspond 4 Patteinte

214

© GROUPE MONITEUR, 199



Xt « Instabilités des barres

Chargement Coefficient exact o
1
( ‘) 0,25
VAR A lu, cosu
p
I 2{1- cosu) 0.03
u2cosu
A A
P
v 0,18
A A u
Tobleau 12-4

de la limite d’élasticité sur la fibre la plus défavorisée de cette

section, sous le cumul des trois composantes de sollicitation :

« Peffort normal de compression simple appliqué  la barre ;

» le moment de flexion de second ordre égal au produit de ce
méme effort normal par la fléche latérale représentative des
imperfections, amplifiée par le facteur classique N_/(N_ - N) ;

« le moment de flexion dii aux charges extérieures appliquées a
la barre et amplifié par le coefficient k. approprié au dia-
gramme de moments régnant le long de la barre.

Ij+N-e- N, 1 N,+o-N 1
A ¢ Ncr'—N Wel Ncr_N Wcl

On peut introduire dans cette équation la valeur préconisée par
Dutheil pour le défaut de forme e, et arranger I'expression
obtenue :

~ Wy =2 W, A-f,
e, = 0,3 A A —Q,B A N
N N ., Af No M NotaN_,
Af, Af, 7 N, N.-N Wgf, N,-N
N M
. - . . = _ -N-
AT (N, N)+W,1-fy (Nee+a-N) = (N, —N) 0,3
N N.-N M N,+a-N

AL N.-13 N Waf, Na-13 N "

On obtient finalement, en faisant intervenir g = N_/N :

N I k M  p+o _
A-f, p-13 W -f, p—-13

© GROUFPE MONITEUR. 1997
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Sous cette forme; le critére limite-de-stabilité apparait comme
le cumul :

« du ratio d’effort normal amplifié par le coefficient
L= QeD/p-1,3)

» et du ratio propre au moment de flexion amplifié par le coef-
ficient

ke = (u+o)f(pH-1,3)

Les Régles CM 66 adoptent une notation en contraintes qui
conduit a vérifier 1a stabilité de la barre par I'inéquation :

Kk, -0+k-or<f

11 est important de noter que le coefficient k; intervenant dans
cette expression ne correspond plus au coefficient théorique
d’amplification des moments de flexion défini initialement : par
le biais de Paménagement apporté a la condition limite de sta-
bilité, celui-ci a été aggravé par une parte des effets des imper-
fections, le dénominateur devenant (p-1,3) au lieu de (u-1).

La formule de stabilité obtenue n’est strictement adéquate que
dans les cas simples déja mentionnés ot les maximums des dif-
féerents effets se produisent dans la section transversale 4 mi-
longueur de la barre. Les Régles CM 66 ne traitent pas en détail
les autres configurations mais on peut remarquer que, dans tous
les cas, on dispose d’une formule enveloppe en introduisant la
valeur maximale de la contrainte de flexion, ce que préconisent
explicitement les régles, et en adoptant la valeur la plus pénali-
sante de «, soit 0,25 correspondant au moment constant.
Cette derniére valeur est notamment spécifiée pour tous les
cas de moments variant linéairement.

Si 'on revient a la stabilité en compression simple 4 partir de
Pexpression trouvée pour la combinaison compression-flexion
dans le plan de flambement, on obtient, en annulant la
contrainte de flexion :

k,-o<f,

au lieu de ko< f établi précédemment. Le coefficient k;, qui-
se substitue donc au coefficient k, correspond 4 la fléche latérale
définie par Dutheil pour une barre réelle initialement rectiligne
soumise 4 une contrainte de compression simple égale 4 ¢ :

f=zg - —. - 4. - — aveca=b=0,3.
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La contrainte maximale subie & mi-longueur par la barre biar-
ticulée présentant cette fléche latérale est en effet :

N 1 W, 1 1
NinN.g3.2. % ° .
ATN03 T T 3w,
§-(1+ 0,3 )
A u-1,3
N oot
A p-13

ce qui correspond bien a k,.c. Cette expression de la contrainte
de compression simple amplifiée par le flambement n’a d’inté-
rét que dans la mesure ol la barre doit équilibrer d’autres sol-
licitations, comme les moments de flexion, car la valeur k; ne
reste inférieure a k que dans la mesure ou leffort normal de
compression reste inférieur 4 la charge de ruine par flambement
en compression simple. Il y a précisément égalité entre les deux
coefficients lorsque cette charge de ruine est atteinte.

Formulation de I’'Additif 80

La mise au point de régles frangaises de calcul adaptées au com-
portement plastique de P’acier a aussi été I'occasion de modifier,
par rapport aux Régles CM 66, 'approche de la stabilité des
barres comprimées et fléchies dans leur plan de flambement.
Le point de départ de la formulation adoptée dans ’Addidf 80
sur ce sujet est relatif au comportement d’une barre biarticulée
comprimée et sournise & un moment de flexion M, constant sur
sa longueur, résultant de P'application de couples d’extrémité
égaux en intensité et de signes opposés. En élasticité, le calcul
rigoureux de I’état d’équilibre au second ordre permet de déter-
miner la contrainte maximale, qui apparait sur la fibre la plus
défavorisée de la section transversale 2 mi-longueur, et d’écrire
la condition de stabilité sous la forme :

N N, 1 1 1
—_ . — ——_— <
+N-¢e N.- el+M0 Wei_fy
cos( }-—E] )

12

Compte tenu des résultats obtenus pour la stabilité en compres-
sion simple, on peut;-en sécurité, regrouper les deux premiers
termes de cette condition, en faisant apparaitre le coefficient de
flambement k; :

Af,  W.f,

y

ko <1
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en appelant k,, le coefficient d’amplification, par Peffort normal
de compression, du moment de flexion a mi-longueur dans le
cas particulier du diagramme de moment constant sur la lon-
gueur de la barre. Ce coefficient, correspondant a I'amplifica-
tion maximale, est choisi comme référence pour généraliser la
formule obtenue. Pour les cas quelconques de charges trans-
versales ou de couples d’extrémité, le coefficient théorique k,
correspondant au rapport entre le moment maximum le long
de la barre 4 I’équilibre tenant compte de Peffort normal et le
moment maximum le long de la barre en I'absence de cet effort
normal est mis sous la forme :

k =C, . kg

En dernier lieu, il a été admis, de maniére empirique, que la
condition d’équilibre pouvait étre étendue dans le domaine
plastique, en faisant simplement intervenir la résistance plast-
que en flexion en lieu et place de la résistance élastique. On
obtient ainsi la formule de stabilité retenue par I'’Additif 80 :

Ko - Nk Mo
Af, " Wai,

Par rapport aux Régles CM 66, on remarquera que cete
expression n’est plus relative a la vérification de la résistance
d’une section particuliére de la barre mais correspond & une
stabilité de trongon, le moment pris en compte €tant le moment
maximum régnant le long de ce trongon. Par le biais du coef-
ficient C_, le coefficient k, qui n’inclut plus aucun effet
d’imperfection, peut ainsi devenir inférieur a 1 et, du coup, la
condition de stabilité ne couvre plus automatiquernent la résis-
tance en section.

Formule de I’Eurocode 3

Comme dans PAdditif 80, la formule de stabilité des barres
comprimeées et fléchies dans le plan de flambement adoptée par
'Burocode 3 est constituée du cumul linéaire de deux ratios
formellement trés similaires, I'un relaif a Peffort normal et
Pautre relatif a la flexion. Si le premier est effecrivement iden-
tique, aux notations prés, 4 celui du réglement frangais, le
second fait intervenir un coefficient k construit de maniére trés
différente, sur des bases empiriques et sans plus aucun lien
direct avec le calcul théorique de stabilité. Comme dans PAddi-
tif 80, ce coefficient peut &re inférieur 2 I'unité et Ja vérification
de la résistance en section doit obligatoirement compléter celle
de Ia condition de stabilité. En comptant sur la résistance plas-
tique de la section, le critére s’écrit :

NSd k- >M5d

+ <1
x - Afy/Ymi Wiy / Tans
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-On notera, par rapport aux formules précédentes, I’intervention

a chaque dénominateur du coefficient partiel de sécurité v,,,
propre aux instabilités. -

Cette condition de stabilité, dont le format s’inscrit essentielle-
ment dans le cadre d’une justification en plasticité, a été systé-
matisée pour Pensemble des classes de sections, en substituant
simplement aux résistances plastiques, les résistances élastiques
des sections complétes dans le cas de la classe 3 et celles des
sections efficaces dans le cas de la classe 4.

XIl. 3 — Déversement en flexion simple -

Les piéces soumises a flexion simple autour de I’axe d’inertie
principale maximale de leur section transversale sont affectées
par un phénoméne d’instabilité, dénommé déversement, dés
lors que I’inertie principale minimale est sensiblement inférieure
4 Tlinertie principale maximale. Cette circonstance est ren-
contrée pour la grande majorité des profils utilisés en construc-
tion métallique. L’instabilité en cause n’est rien d’autre que le
flaimbement latéral de la partie de la section transversale sou-
mise, du fait de la flexion, a4 des contraintes de.compression.
Par rapport au flambement, le déversement présente néan-
moins des spécificités importantes :

« d’une part, la partie tendue du profil exerce sur la partie com-
primée des effets stabilisateurs, ce qui conduit 2 assimiler le
phénoméne & un flambement en milieu élastique ;

« d’autre part, le plus souvent, la compression, tout comme le
moment de flexion qui la génére, n’est pas uniforme sur la
longueur de la piéce.

Ces particularités rendent généralement complexe I’établisse-
ment des solutdons aux problémes de déversement. On notera
en particulier que, du fait de la distance qui sépare la partie
tendue de la partie comprimée, le flambement latéral de cette
derniére s’accompagne inévitablement d’une torsion de la pou-
tre autour de son axe longitudinal : toutes les caractéristiques
de la section transversale sont ainsi impliquées dans la déformée
de déversement et, en particulier, les inerties de torsion pure et
de gauchissement (Fig. 12-11).
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Déver it d'une ¢

Figure 12-11

Tout comme pour le flambement, P’étude théorique de la sta-
bilité d’une pitce dépourvue d’imperfections et constituée d’un
matériau idéal, parfaitement homogene et indéfiniment élasti-
que, soumise 4 un moment de flexion constant sur sa longueur,
conduit 4 une valeur critique de ce moment, pour laquelle appa-
rait une bifurcation d’équilibre. Dans le cas particulier d’une
poutre comportant une section constante bisymétrique, suppo-
sée indéformable, et dont les extrémités sont simplement main-
tenues en torsion, une cxpression classique de ce moment
critique de déversement a ét€ établie par Timoshenko sous la

forme :
T n?- El,
Mo =T ’EIZGJ(I +ETGf)

avec les notations suivantes :

L longueur de la poutre,

1, inertie principale minimale du profil,

J inertie de torsion du profil,

I, inertie de gauchissement du profil,
' E module de déformation longitudinale du matériau,

G module de déformation transversale du matériau.
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impen

Stabilisatrice

Position
du point d'application
de la charge

Figure 12-12

Cette expression de base doit étre modifiée pour prendre-en
compte les caractéristiques trés diverses pouvant étre ren-
contrées dans la pratique et qui influent directement sur la
valeur critique du moment maximum le long de la poutre :

« conditions de lLaisons aux extrémités, notamment encastre-
ment des ailes du profil autour de P'axe principal de flexion
contenu par le plan de I'dme ;

« variation du moment de flexion le long de la poutre due a des
charges transversales etfou 4 des couples d’extrémité ;.

« effet stabilisateur ou déstabilisateur du point d’application des
charges transversales par rapport au centre de gravité du profil
(Fig. 12-12).

Les Régles CM 66 fournissent différents coefficients modi-
fiant la contrainte critique déduite du moment critique de
déversement pour tenir compte de ces différents paramétres.
L’Addinf 80 et I'Eurocode 3 proposent également des expres-
sions plus générales du moment critique de déversement
réepondant a ce méme besoin.

L’évaluation du moment critique de déversement propre d unc
configuration donnée ne constitue toutefois qu’une premiére
étape, qui reléve d’ailleurs de la résistance des matériaux plus
que des codes de calcul de construction. En effet, comme en
matiére de flambement, les imperfections résultant du mode
d’élaboration des produits en acier ont systématiquement pour
effet d’accélérer le processus d’instabilité par rapport 2 la pré-
vision purement théorique. C’est ainsi que les différents régle-
ments établissent des procédures de justification de la stabilité
au déversement des poutres réelles a partir de Pévaluation du
moment critique.-

Xll. 3.1 — Coefficient de déversement des Régles CM 66

La prise en compte de effet du déversement sur la résistance
en flexion simple des poutres est assurée dans les Régles CM 66
par le biais d’un coefficient k, d’amplification des contraintes.
Le formalisme du critére de stabilité au déversement est donc

identique & celui adopté pour la stabilité au flambement en
compression simple :

kd-UfS fy

La construction de ce coefficient de déversement est, en fait,
un peu plus complexe que celle d*un simple coefficient de flam-
bement. :

@; © GROUPE MONITEUR, 1997
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Pour les poutres 4 dme pleine courantes, de section transversale
de hauteur h en I bisymétrique, expression classique théorique
du moment critique de déversement pour un diagramme de
moment constant peut étre approchée en privilégiant le terme
de gauchissement et en remplagant I par Iz_h2/4 :

2 EL,-h?
Mo~ 15° fEIZGJ- Tor

w2 El, h
Me="13 "3

De cette expression simplifiée, on déduit la contrainte criique
de déversement en divisant par le module élastique, 2.1 )jh :

n2-E I, h?
Ocro = — "7 "7

4 I, L?

- ¥

Pour les diagrammes de moment variable, cette valeur de base
de la contrainte critique est multipliée par un coefficient C. De
méme, en cas de charges transversales directement appliquées
a la poutre, I'effet stabilisateur ou déstabilisateur de ces charges
en fonction du niveau de leur point d’application par rapport
au centre de gravité du profil, se traduit par un deuxiéme coef-
ficient B, multiplicateur de la contrainte critique. Finalement,
celle-ci s’écrit donc, dans le cas général :

Comme indiqué par la formule des régles, le déversement est
bien assimilé 4 un probléme de flambement mais I’intervention
de 1a partie tendue du profil est interprétée comme celle d’un
milieu élastique qui permet de considérer qu’une part de la
contrainte de flexion n’est pas affectée par P'instabilité. Cette
part, appelée contrainte de non-déversement, est directernent
lite 4 la contrainte critique suivant la formule approchée :

GcrO'(D_l)

G4 = 1.3

ot D est un troisiéme coefficient fonction des dimensions et
des caractéristiques mécaniques de la piéce.

La verification au déversement n’est donc nécessaire que dans
la mesure oil la contrainte de non-déversement est inférieure a
Ia limite d’élasticité. Dans ce cas, la vérificadon de stabilité au
déversement est celle de la stabilité au flambement d’une piece
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de limite d’élasticité réduite (f,-0,) soumise 4 une contrainte de
compression égale 4 (6,-0,) et présentant une contrainte criti-
que égale 4 0_,. Appelant k, le coefficient de flambement cor-
respondant 4 ces conditions, la relation qui doit &tre vérifice
s’écrit :

ky-(0;-04) < f, -0,

avec

— _ 2 _
ko = (0,5 +0,65 - u) + J(o,s +0,65 - fy—cd) _5-0

cr crd GcrO

Cette relation peut enfin se mettre sous la forme d’une vérifi-
cation du non-dépassement de la limite d’élasticité par la
contrainte maximale de flexion amplifiée :

ko-ofsf,,-(1+(f’—“-(k0—1))
¥
kd-GfoY
kd= ° kO
1+f—d-(k0—1)

¥

Xll. 3.2 — Coefficient de déversement de I'Additif 80

La démarche suivie par ’Additif 80 pour la vérification de la
stabilité au déversement est sensiblement simplifiée par rapport
4 celle des Régles CM 66 et ne comporte aucun lien direct avec
la procédure de vérification de la -stabilité au flambement. A
partir du moment critique théorique M_, dont une formule
assez générale est fournie, le rapport du moment résistant plas-
tique Mpl autour de ’axe de grande inertie & cette valeur critique

donne accés 4 un coefficient k, de réduction du moment
acceptable le long de la poutre :

S S
M aN L/n
1+ "') )
( (Mcr
Le paramétre n permet de moduler Pimportance de la réduction

de capacité en fonction du type de section considéré. Il vaut 2
pour les profils laminés et 1,5 pour les profils reconstitués sou-

kD=
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dés, qui se trouvent ainsi pénalisés_du fait des imperfections
plus importantes qu’ils présentent. La vérificaton de stabilité
consiste finalement & satisfaire I'inégalité :

My-SdSkD - Mpl

ou M, 4, estla valeur maximale du moment sollicitant le long
de la poutre.

Xii. 3.3 — Coefficient de déversement de I’Eurocode 3

La condition de stabilité au déversement des poufres flechies
est, dans ’Eurocode 3, totalement calquée sur la condition de
stabilité au flambement des barres soumises 4 la compression
simple. A I’élancement réduit de flambement A correspond
Pélancement réduit de déversement défini sur des bases
simnilaires :

5 M . . .
At = ' (pour les sections dont la résistance plastique en
< flexion est mobilisable)

auquel est associ¢ un coefficient ¥,  défini suivant les mé&mes
formulations que, celles utilisées pour le coefficient x de
flambement : \

q)LT = —% . (1 + 0T (7\,1_’1‘—0;2)"'1{.'1‘)

et la stabilité au déversement est réputée assurée si le moment
maximum subi par la poutre respecte I'inégalité -

M saS Xt My/Ywmi

Le facteur d’imperfection ¢y ¢ permet, comme en flambement
de tenir compte de la variation de Pimportance des imperfec
tions en fonction des conditions de fabricadon des profils
Comme P’Additif 80, V'Eurocode 3 ne retient 4 ce sujet que dew
possibilités :

_«courbe a (¢ = 0,21} pour les sections laminées,

« courbe ¢ ( = 0,49) pour les profils reconstitués soudés.
%1
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Les formules citées ci-avant sont fondées sur la résistance plas-
tique des sections et supposent donc, pour &tre valides, que
soient respectés les critéres fixés pour les classes 1 et 2. L’adap-
tation de la procédure de calcul prévue pour les autres classes
est cependant trés simple : dans Pexpression de ’élancement
réduit de déversement et dans I'inégalité constituant la condi-
tion de stabilité, on remplace le moment de résistance plastique
M, = W,.f, parle moment de résistance élastique de la section
compléte M, = W, . f dans le cas de la classe 3 ou par le
moment de résistance élastique de la section efficace dans le cas
de la classe 4.

XIl. 3.4 — Troncons prémunis contre tout risque de déversement

Tout comme il existe une plage d’élancements de flambement
suffisamment faibles pour que la capacité a 'effort normal des
sections ne soit pas entamée de maniére significative par I'ins-
tabilité, Pexpérience montre que des wongons de poutre {léchie
suffisamment courts peuvent étre considérés comme prémunis
contre tout risque de déversement. Cette constatation est par-
ticuliérernent intéressante pour pouvoir exploiter en pratique la
capacité plastique des sections, sans qu’il soit nécessaire d’assu-
rer un mainten latéral continu de leur aile comprimée. En effet,
une section plastifiée en flexion ne présente plus aucune rigidité
théorique et doit donc impérativement étre entretoisée. La
notion de « trong¢ons courts au déversement » permet de déter-
miner de quelle distance de part et d’autre de cette section plas-
tifice il est possible d’espacer les entretoises suivantes sans que
Ia résistance soit affectée par le déversement.

L’Additf 80 fournit une réponse codifiée 4 ce probléme en
fixant la longueur du trongon soumis a4 un moment constant
que I’on peut considérer comme prémuni contre tout risque de
déversement :

L<35-1,
ou i, est le rayon de giration de la section correspondant 4 I'iner-
tie principale minimale.

Cette valeur s’entend pour une piéce en acier S235 et doit étre
corrigée par le rapport /235/ f, dans le cas d’une limite d’élas-
ticité différente.

Lorsque le moment de flexion varie sur la longueur du trongon,
le risque de déversement est réduit et la longueur libre entre
deux entretoises peut par conséquent étre-augmentée. Le régle-

© GROUPE MONITEUR,
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ment n’offre cette possibilité qu’a partr d’un rapport de 0,625
entre le moment maximum, par hypothése égal au moment de
résistance plastique, et le moment minimum. La longueur
maximale devient, en fonction de ce rapport v :

235

L<(60-40-¥)-i,- 5

v

_1 <y < 0,625

La valeur maximale possible de L est donc égale & 100 fois le
rayon de giration minimal du profil, obtenue pour un trongon
le long duquel le moment de flexion s’inverse d’une extrémité
a Pautre (y = — 1). On remarquera que la formuie du réglermem
ne correspond pas & une définition directe de la longueur L
puisque, pour un diagramme de moments donriés le long dela
poutre, le rapport y dépend lui-méme de L. (Fig. 12-13)

M“
™M

pl

N " e :
O H
0,625.M - _ﬂﬂmw
¥ ol .
. Mot

L

-M

pl

Espacement limite des entretoises en fonction
de la courbe de moments sollicitants

figuie 12-13

L’Eurocode 3 reprend une condition de trongon prémuni contr
le déversement similaire 4 celle de I’Addidf 80. Elle est exprimé
de facon formellement plus simple et plus directe, par le bia:
d’un seuil d’¢lancement réduit pour la prise en compte de la pert
de résistance en flexion due au déversement. De méme que k
barres comprimées d’élancement réduit inférieur 4 0,2 so
considérées non affectées par le flambement, les trongons do1

" Pélancement réduit de déversement reste inférieur a 0,4 ne néce:

sitent pas de justification de stabilité au déversement. Ce seuil &

226

© GROUPE MONITEUR. 19



XUl + instabilités des barres

a.peu prés équivalent a la condidon fixée par I'Additif 80. Il faut
noter que dans la mesure ou il a été choisi de faire suivre au coef-
ficient de déversement une courbe de flambement (a ou ¢ suivant
le type de section), qui par définition comporte un plateau limité
a Iélancement réduit de 0,2, la valeur limite de 0,4 crée une dis-
continuité peu satisfaisante dans le traitement du déversement
(Fig. 12-14). Pour les sections de classes 1 4 3, cette discontinuité
peut encore étre aggravée s'il est fait usage, comme la possibilité
en est ouverte en France, de coefficients de sécurité différents
numériquement pour le critére de résistance en section (Y,,,) et
pour le critére de stabilité au déversement (Yy,)-

Courbes de déversement

T : "\ Euler
oo . . “‘
] \Ia ‘\
SN . LY
. < L T . - -
h A
el ._ . 1’\ A}
06 \ \ \\
= ' ' . N \ R

0.4 |- REN B : S

[/

o. 02 04 06 08

1 12 14 16
?" LT
Figure 12-14

Xil. 4 — Formules générales de stabilité

Artficiellement, dans les paragraphes précédents, et pour les
besoins de la présentation des bases théoriques des formules
réglementaires, il a été considéré successivement des barres
simplement comprimées, puis comprimées et fléchies dans le
seul plan de flambement sans risque de déversement et, enfin,
des poutres en flexion simple sujettes au déversement. En pra-
tique, on se trouve le plus souvent confronté & des piéces com-
primées exposées a des risques de flambement autour de 'un
quelconque des axes principaux d’inertie de la section transver-
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sale, fléchies autour de ’axe d’inertie principale maximale et,
de ce fait, sujettes au déversement. Moins couramment, des
moments de flexion peuvent aussi s’exercer autour de P'axe
d’inertie principale minimale.

Pour avoir une portée générale du point de vue des sollicitations
et des conditions de stabilité, les régles de dimensionnement
doivent donc permettre de traiter le cas le plus quelconque
d’une piéce :

« soumise a un effort normal de compression N, et susceptible
de flamber, en fonction de ses condidons de maintien, dans
’'une quelconque des directions principales d’inertie de sa sec-
tion transversale ;

- soumise 4 un diagramme quelconque de moments autour .de
axe d’inertie principale maximale et de valeur maximale

M, gp et exposée de ce fait au risque de déversement ;

- soumise 4 un diagramme quelconque de moments autour de
l'axe d’inertie principale minimale et de valeur maximale

M

z.Sd”

La solution exacte et générale du probléme ainsi posé est clai-

rement hors de portée de formuladons suffisamment simples

pour é&tre codifiées. Les régles, quelles qu’elles soient, ne four-
nissent donc que des approches, établies empiriquement, qui
s’efforcent de concilier :

«la nécessité de garantir au dimensionnement un niveau de
sécurité encore acceptable pour les configurations les moins
bien traitées, ce niveau ne pouvant plus, en pratique, étre
homogéne pour toutes les situations envisageables ;

+la nécessité, pour maintenir Péconomie des projets, de con-
duire globalement 3 des résultats pas trop €loignés, dans le
sens de la sécurité, des résultats expérimentaux disponibles et
des simulatons numériques, surtout pour les configurations
les plus fréquemment rencontrées ;

«1a nécessité d’aboutir a des procédures de calcul d’un niveau
de complexité acceptable pour les applications pratiques cou-
rantes.

D’une maniére générale, les différents réglements disponibles

suivent, dans leurs prescriptions, des orientations similaires

pour le cumul des effets des trois composantes de sollicitation :

«les effets de Peffort normal de compression sont affectés par
la direction de flambement la plus défavorable, quel que soit
le plan de flexion, et il n’est pas pris en compte d’effet spatial
des imperfections ;

« dans chaque plan de flexion, les amplifications de moment
dues a la présence de leffort normal sont gouvernées par

* Peffort normal critique correspondant au flambement dans ce
plan ;
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«les effets du déversement sur la résistance en flexion simple
autour de I’axe d’inertie principale maximale sont simplement
superposés aux effets de flambement, sans véritable interac-
tion des deux phénoménes d’instabilité.

Xil. 4.1 — Critére des Régles CM 66

Le critére général de stabilité et de résistance des barres com-

primées et fléchies est exprimé sous forme d’une limitation

d’une contrainte enveloppe obtenue en cumulant trois termes :

« 1a contrainte de compression simple majorée par le coefficient
de flambement k,___le plus défavorable entre les deux direc-
tions possibles de flambement ;

«1a contrainte maximale de flexion autour de Paxe d’inertie
principale maximale, majorée par le coefficient de déverse-
ment k, qui serait applicable pour une configuration de flexion
simple et par le coefficient de flambement k, correspondant
3 Pamplification des contraintes de flexion qu’occasionnerait
le flambement dans le plan de flexion xz ;

«la contrainte maximale de flexion autour de I'axe d’inertie
principale minimale, majorée par le coefficient de flambement
k. correspondant & Pamplification des contraintes de flexion
qu’occasionnerait le flambement dans le plan de flexion xy.

La formulation du critére est donc la suivante :
klmax " kay : kd : ny + kfz : szS fy N

Le caractére enveloppe de cette expression tient au fait que, en
général, ni les contraintes maximales de flexion o et G, ni les
amplifications de contraintes représentées par- les différents
coefficients d’instabilité udlisés, n’intéressent systématiquement
la méme section transversale. De plus, comme indiqué précé-
demment, on est fréquemment amené 4 utilisér pour les coef-
ficients k, d’amplification des contraintes de flexion la valeur
enveloppe relative au diagramme de moment constant.

Les Régles CM 66 proposent aussi une formule simplifiée en
substitution au critére général précédent, qui évite d’avoir 2
déterminer des coefficients de flambement fonctions de la con-
trainte de compression simple ¢ et permet donc de traiter plus
rapidement un ensemble de combinaisons différentes N,
M, 5o M, 5

y . Sd>

e R iNe}

(k- G+ky- O +Op) <,
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T XN4A2 — Critére de I’Additif 80

L’Additif 80 établit le critére général de stabilit€ des éléements

comprimés et fléchis suivant les deux plans principaux de la

section transversale, par une simple extension de celui concer-
nant les éléments comprimés et fléchis dans le plan de
flambement :

« le premier terme, relatif a effort normal, doit faire intetvenir
le plus défavorable des deux coefficients de flambement pos-
sibles, k.. 3

+le deuxiéme terme, relatf 4 la flexion dans le plan xz, doit
comporter, au dénominateur, une réducton du moment de
résistance plastique due au déversement, par l'intermédiaire
du coefficient k;, enveloppe qui serait applicable a I’élément
sournis & flexion simple avec un diagramme de moment cons-
tant sur toute sa longueur ;

«un troisiéme terme est ajouté pour la flexion dans le plan xy
construit sur le méme principe que le deuxiéme, sans coeffi-
cient de déversement, et avec un coefficient kg, établi 4 partiy
de Peffort normal critique relatif au méme plan xy.

NSd kfy ) My-sd k(z -M

k . 17sd z-SdS
omax BE oy Wy T Wy

ply

Xli. 4.3 — Critéres de |’Eurocode 3

Comme précédemment, on n’explicitera ici que les criwéres rele
tfs aux sections de classes 1 et 2, pour lesquelles on peut fair
référence aux résistances plastiques de la section transversal«
Les formules s’adaptent en prenant en compte les résistance
élastiques de la section compléte en classe 3, de la section eff
cace en classe 4.

La prise en compte d’une flexion autour de Paxe d’inertie pri1
cipale minimale se traduit, dans ’Eurocode 3 comme dans k
autres réglements, par 'addidon d’un troisiéme terme au crit€
de stabilité établi pour la compression avec flexion dans le plz
de flambement. La construction de ce troisiéme terme est tot
lement homologue 4 celle du deuxiéme terme, l'effort norm
critique &tant toujours propre au plan de flexion considéré. Ce
conduit donc 4 la formulation suivante, valable en I’absence «
risque de déversement :

NSd ¥ ky'My-Sd kz'Mz-Sd <
Xmin ~ Afy/’YMl Wplyfy/YMl Wplzf)'/YMl
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L’intervention du risque de déversement conduit &2 un
deuxiéme critére de stabilité, a vérifier en paralléle avec le pre-
mier. Tout d’abord, le terme relatif a I’effort normal ne fait plus
intervenir le coefficient de flambement le plus défavorable mais
celui relatif au plan xy, le déversement étant présumé imposer
cette direction de flambement. Par ailleurs, le deuxiéme terme,
relatif a la flexion dans le plan xz, est modifié a la fois au numé-
rateur et au dénominareur. Il est substitué au coefficient k, un
coefficient k, , établi sur des bases voisines mais en faisant inter-
venir la aussi I'effort normal critique propre au plan xy et non
plus celui correspondant au plan xz. Enfin la résistance plasti-
que en flexion dans le plan xz est réduite par le coefficient de
déversement Y, qui serait applicable 4 ’élément simplement
flechi dans le plan xz. Le troisiéme terme reste inchangé. On
doit donc vérifier la deuxiéme inégalité :

NSd + kLT‘ My-Sd kz ) Mz-Sd
Xz* Afy/YMl XLt~ Wplyfy/YMl Wplzfy/YMl -

Xil. 4.4 — Tableaux de coefficients et canevas de synthése

On trouvera en Annexe 4 des tableaux donnant les valeurs
numériques du coefficient de flambement k des Régles CM 66
en fonction, soit de la nuance d’acier utilisée et de I’élancement
soit de Pélancement réduit et des tableaux donnant les valeurs
numériques du coefficient de flambement y de ’'Eurocode 3 en
fonction de I’élancement réduit et suivant les cing courbes euro-
péennes de flambement. ’

Trois canevas sont également donnés, en Annexe 5, qui réca-
pitulent, successivernent par référence aux Reégles CM 66, a
P’Additf 80 et a PEurocode 3, la marche 4 suivre et les formules
déraillées a appliquer pour justifier la stabilité des barres sou-
mises 4 la compression simple, 4 la flexion simple et 4 la flexion
composée.

. Xll. 5 — Calcul direct de stabilité au second ordre

e -

L’analyse du phénoméne de flambement des barres réelles en
compression simple met en évidence l'influence déterminante
sur la charge de ruine des imperfections tant géométriques que
mécaniques présentées par ces barres. Les formules de calcul
de stabilité au flambement des différents codes disponibles sont
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toutes &tablies-a-partir de-la-modélisation de ces imperfections
sous la forme d’une courbure initiale des barres dont 'ampli-
tude n’a pu étre fixée en pratique qu’a partir d’'une analyse sta-
tistique des résultats expérimentaux disponibles.

Ces formules, d’abord consacrées au flambement sous com-
pression simple, ont ensuite été étendues a la question de la sta-
bilité des barres 4 la fois comprimées et fléechies. Pour des
raisons d’ordre pratique, cette généralisation s’accompagne de
simplifications et d’approximations qui éloignent plus ou moins
les traitements codifiés des phénoménes physiques de base.

Dans le cas des Régles CM 66, les formules prescrites découlent
rés directement de la méthode élaborée par Dutheil, elle-méme
rigoureusement fondée sur "analyse théorique de la stabilité au
second ordre des barres comprimées et fléchies présentant un
défaut de forme. Ce défaut, tel que précisé en annexe des
Régles, peut indifféeremment étre repris pour procéder, dans un
quelconque cas particulier, 4 une recherche directe de 'équili-
bre au second ordre de la barre : le résultat obtenu sera celui
prédit par les formules du réglement, du moins dans le domaine
ou elles sont rigoureusement applicables. Il n’y a donc d’intérét
4 metwre en ceuvre un calcul de cette nature que dans les cas ot
ces formules ne peuvent fournir qu’un résultat enveloppe que
I’on souhaiterait affiner ou lorsque la barre présente des carac-
téristiques non traitées par les Régles CM 66 comme une inertie
variable ou un chargement complexe. Il convient de noter que,
dans tous les cas, ces calculs sont conduits dans I’hypothése
d’un comportement purement élastique du matériau, ce qui
permet de rester strictement dans le cadre des principes de la
résistance des matériaux.

A Pinverse, dans I’Eurocode 3, le souci d’aboutir & une formu-
lation unifiée pour les différentes classes de section et donc de
traiter sous la méme forme les résistances plastique et élastique,
a conduit a s’éloigner de Panalyse directe des phénomeénes phy-
siques de base et 4 introduire dans les formulations réglemen-
taires des paramétres fortement empiriques. La conséquence en
est que les formules prescrites ne peuvent plus garantir la
concordance entre les résultats gu’elles fournissent et ceux
d’une analyse directe de stabilité au second ordre. Suivant les
circonstances, on peut rencontrer des écarts d’importance et de
signes variables entre ces deux approches.

Le recours a un calcul direct de stabilité au second ordre a donc
tout son intérét dans ces condidons, soit pour pallier une
conclusion trop optimiste des formules codifiées soit, au
contraire, pour améliorer des résultats réglementaires trop con-
servateurs. Bien entendu, les motivations énoncées pour le cas
des Régles CM 66 conservent leur validité ici aussi: inertie
variable, chargement complexe...
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L’Eurocode 3 précise explicitement, dans le cadre des régles
relatives & la compression simple, ’amplitude de la déformée
représentative des imperfections qu’il convient d’introduire pour
mener 2 bien une analyse directe de stabilité au second ordre.
Afin d’assurer le recoupement avec la charge de ruine découlant
du coefficient de flambement ¥, cette amplitude e, , est modulée
en fonction des conditions de 'analyse directe en question :
comportement élastique ou plastique pour la recherche de
I’équilibre, évaluation de la résistance de la secton la plus solli-
citée & ’équilibre en élasticité ou en plastcité et valeur du coef-
ficient partiel de sécurité v,,, utilisé. EG3TBIE S 55
Pour s’en tenir au cas d’un calcul purement élastique, 4 Ia fois
pour la recherche de 1’équilibre et ’évaluation de la résistance
des sections, ce qui correspond aux moyens informatiques dis-
ponibles actuellement de fagon courante, et en fixant 3 1,1 la
valeur du coefficient partiel de sécurité ¥,,, conformément a la
norme expérimentale francaise, le défaute, a P’expression don-
née par le tableau 12-5: -

courbe de flambement a b ¢ d
o 0,21 0,34 0,49 0.76
k5 0,23 0,15 [ B 0.08

k, = (1 =kg)+ 2kgh

el

end = ar-0,2)- k'Y =

Tableau 12-5

L’Burocode 3 ne précise pas la forme & donner a la courbure
de la barre pour générer cette imperfection. L'usage courant est
d’adopter une demi-onde de sinusoide, soit pour une barre de
longueur L une équation de la forme :

e(x) = ¢, sin(mx/L)
ou x désigne 'abscisse le long de 1a barre.

A partir de cette définition, la procédure de calcul comporte,
dans le cas général, les étapes suivantes :

« création d’un modéle discrétisé en trongons, en nombre suf-
fisant pour la recherche de I’équilibre en grands déplacements,
de la barre de longueur L avec ses caractéristiques mécaniques
brutes ou efficaces suivant le cas, et des conditions d’articula-
tion aux extrémités ;

« imposition 4 la ligne moyenne de la barre d’une courbure géo-
meétrique en demi-onde sinusoidale avec une amplitude maxi-
male €, au milieu de la longueur L, supposée coincider avec
la longueur de flambement (il ne peut étre assuré dans tous
les cas qu’une longueur de flambement réduite par rapport a
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Ia longueur d’épure soit correcte pour le calcul de Pimperfec-
tion 4 introduire dans ’analyse locale ; en revanche, dans le
cadre de ’Eurocode 3, cette derniére s’effectue systématique-
ment en adoptant une hypothése de nceuds fixes) ;

« chargement de la barre par les efforts de compression appli-
qués aux extrémités ou sur la longueur L, par les charges
transversales éventuelles et par les moments d’extrémités
imposés par les autres barres de Ia structure rigidement liées
aux extrémiteés ;

« recherche de équilibre a état déformé de la barre ;

« vérification de la résistance des sections transversales le long
de la barre, sous les sollicitations obtenues 4 Péquilibre et com-
posées d’une part de 'effort normal de compression et d’autre
part des moments de flexion dus au chargement extérieur et
4 la courbure de la barre, amplifiés par les effets du second
ordre ; il est tenu compte dans les criteres de résistance utilisés
du coefficient partiel de sécurité 7,,, propre au traitement des
instabilités.

Dans le cas général, cette procédure est 4 conduire successive-

ment pour les deux plans d’inertie principale de la barre, dans

lesquels le flambement est susceptible de se produire :

- dans un premier temps, I'imperfection est décrite dans le plan
xz de la barre, donnant lieu 4 des moments d’excentrement
de Peffort normal autour de I'axe y qui s’amplifient par les
effets du second ordre ; les moments M, et M, dus aux charges
extérieures s’amplifient par ces mémes effets se développant
dans chacun des plans d’inertie principale de la barre ;

« dans un deuxi¢me temps, I'imperfection est décrite dans le
plan xy de la barre, donnant lieu 2 des moments d’excentre-
ment de Peffort normal autour de I’axe z qui s’amplifient par
les effets du second ordre ; les moments My et M, dus aux
charges extérieures s’amplifient par ces mémes effets se déve-
loppant dans chacun des plans d’inertie principale de la barre.

Il convient de noter que ces différentes modalités du calcul
direct au second ordre ne comportent aucune disposition rela-
tive au risque de déversement, qui n’est donc pas pris en
compte. En effet, dans Iétat actuel des régles de construction,
on ne dispose pas de définition codifiée de I'imperfection géo-
meétrique des barres qui pourrait étre adoptée comme représen-
tative des imperfections des barres réelles du point de vue du
déversement et donc introduite  ce titre dans les analyses de
stabilite. C’est dire qu’il n’existe pour l'instant pas de soluton
alternative claire aux formules réglementaires pour traiter de la
stabilité des barres comprimées et fléchies lorsque le déverse-
ment est un mode de ruine potentiel.
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Voilement de cisaillement
des a@ames de poutres

Le voilement de cisaillement des dmes de poutres fléchies est
un phénoméne d’instabilité qui, jusqu’a la mise 4 disposition de
la transposition francaise de la partie 1-1 de I’Eurocode 3,
n’était abordé que weés succinctement par les régles nationales
de construction métallique : ’Additif 80 ne comporte aucune
clause sur cette question et les Régles CM 66 ne fournissent
que quelques critéres permettant de considérer des dmes raidies
transversalement ou non comme prémunies contre ce risque
d’instabilité. Pour cette raison, le présent chapitre est unique-
ment consacré aux méthodes de calcul et prescriptions fournies
par la partic 1-1 de I’Eurocode 3. Seules sont envisagées par ce
texte les 4mes non raidies ou raidies transversalement. La pré-
sence éventuelle de raidisseurs longitudinaux n’est pas prévue,
cette configuration, rencontrée surtout en ouvrages d’art,
devant étre traitée dans une future partie.

Pour rappel, suivant ’Eurocode 3, les 4mes cisaillées peuvent
atre considérées prémunies contre les risques de voilement si
leur élancement géométrique respecte la condition :

gsso-eﬁt (£= E)
t, f,

5,34
(a/d)?

avec k =4+ si afd< 1

etk = 5’34+(’£/4T)2 si a/d> 1

a étant 'espacement des raidisseurs transversaux.

En Pabsence de raidisseurs transversaux, le rapport a/d peut
&rre considéré comme infini et cette méme condition s’écrit
alors : ' :

dit, < 69.€

Dés lors que élancement géométrique de ’dme dépasse les
limites fixées, une justification de stabilité au voilement doit étre
établie et I’Eurocode 3 propose dans ce but le choix entre deux
méthodes distinctes. Une condition importante d’applicabilité
communeé a ¢es deux méthodes est que des raidisseurs trans-
versaux soient obligatoirement disposés au droit des appuis. La
présence de raidisseurs transversaux intermédiaires n’est en
revanche pas imposée.
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Xill. 1 — Contrainte critique de cisaillement

On considére un panneau constitué d’une tdle plane d’épais-
seur t_, de hauteur d et de longueur a, supposé articulé sur son
contour et soumis a des contraintes de cisaillement sur ce méme
contour (Fig. 13-1).

Contraintes dans un panneau disaillé

Figure 13-1

1l se développe dans le plan de ce panneau des contraintes prin-
cipales de traction et de compression. L’existence de ces der-
niéres est propre & générer un phénoméne d'instabilité de la 16l
perpendiculairement & son plan, de méme nature que le phé
nomeéne de flambement des barres comprimées. L’étude théo
rique de Péquilibre du panneau, dans les hypothéses classique
d’une géoméwie et d’un matériau dépourvus de toute imper
fection et en -supposant un comportement indéfiniment élast
que, permet de mettre en évidence une valeur critique de 1
contrainte de cisaillement pour laquelle apparait cett
instabilité :

B tw)
Ter = Ko 12(1—u2)'(d)
5,34

avec k.[ = 4+za—/—d')—2

si a/d <1

4 .
et k, = 5,34+(a/—d)—2 st a/d > 1

Comme pour le voilement de compression longitudina
’expérience démontre, pour les panneaux réels, Pexistence d
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domaine postcritique pouvant étre trés important : la ruine
effective intervient pour des niveaux de contraintes sensible-
ment supérieurs aux valeurs critiques théoriques. Celles-ci ne
peuvent donc constituer qu’une étape intermédiaire dans 'éva-
luation du comportement des panneaux réels.

Xill. 2 — Méthode poskcritique simple

Cette premiére méthode envisagée par 'Eurocode 3 résulte
d’une approche du type Von Karman, similaire a celle exploitée
pour le traitement des sections de classe 4, affectées, par défi-
nition, par le voilement de leurs parois sous compression lon-
gitudinale. i
De la méme facon, il est fait référence 4 un panneau fictf, de
rapport de forme et d’épaisseur identiques a ceux du panneau
réel, et de hauteur telle que sa contrainte critique de voilement
de cisaillement soit égale 3 la contrainte de plastification en
cisaillement :

Ty=fy/J§

Ce panneau fictif est donc dépourvu de domaine posteritique
et sa hauteur d_; satisfait, par définition, la relation :

1, = 1.(d/ dp’

ou T_est la contrainte critique du panneau réel.
A partir de ce résultat, on se trouve naturellement conduit a
définir une nouvelle valeur d’élancement réduit, propre 4 I'ins-
tabilité des panneaux cisaillés :

R 2

TCI‘

Comme pour la compression longitudinale des parois, cet élan-
cement réduit mesure directement le degré d’influence du voi-
lement local sur la résistance. Lorsque sa valeur est inférieure
a 1, le voilement n’est théoriquement pas a craindre. Lorsque
sa valeur est supérieure 3 1, son inverse correspond au rapport
de la contrainte moyenne dans la paroi lors de la ruine par ins-
tabilité a Ia contrainte de plastification en cisaillement, qui est
aussi, par définition, le rapport de la hauteur efficace 4 la hau-
teur totale du panneau. '
La confrontation de ces conclusions aux résultats expérimen-
taux conduit, en pratique, a les amender de la fagon suivante :

© GROUPE MONITEUR,

1967

237



FORMULAIRE DE LA CONSIRUCHION METALLIGUE

« les imperfections des panneaux réels provoquent une appari-
tion prématurée de la ruine par voilement de cisaillement : le
seuil de réduction de la capacité plastique au cisaillement est
fixé par les régles 4 I’élancement réduit de 0,8 au lieu de 1
en deca de cette valeur, la contrainte ulume est égale 4 la
contrainte de plastification en cisaillement ;

« ces mémes imperfections entrainent également une réduction
de I’étendue du domaine postcritique : la solution réglemen-
raire est d’opérer un abattement de 10% sur la contrainte
ultime pour les élancements réduits supérieurs a 1,2

« pour les élancements réduits compris entre les valeurs 0,8 et
1,2, le réglement prévoit une simple interpolation de raccor-
dement entre les deux définitions précédentes de la contrainte
limite.

Concrétement, il est donc défini une résistance au vollement de
cisaillement du panneau par le biais de la formule :

Viara = 46T, / Y EC35.6.3(1):

oii T, est la valeur ultime de la contrainte de cisaillement, dite
résistance postcritique simple au cisaillement (Fig. 13-2), défi-
nie en fonction de Pélancement réduit par les dispositions
suivantes :

< pour Aw<0,8 Toa

f,/3

- pour 0,8 <Ao< 1,2 Tya = [1-0,625(A~0,8)] - £/43

- pour Aw21,2 Tpa = 0,9 - (fy/ﬁ)/iw EC35.6.3(2)

Résistance post-critique simple au voilement
de cisaillement

1.5 Uk
i
\ v
1.25 X
! .\‘\
4
1 .
N,
N
Tba ‘\\.
075 T
/ T NN
T s o
T, : \\\\\  Von Karman
0,5 T * e B N - : ~.1 v 2
N ) s.\-;
ISt .
0,25 e TS
Euler ™~~~ __

0 . 1. -
0 0204 0608 112 1,416 18 2 22 24 2628 3

-

figure 13-2
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Note : La valeur limite 0,8 fixée a Pélancement réduit comme seuil
de réduction de la contrainte limite de résistance au votlement de
cisatllement coincide avec la valeur limite du rapport dft | fixée pour
Pincidence du voilement dans la résistance des panneaux cisaillés.
Il suffit, pour le vérifier, d’utiliser la définition de Pélancement
réduit.

- 2 )’ .
Aw = E et T, = k.- 12{;? ey (“) conduisent 4 :

d 1 12(1—1)2) T,

w n,\f

e = 1<0,8

t 12(1_ 2) f, o

d 23
Z2<0 ’
tw 12(1 - Z) 235 J_

tﬂsao-s-JE

XIll. 3 — Méthode du champ diagonal de traction

Cette deuxiéme méthode codifiée par ’Eurocode 3, en alter-
native 4 la méthode post-critique simple, n’est recommandée
que pour les dmes raidies transversalement par des raidisseurs
dont PPespacement a n’excéde pas trois fois la hauteur d. De
plus, cet espacement ne doit pas étre inférieur 4 la hauteur.

La démarche adoptée dans la méthode du champ diagonal de
traction consiste a établir la résistance au voilement de cisaille-
ment d’'un panneau en additionnant successivement trois ter-
mes bien distincts.

Premier terme de résistance

Il correspond tout simplement 4 la contrainte critique théorique
définie précédemment :

t _k.ﬂ_(t._w)z
e T T 12(1-v2) \d
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Toutefois, .dans.la. gamme_des élancements modérés et faibles
il convient de faire intervenir la résistance plastique de l'acier,
qui va en pratique plafonner ce terme de résistance. Le régle-
ment définit donc une nouvelle contrainte « utile », notée T,
et dite résistance initiale au voilement de cisaillement (Fig. 13-3),
suivant les prescriptions ci-apres :

 pour Aw<0,8 Top = fy/ﬁ

e pour 0,8 <Aw< 1,25 Ty, = [1-0,8(Au=-08)]- £,/4/3

- pour Aw = 1,25 T = (f/¥3)/A  EC35641Q)
R tance | le au voil it de cisaillément
1,5 A j
A I\ Euter
. vy
1,25 %
_ roIN

=t
PR

AN
0,75 ‘\ -
T
T,
05
0,25

0 -
.0 020406 08 1 12 1,4 16 1,8 2 22 2,4 26 28 3
o | |

Figure 13-3

Le premier terme de résistance s’écrit donc :

d.t, - T/ Ym

Deuxiéme ferme de résistance

Pour les élancements suffisamment importants, la contrainte
T, Qui vieng d’étre définie est loin d’¢puiser la capacité plastique
de Pacier. A partir de ce constat, une modélisation de la résis-
tance postcritique peut étre construite en considérant un treillis
formé par les raidisseurs transversaux successifs qui en consti-
tuent les montants et par des bandes de le inclinées ancrées
sur ces raidisseurs, représentant les diagonales (Fig. 13-4).

On peut admettre dans ces diagonales, des contraintes de trac-

“tion ©,, dont la valeur ultime dépend de leur inclinaison ¢ €

des contraintes T, préexistantes. La relaton entre ces troi
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Oy = Ty Sin 20

Oy =- Ty, SiN 200
T =Ty €S 20

Décomposition
de la contrainte T,

Figure 13-5

Treillis post-critique dans un panneau d'ame

Figure 13-4

grandeurs est établie 4 partir d’une décomposition de la con-
trainte T,, suivant Pinclinaison ¢ et en écrivant le critére de Von
Mises. )
En exploitant la construction du cercle de Mohr, la contrainte
T,, S¢ décompose en deux contraintes normales G, et G, et une
contrainte tangentielle T (Fig. 13-5).

La contrainte o, s’ajoute directement i O, et sa valeur maxi-
male supportable se déduit du critére de Von Mises :

2 2 2

(Ox+0y,) +0,— (0, +0yp) -G, +3- T2 =1
2 2 2 2 2
Opb + 20,0, — Op0y + O + Oy — 0,0, + 312 = |

Oty + (3Tyy8iN20) - Oy + 3Tgp—f5 = 0

Oop = —(1,5Tuy5in29) + o2 — 372, + (1,5Ty5in 26)?2
En posant :

¥ = 1,5 Ty, - sin2¢

on aboutit a ’expression réglementaire de la contrainte de trac-
tion mobilisable dans la diagonale de traction :

be = [f3_3tbb2+\y2]0’5—‘|’

La géométrie du panneau permet d’écrire la largeur de la bande
diagonale en fonction de I'angle d’inclinaison :

d- cosq);a- sin¢

La projection sur la verticale de I’effort total mobilisable dans
la diagonale de cette largeur soumise a la contrainte maximale
O,,> constitue le deuxiéme terme de résistance au voilement de

© © GROUPE MONITEUR, 1997
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cisaillernent, avec un abattement réglementaire de 10 % sur la
valeur théorique :

0,9-(d-cosd—a-sing)-t.- Ou- Sind/ Y,

Troisieme terme de résistance

242

Ce troisitme terme est obtenu simplement par une extension
de la bande diagonale de traction précédemment définie. Deux
cotes nouvelles s_ et s, mesurées parallélement 4 la semelle
comprimée et 2 la semelle tendue respectivement, permettent
de paramétrer deux bandes complémentaires de méme inclinai-
son et sollicitées par la méme contrainte G, (Fig. 13-6).

[—

o

Champ diagonal de traction étendu

Figure 136

Sur les longueurs s_et s, les semelles de la poutre sont sollicitées
perpendiculairement a leur plan moyen par la composante ver-
ticale des contraintes G, et doivent donc assurer ainsi 'ancrage
des bandes complémentaires. Leur capacité 4 remplir cette
fonction constitue le critére utilisé pour fixer les valeurs ultimes
de s_et s, Ce principe est développé en postulant la formation:
4 Pétat limite ultime, d’un mécanisme plastique a deux rotules

de flexion dans chacune des semelles (Fig. 13-7).

Le moment équilibré au droit de chaque rotule est déterminé
en fonction de la capacité résiduelle de la semelle. Celle-ci es°
en effet déja sollicitée pour équilibrer le moment général de
flexion de la poutre, régnant dans le panneau considéré. Dan:
la mesure ou la méthode du champ diagonal de tractiot

" exploite totalement la capacité de I’dme pour la résistance :

Peffort tranchant, il convient de considérer que ce momen
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XIil « Voilement de cisaillement des Gmes de poutres

Mécanisme plastique pour l'ancrage sur les semelles
de l'extension du champ diagonal de traction

Figute 137

général de flexion n’est équilibré que par les semelles. Dési-
gnant par N, ¢, I'effort normal correspondant, la capacité rési-
duelle en flexion de la semelle s’écrit 4 partir de Pinteraction
plastique entre moment et effort normal pour un plat: -

Muys.re = Mpl [1- (Nf-Sd/Npl-Rd)z]

Soit en remplagant le moment plastique M a1 et I’effort normal
résistant N, p, par leurs valeurs en fonction de la largeur et de
I’épaisseur de la semelle et en fonction de la limite d’élasticité
de l'acier :

Muc.re = 0,25b2, - [1 —(Nf.Sd/<btffyf/vMo))Z}

Notes :
* Eventuellement, la poutre peut étre également sollicitée par un
effort normal ; il convient dans ce cas, d’équilibrer ausst cet effort

dans les semelles seules et donc de modifier en consequence Peffort
N,

sd
* Dans le cas ou la semelle comprimée serait de Classe 4, il convien-
drait, dans la formule de MN[ e de substituer & N, p, la

résistance de calcul de la secrion eﬂzcace al Yeffore narmal soit
ef/tj-); /JYM, au lteu de bt;[v f/)/Mo.

En écrivant I’équilibre statique du wong¢on de semelle de lon-
gueur s, plastifié a ses deux extrémités, on obtient :

. . s
(t, - s-sing) - Opy - SING - 3 — Muys.re = Mur e

2 ) Mg re
sin¢ 14Obb

Cette formule, donnée par le réglement, est 4 appliquer indi-
viduellement pour chacune des semelles, qui peuvent éue dif-
féeremment sollicitées et differemment dimensionnées,

© GROUPE MONITEUR,
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+ORMULAIRE DE LA CONSTIRUCTION MmETALLIOUE

Formule globale

conduisant a des valeurs s_et s, différentes. Toutes les deux
doivent dans tous les cas €tre plafonnées 4 la valeur a de ’espa-~
cement entre raidisseurs, qui constitue une borne physique a
Pextension du champ diagonal de traction.

En définitive, le dernier terme de résistance peut s’écrire, sur le
modéle du résultat obtenu antérieurement pour le deuxiéme
terme :

0,9-(sc+5) L Oub- sing/ Ym:

La sommation des trois termes explicités aux paragraphes pré-
cédents, conduit 4 la formule réglementaire de la résistance au
voilement de cisaillement suivant la méthode du champ diago-
nal de traction :

Vip.ra = 1At - Tep + 0,9 - gL, - OpeSinGl/Ta

avec g =d-cos¢—a-sing+(sc+s) sing E

Les bases théoriques de la méthode du champ diagonal de
traction ne conduisent 4 aucun critére permettant d’arréter
une valeur de Pangle ¢ d’inclinaison des contraintes de traction
O,,- Physiquement cet angle ne peut dépasser P’inclinaison de
la diagonale du panneau, soit la valeur 6 = Arctan (dfa). Il ne
doit pas non plus descendre en dessous de la valeur 6/2 qui
correspond 4 des semelles entiérement mobilisées pour la
résistance aux sollicitations autres que Peffort tranchant
Entre ces deux bornes, existe une valeur particuliére rendant
maximale la résistance Vi, g4 mais on peut en choisir arbi-
trairement une quelconque, qui placera donc en sécurité, par
exemple 0/1,5. EEIH |

Cas particulier des panneaux d’extrémités

Dans le cadre de la méthode du champ diagonal de traction,
les panneaux d’extrémités requiérent une vérification spécifique
motivée par le fait que le champ diagonal de traction, ne pou-
vant y &tre ancré comine €n partie courante, sollicite en flexion
latérale le raidisseur d’appui (obligatoirement présent). Celui-
ci doit donc &tre congu dans cet objectif et la méthode de calcd!
de la résistance au voilement de cisaillement doit étre adaptés
en conséquence.

La hauteur s, du raidisseur sur laquelle s’ancre le champ dia
gonal de traction est liée aux autres-cotes et & Iinclinaison ¢ pa

" de simples considérations géomeétriques (Fig. 13-8):

s, =d-(a—sJ)- tan¢
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Xl » Voilement de cisaillement des &mes de poutres

Ancrage du champ diagonal de traction
dans un panneau d'extrémité

Figure 13-8

Tes mécanismes d’ancrage du champ diagonal de traction sur la
semelle supérieure et sur le raidisseur mettent en jeu les résistan-
ces plastiques en flexion des trois sections repérées 1 a 3 sur la
figure 13-8. Chacune de ces résistances doit étre établie en fonc-
ton de Peffort normal qui régne dans ces sections (Fig. 13-9) :

«dans la section 1, qui concerne la semelle supérieure, on
prend en compte la projection horizontale de la totalit¢ de
Ieffort de traction équilibré par le champ diagonal, soit:
N =t.g .0, . Cos¢; on appc?lle M, le moment résistant
plastique de cette semelle réduit en conséquence ;

« dans la section 2, commune a la semelle supérieure et au rai-
disseur, on prend en compte, pour ce qui concerne la semelle
supérieure, la composante horizontale de la part de Ueffort
du champ diagonal qui se trouve ancrée sur la hauteur s, du
raidisseur, soit: F,, = (t, . s,cosd) . O . cos¢ ; on appelle
M, le moment résistant plastiqhe de cette semelle réduit en
conséquence ;

« toujours dans la section 2, on prend en compte, pour ce qui
concerne le raidisseur, la composante verticale de la part de
I'effort du champ diagonal ancrée sur la longueur s_ de la
semelle supérieure, soit: N, = (t,, . 55in$) . G, . sin ; on

i appelle M, le moment résistant plastique du raidisseur

B réduit en conséquence ; on retiendra finalement, pour la sec-

tion 2, 1a plus petite des deux valeurs M. et M, sous la nota-

don M, ,;

« dans la section 3, qui intéresse le raidisseur, on prend en
compte la totalité de I’effort tranchant réduite de la part équi-
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FORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION amiTaiLIQUE

librée en cisaillement pur sur la hauteur non concernée par
le champ diagonal de traction, soit :

NsS = de - t“' " (d - Ss) : Tbh >

on appelle M, le moment résistant plastique du raidisseur
réduit en conséquence.

Mécanismes plastiques pour un panneau d'extrémité

Figure 139

Chaque moment résistant plastique réduit est calculé 3 'aide
de la formule d’interaction plastique dans un plat entre
morment et effort normal, déja exploitée pour la détermination
de My gi:

M,, = 0,25be2f, - [1 — (N/btf,)*]

On utilise les largeur, épaisseur et limite d’élasticité appropriée:
suivant qu’il s’agit de la semelle supérieure ou du raidisseur
ainsi que les différents efforts normaux N définis ci-avant dan-
les différentes sections. Dans le cas ou le raidisseur serai
constitué d’une section différente d’un plat, il conviendrait d-
modifier en conséquence la formule d’interaction. '

A partir des résultats intermédiaires ci-dessus, on peut calcule
la résistance au voilement de cisaillement dans les mémes coD
ditions que pour les panneaux courants mais en remplagan’
dans 1a détermination de s, la valeur usuelle My e P21}
valeur :

(Mg + Mi.2)/2

prenant en compte le mécanisme plastique développé dans

semelle supérieure entre les sections 1 et 2.
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XUt » Voilement de cisaillement des Gmes de poutres

L’angle d’inclinaison ¢ du champ diagonal de traction étant
fixé 4 ce stade, la hauteur s s’en déduit géométriquement sui-
vant la relation mentionnée ci-avant. Il convient de vérifier, a
partir de cette cote, la capacité du raidisseur 4 assurer I'ancrage
du champ diagonal qui lui revient. Ceci est assuré par le respect
de 'inégalité :

Foo - 5/2< M2+ My s

avec Fgp = (ty-5,C050) - Oy, - cOs¢ définie précédemment,
qui traduit que la ruine par mécanisme plastique du trongon de
raidisseur compris entre les sections 2 et 3 n’est pas atteinte.

Si cette condition n’est pas satisfaite, il est nécessaire de
réduire la hauteur s, en augmentant I’angle ¢. Ceci a pour effet
de diminuer la résistance a effort tranchant du panneau et si
elle devient insuffisante vis-a-vis des sollicitations appliquées
des modifications de dimensionnement doivent étre apportées,
a priori au niveau du raidisseur d’appui. .

Il convient de souligner que les vérifications de dimensionne-
ment doivent s’étendre aux soudures du raidisseur d’appui sur
P’aile supérieure (section 2) qui doivent pouvoir équilibrer les
efforts appliqués, M ,, F,, et Nj,.

XHI. 4 — Interaction avec le moment de flexion
et I’effort normal

Les deux méthodes réglementaires de détermination de la résis-
tance des ames de poutres au voilement de cisaillement suppo-
sent que les sollicitations autres que leffort tranchant sont
reprises par les semelles exclusivernent. ’

Dans la méthode du champ diagonal de traction, I’extension de
la bande diagonale requiert méme un ancrage d’efforts de trac-
tion sur ces semelles, ce qui suppose que celles-ci offrent une
capacité résiduelle non nulle en flexion dans le sens de leur
épaisseur. 1l est donc important de disposer de formules d’inte-
raction entre Peffort tranchant d’une part et le moment de
flexion et Peffort normal d’autre part. Ces formules différent en
fonction de la méthode utilisée pour le calcul de la résistance
au voilement de cisaillement.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Dans le cadre de la méthode-posicritique -simple

Les interactions entre sollicitations peuvent ére négligées dans

deux situations OppoOs€es :

« lorsque Peffort tranchant sollicitant n’excéde pas la moiti€ de
la résistance ultme au voilement de cisaillement Vi. ra

«lorsque le moment fléchissant et I’effort normal sollicitants
peuvent étre équilibrés par une section réduite aux seules
semelles de la poutre.

Dans les situations intermédiaires, une formule de raccorde-
ment fournit la limite que le moment fléchissant appliqué doit
respecter :

M ;< My rgt (Mg ra— M.ra) - [1 =(2Vsi/ Vo ra— 1)?]
EC35.67.2(3)

Cette expression est établie pour la situation la plus fréquente,
ou la poutre n’est pas sollicitée par un effort normal. M, ¢
et M, g, v représentent respectivement le moment de résistance
plastique du profil complet et celui de la secion transversale
composée seulement des deux semelles. Dans les cas ol il existe
un effort normal N_,, il est nécessaire de réduire ces deux
valeurs suivant les régles de résistance plastique des sections.

Dans le cas des sections de classes 1 et 2, la formule proposée
s'applique telle quelle, étant fondée sur la résistance plastique.

Dans le cas des sections de classes 3 et 4, les résistances plas-
tiques qu’elle comporte prennent un caractére purement
conventionnel et il convient de plafonner le résultat final par le
moment résistant élastique approprié 2 la classe en question,
M, p, (Fig. 13-10).

Interaction entre fe moment de flexion et I'effort trah_;:haht
dans le cadie de la méthode de post-critique simple . .

1

|

Figure 13-10
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X1t » Voilement de cisaillement des @mes de poutres

Dans Te cas des sections dont la semelle comprimée est de
classe 4, le calcul de M; , doit prendre en compte la largeur
efficace de cette semelle. Le DAN frangais étend cette prescrip-
tion au calcul de M, , et précise que le coefficient partiel de
sécurité 4 utiliser pour ces sections est systématiquement Y, .

pans le cadre de la méthode du champ diagonal de traction

Les interactions entre sollicitations ne peuvent étre négligées
que lorsque Peffort tranchant sollicitant n’excéde pas la moitié
de la résistance au voilement de cisaillement de ’ame seule,
notée V, .. Celleci résulte de application de la méthode du
champ diagonal de tractdon en supposant que les semelles ne
permettent aucun ancrage du champ diagonal, c’est-a-dire pré-
sentent toutes les deux un moment de résistance plastique
réduit My, ,, nul.

Par définitdon, lorsque Peffort tranchant atteint la valeur
Vi re le moment fléchissant concomitant admissible est celui
équilibré par les ailes seules, soit la valeur M, ., déja utilisée
dans le cadre de la méthode postcritique simple.

Entre ce point particulier et le seuil d’interaction 4 0,5 .V, .,
une formule de raccordement construite de maniére identique’
A celle prescrite dans le cadre de la méthode postcritique sim-
ple, doit étre udlisée :

M €M ga+ (M ga = Mera) - [1 - (2Vs5a/ Vi ra = 1)2]

Il faut reconduire a4 son propos, les remarques émises

précédemment :

« plafonnement au moment résistant approprié pour la classe
de la section,

« modification des résistances plastiques en cas deprésence
d’un effort normal, }

+ en classe 4, prise en compte de la réduction de largeur de la
semelle comprimée -et utilisation du coefficient partiel de
sécurité v,,,- '

Lorsque Peffort tranchant sollicitant dépasse la valeur V, L.,

la méthode du champ diagonal de traction assure intrinséque-

ment dans I’établissemnent de la valeur V., I'interaction entre
les trois composantes de sollicitations par le biais des moments
de résistance plastique réduits M, ;. qui dépendent des solli-

citations équilibrées par les semelles et gouvernent les cotes s,

et s. Lorsque la section n’est soumise 3 aucun moment de

flexion ni effort normal, ces cotes atteignent leur valeur maxi-
male et la résistance au voilement de cisaillement atteint sa

borne supérieure V,, .. (Fig. 13-11).
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Interaction entre le moment de flexion et l'effort tranchant
dans le cadre de 1a méthode du champ diagonal de traction

i T
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Figure 13-11

Xill. 5 — Calcul des raidisseurs

Vérification
au flambement
des raidisseurs

transversaux

Figure 13-12

Les régles assignent aux raidisseurs transversaux intermédiaires
une rigidité minimale dans la direction normale au plan de I’dme
de fagon a garantir leur efficacité vis-a-vis du voilement de
cisaillement. Les seuils d’inertie suivants sont fixés :

«1,5-d-2-(d/a)? si a/d<2

«0,75-d -t si a/d2 A2

La résistance au flambement de ces mémes raidisseurs doit éga
lement &tre établie dans les hypothéses suivantes (Fig.. 13-12)

. on retient une section droite constituée du raidisseur hui
méme et de deux largeurs d’ame participantes de 15. €.T
disposées de part et d’autre du raidisseur, sous réserv
qu’une telle largeur soit effectivement présente ;

« Peffort normal de compression dans le raidisseur est pris ég:
4 Peffort tranchant régnant 4 son aplomb diminué de la pa
équilibrée en cisaillement pur sur la hauteur de I’dme :

Vsd -td. Tth/ Va3

«1a longueur de flambement est prise égale au moins 2 0,75.
et il est fait usage de la courbe ¢ de flambement.

250

© GROUPE MONITEUR, 19



Généralités sur les assemblages
et résistance des moyens
d’assemblage

La conception et le calcul des assemblages revétent, en cons-
truction métallique, une importance équivalente a celle du
dimensionnement des pi¢ces pour la sécurité finale de la cons-
truction. Les ossatures ne présentent généralement pas de
redondances importantes et les assemblages constituent donc
des points de passage obligés pour les sollicitations régnant dans
les différents composants structurels ; en cas de défaillance d’un
assemblage, c’est bien le fonctionnement global de la structure
qui est remis en cause.

La conception des assemblages est aussi ’étape au cours de
laquelle doivent &tre concrétisées, avec autant de fidélité que
possible, les hypothéses de liaison entre composants de la struc-
ture telies qu’elles ont été adoptées au stade de ’analyse globale,
par définition avant que les profils ne soient arrétés avec préci-
sion.

Comme pour le dimensionnement des piéces, deux corps de
régles se trouvent-actuellement en concurrence pour la concep-
tion et le calcul des assemblages.

« Les normes francgaises de la série NF P 22-XXX élaborées au
début des années 80 en substitution au chapitre 4 des Régles
CM 66. Ces textes fournissent des formules de calcul de la
résistance ultime des assemblages et, comme dans les Régles
CM 66, la contrainte de référence utilisée est généralement la
limite d’élasticité de ’acier des constituants vérifiés.

*Le chapitre 6 et ses annexes de la norme expérimentale
XP P 22-311 tirée de I’Eurocode 3. Les régles proposées
visent également la résistance ultime des assemblages mais la
fondent généralement sur la limite de rupture des constituants
vérifiés et 'affectent systématiquement d’un coefficient partiel
de sécurité spécifique.

& XIV. 1 — Généralités sur les assemblages de construction
v métallique

Considérés globalement, les assemblages sont des ensembles
constitués de plusieurs composants (Fig. 14-1) :
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Appu simple poutre-poutre « les abouts des éléments st'ruc'tu’rels liaisonnés : la section cou-

par corniéres boulonnées rante de ces éléments dOlt generalement étre aménagée pour
permettre 'assemblage ; elle peut émre déformée (par exemple
aplatissement d’'une section tubulaire), affaiblie par découpe
locale (grugeage) ou par la réalisation de percages, complétée
ou renforcée localement ;

- les piéces accessoires de liaison : il s’agit généralement de plats,
de corniéres, de chutes de profile utilises comme platines,
tasseaux, échantignoles, équerres d’attache... .

« les organes de fixation proprement dits assurant la solidarisa-
tion effective entre les composants en présence : on utilise, sui-

atiache boulonnée vant les circonstances, des rivets, des boulons précontraints

d'un tube circulaite écrasé, ou non, des cordons de soudure, des axes..-
sur gousset soudé :

Les régles codifiées disponibles, a quelques exceptions pres,
traitent essentiellement du calcul des organes de fixation, sup-
posant connus les efforts qui les sollicitent, en précisant égale-
ment quelques dispositions constructives a respecter.

1l appartient donc au concepteur de procéder a une analyse
rationnelle du fonctionnement de I’assemblage considéré globa-
lement pour y prévoir la circulation des efforts et conférer ainsi
une résistance adéquate 4 chacun des composants. Cette ana-
Iyse est généralement délicate i mener en toute rigueur, dans la
mesure ot les hypothéses classiques de la résistance des maté-

Joint de continuité Haux ne se trouvent plus respectées dans les zones
de poutre par éclisses et s . A ..
boulons précontraints d’assemblage : les sections subissent des variations brusques de

géométrie, les organes de fixation tels que les boulons provo-
quent des introductions ponctuelles de forces sur les autres
composants...

On est donc conduit, en pratque, 4 utiliser des modéles de calcu
trés simplifiés, en élasticité ou en plasticité, dont on peut &tr¢
assuré qu’ils placent en sécurité par rapport a la réalité. Il es
important, dans cette démarche, de veiller aux rigidités relative:
en présence et donc 4 la compatibilité des déformations des dif
Encastrement poutre-poteatt férents composants ; ceux-ci peuvent présenter des capacités d
. par il’)':l"ilf(‘; ::,;‘m“‘ déformations limitées, occasionnant des concentrations d
: contraintes et donc des modes de ruine prématurée. On peut cite
3 ce sujet, les liaisons soudées non uniformément raidies ou 1
comportement des boulons de classe de qualité a faible ductilit¢
1 convient également de se préoccuper de Pimpact éventuel de
déformations dont les assemblages peuvent &tre le siege, sur
fonctionnement général de la structure et en particulier sur
répartition des sollicitations dans cette structure lorsqu’el
présente une hyperstaticité élevée.

Enfin, pour des questions de compatibilité de rigidités, il n’e
généralement pas permis J’utliser simultanément des moye!
Assemblages " différents d’assemblage dans une méme attache. Une excepti¢

Figure 14-1 est faite A ce principe pour 'emploi des boulons précontrair
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XIV « Résistance des moyens d’assemblage

et de cordons-de soudaié-a_condiion qu’il n’y ait pas de
possibilité de report d’efforts des uns aux autres du fait de leurs
déformations sous charges. e serrage des boulons doit inter-
venir aprés réalisation des soudures.

XIlV. 2 — Assemblages par boulons non précontraints

Les boulons normaux non précontraints, dits aussi boulons
ordinaires, sont prévus pour &tre mis en ¢euvre avec un serrage
simple, non conudlé ; leur comportement au serrage ne fait
I’objet d’aucune investigation particuliére lors de leur fabrica-
tion. Les classes de qualité dispombles pour les boulons nor-
maux sont: 4.6, 4.8, 5.6, 5.8, 6.6, 6.8, 8.8 et 10.9. Pour
mémoire, ces produits font désormais Pobjet d’une normalisa-
tion européenne qui couvre ’ensemble de leurs caractéristiques
géométriques et mécaniques.

Les assemblages par boulons non précontraints permettent de
reprendre ‘des efforts d’orientation quelconque par rapport a
Iaxe des vis. Il est d’'usage d’envisager séparément les efforts
paralléles et les efforts perpendiculaires a ’axe des vis, qui cor-
respondent a des modes de fonctionnement différents et requié-
rent donc des vérificatons propres.

XIV. 2.1 — Résistance aux efforts paralléles a I'axe des vis

Les assemblages boulonnés sollicités par des efforts paralléles a
I'axe des vis assurent la transmission directe de ces efforts par
simple traction des vis. L.a vérification élémentaire de résistance
consiste donc a s’assurer que les contraintes atteintes dans les
vis restent & un niveau supportable, en tenant compte du fait
que la section de moindre résistance est constituée par la partie
filetée. Les différents textes normatifs disponibles expriment
donc la résistance en traction F,, des boulons 4 partir du pro-
duit de Paire de la section résistante A de la partie filetée par
une contrainte de référence fonction de lIa classe de qualité uti-
lisée.
« Norme NF P 22-430
Fi.ra = ACe¢/ 1,25

avec G.q = min(fyb,-l% - fub)

- Norme XP P 22-311
Fira = 0.9A 5,6/ YMmp

avec Yup, = 1,50
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Poinconnement
d'une tile
par un boulon
en traction

Figure 14-2

On remarquera que la norme francaise se situe de maniére tran-
sitoire entre les Régles CM 66 et ’'Eurocode 3, en ne faisant
plus exclusivement référence a la limite d’¢lasticité dans le cri-
tére de ruine, la limite de rupture devenant déterminante pour
les boulons de ductilité réduite.

L’Eurocode 3 compléte la limitation de la traction dans la vis
du boulon par une condition visant le risque de poin¢onnement
par ’écrou ou la téte du boulon de l'une des toles assemblées
(Fig. 14-2) :

F,.54$B;.ra = 0,6Tdnt £/ Yump EC3 6.5.5(4);

avec d_ diamétre moyen de la téte du boulon ou de I'écrou
(entre cercle inscrit et cercle circonscrit)
t,, f, épaisseur et limite de rupture de la tdle vérifice
Yo, = 1525

Une telle condition n’a pratiquement aucune chance d’&tre
déterminante pour des assemblages normalement constitués
ainsi que le montre le tableau 14-1 qui donne, par diamétre et
dans les hypothéses les plus défavorables de nuances en pré-
sence (S235 pour la piéce et classe 10-9 pour le boulon),
Pépaisseur minimale de la t6le pour que F, , soit inférieur a
B .

p.Rd”

épaisseurs minimales pour que F, ¢4 < B o
{piéces en acier $235, boulons de classe 15-9)

diamétre nominal 12 14 16 18 20 22 24 27 30
{mm]
épaisseur’ minimale 5 6 7 8 9 10 I 12 13
{mm)
Tobleau 14-1

Le fonctionnement des assemblages en extension s’accompa-
gne généralement de la mise en flexion des parois des piéces
assemblées. Les phénoménes mis en jeu pour la circulation des
efforts peuvent alors &ure assez complexes €t occasionner des
perturbations importantes par rapport au schéma simple de
boulons directement sollicités en traction. En pardcutlier, ceux-c
peuvent se trouver soumis, par effet de levier, a la fois a de:
surtensions et 4 des flexions parasites dangereuses pour la tenuc
de assemblage (Fig. 14-3). '

Compte tenu de la grande varié¢té des configurations possibles
on ne dispose malheureusement que de trés peu de régles pré
cises pour prendre en compte ces problémes. Lors de I'élabo
ration des Régles CM 66, cette question a fait Pobjet d’un
recherche expérimentale, portant—sur le comportement €

" extension des ailes de corniéres ou de T laminés sollicitées p3

des boulons symétriquement disposés par rapport 4 Pame.
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t 3
Fg375¢ — —
< c 5+t

Cotes en mm, F en daN

“ Ragles CM 66 article 4,03

Figure 14-4

Effet de levier dans un blage en extension

Figure 14-3

Une formule empirique en a é&té déduite, visant 4 limiter en
fonction de I’épaisseur de la piéce travaillant en flexion, I’effort
théorique de traction par boulon obtenu en divisant simplement-
la sollicitation s’exerg¢ant sur Passemblage par le nombre de
boulons. Il est utile de préciser que, pour I’&établissement de
cette régle, la limitation des déformations 4 un niveau jugé

“acceptable a été généralement déterminante par rapport a la

rupture proprement dite des boulons ou des piéces
d’assemblage ; ceci explique que seules les cotes géométriques
de P'assemblage interviennent dans ’expression proposée et que
les caractéristiques de I’acier de la piéce de liaison ou des bou-
lons n’y ont aucune incidence (Fig. 14-4).

Bien qu’elle ait été construite 4 partir de résultats portant sur
une gamme d’épaisseurs relativement faibles, la formule des
Régles CM 66 est depuis utilisée de maniére extensive, faute
d’autre proposition codifiée ; elle a d’ailleurs été ultérieurement
reprise et généralisée par la norme NF P 22-460 traitant des
assemblages précontraints, y compris pour les T reconstdtués
par soudure. On peut considérer que, pour les épaisseurs cou-
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rantes “utilisées aujourd’hui pour les piéces en extension,
approche des Régles CM 66 place en sécurité du point de vue
de Ia ruine de I'assemblage et confére, a priors, une rigidité
importante i celui-ci.

Dans le cas d’utilisation de piéces soudées, il est important de
vérifier 1a résistance locale des cordons de soudure qui peuvent
étre affectés de maniére excessive par une concentration des
contraintes (Fig. 14-5).

Concentration de contraintes dans 'dme
et dans sa soudure sur la platine

Figure 14-5

1l convient de veiller également, pour tout assemblage en exten
sion, a ce que les boulons soient disposés de maniére symétriqus
par rapport i la ligne d’action de Yeffort appliqué de fagon :
garantir une répartition homogéne de cer effort.

Un cas particulier trés important d’assemblage ou les boulon
se trouvent sollicités en traction, est constitué par les encasue
ments poutre-poutre et poutre-poteau par platine d’about. L.
généralisation de Pemploi de ce type de conception d’asserr
blage en construction métallique a justifié la codification d
méthodes de calcul spécifiques, qui sont présentées dans u
paragraphe ultérieur.

XIV. 2.2 — Résistance aux efforts perpendiculaires

a lYaxe des vis

Les assemblages boulonnés sollicités par des efforts perpenc
culaires a Paxe des vis fonctionnent par pression diamétrz
exercée par les vis sur les piéces assemblées et cisaillement -
ces vis (Fig. 14-6).
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Pression diamétrale exercée par un boulon cisaillé

Figure 14-6

La résistance individuelle en cisaillement des boulons est cons-
truite de maniére similaire i celle concernant la traction, mais
avec des coefficients numériques spécifiques :
* Norme NF P 22-430

Fv~Rd = Ascrcd/1)54

. 7 -
avec O.q = mm(fyb,ﬁ . fub)
* Norme XP P 22-311
Fv-Rd = O:6Asfub/'YMb
pour les classes 4.6, 5.6, 6.6 et 8.8
Fora = 0,5A 00/ Tan

pour les classes 4.8, 5.8, 6.8 et 10.9
avec v, = 1,25

e SRR
L ableatie

7

Ces valeurs s’entendent pour un plan de cisaillement. Dans le
cas d’assemblage de plus de deux piéces, la résistance pour un
boulon est obtenue en multipliant les valeurs individuelles citées
par le nombre de plans de cisaillement (Fig. 14-7).

Boulon en double cisaillement

Figure 14-7

Comme pour la résistance en traction, la norme frangaise péna-
lise les classes de qualité présentant les duciilités les plus faibles

.en introduisant la’ contrainte de rupture de I’acter des boulons

dans le critére de ruine. L’Eurocode 3 systématise la référence
4 la contrainte de rupture, mais défavorise aussi spécifiquement,
méme faiblement, une partie de ces classes de ductilité réduite.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Ovalisation
et déchirures par
excés de pression
diametrale

Figure 14-8

Norme NF P 22-430

Dans les deux types de formules, il est possible de remplacer la
section résistante de la partie filetée par celle de la tige lisse, dés
lors que les dispositions d’exécution sont prises pour que cette
tige lisse régne sur ’épaisseur de I’'assemblage. Cette mesure
entraine également une réduction intéressante des déformations
provoquées par la plastification locale des pi¢ces au contact
avec les vis. Sa prise en compte au niveau du calcul doit néan-
moins se faire avec la plus grande prudence compte tenu deg
aléas que présente sa mise en ceuvre correcté sur site, notam-
ment en terme d’approvisionnement de boulons présentant des
longueurs de tige lisse adaptées aux épaisseurs d’assemblage.

La résistance en pression diamétrale constitue un deuxiéme
critére a vérifier pour les assemblages sollicités perpendiculai-
rement a P'axe des vis. Elle vise en principe la tenue locale des
piéces sous la pression exercée par la tige des boulons, dom
acier est généralement beaucoup plus dur. L’excés de pres-
sion diamétrale est susceptible d’occasionner une ovalisatior
non maitrisée des pergages et unc déchirure des piéces depui
un per¢age vers un bord libre ou vers un pereage voisii
(Fig. 14-8).

La résistance en pression diameétrale est établie suivant des pre
cessus assez différents dans la norme frangaise et dans la norm
européenne.

La résistance 4 la pression diamétrale s'exprime sous form
d’une limitation de la pression exercée sur une surface conver
donnelle égale au diaméue du boulon par Pépaisseur de
piéce, proportionnellement 4 la limite d?élasticité de Taci
constituant la pi€ce :

F, o0 = dt. Gf)

Un renforcement de cette condition est prévu pour les cas
Pexploitation normale de Pouvrage exige une maitrise partic
liere des déformations :

=du. 2f)

Fb.lld

Cette condition est complétée par des dispositions constructi
imposant des valeurs minimales aux pinces longitudinales
transversales ainsi qu’aux entr’axes entre boulons de maniér
prévenir le risque de déchirure de la piece depuis un per¢
vers un bord libre ou entre per¢ages successifs. Dansle cas ¥
dculier de Ia pince longitudinale, un des critéres 4 respecter

directement fonction de Veffort appliqué par le boulon.

¢, 20,8Vsa/ (tFy)

© GROUPE MONITEUR.
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Norme XP P 22-311

e T

1002 oo

Des valeurs maximales sont également imposées aux mémes
cotes pour garantir un contact convenable entre piéces assem-
blées, indispensable pour la maitrise des risques de corrosion
dans les entrefers (Fig. 14-9).

! ! ! >15d,

[ I |

. 3a7d, . . et 0.8 Vgg/tf,
— e
T (10dy) ' <25d,(ddy)

() : valeur admise pour les piéces non soumises aux intempéries ou 4 des conditions favorisant I'oxydation

Norme NF P 22-430 - Article 5 - Dispositions constructives

Figure 149

La formule de résistance 4 la pression diamétrale prend en
compte également une pression sur une surface conventionnelle
égale au produit du diamétre du boulon par ’épaisseur de la
piéce mais en module directement la valeur limite par Iinter-
médiaire d’un coefficient minorateur o établi en fonction de la
pince longitudinale et de I'entraxe des boulons.

Fy ra = 2,508,dt/Yy,
avec Y, = 1,25 T

a est pris égal au minimum des deux rapports :
e,/3d, et p,/3d,— 1/4

sans dépasser 1 ni le rapport des limites de rupture des aciers
constituant les boulons et la pi¢ce £ /f .

Des valeurs minimales et maximales des pinces longitudinales
et transversales et de I’entraxe des boulons sont également pres-
crites par ’Eurocode 3 (Fig. 14-10).

Les régles de vérification des assemblages boulonnés sollicités
perpendiéulairement a Paxe des vis, telles qu’elles viennent
d’étre énoncées, ne rendent que trés grossiérement compte du
fonctionnement de ces assemblages. L’épaisseur non stricte-
ment négligeable des piéces assemblées entraine, ipso facto, une

_GROUPE MONITEUR, 1997
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>1,5dy
< max (121,150 mm)*

< min (141,200 mm) en compression
< min (28 1, 400 mm) en fraction **

i 222dg . M
< min (141, 200 mm)** < max (121, 150 mm}*
« - a limiter 4 40 mm + 41 pour les pigces exposées aux intempéries ou & des risques
de corrosion

* . fimite pouvant étre majorée de 50% pour les éléments tendus a labri des intempéries
et des risques de corrosion

d,, : diamélre du per¢age

t : épaisseur la plus faible des plats extérieurs de rassembtage
(une face en contact direct avec ratmosphére)

Norme XP P22-311 - Eurocode 3
Clause 6.5.1 - Positionnement des trous pour boulons

Figure 14-10

méme si cette sollicitation n’e

certaine flexion des boulons,
pas expliciternent prise en compte par les régles de calcul. Cet

flexion peut éure trés fortement accentuée, au point d’entrain
une plastification rapide des boulons, dans le cas ol les jer
entre pergages dans les piéces et vis des boulons sont distribu
de facon défavorable sur la longueur de 'assemblage et néce
sitent ainsi une adaptation importante avant que V’ensemble ¢
boulons puissent apporter leur contribution a la résistar

(Fig. 14-11).

effort entre les boulons d'une méme file

Répartition inégale de [!
Figure 14-11

Ce phénoméne est susceptible d’occasionner une ruine pré
turée de Passemblage, en particulier lorsqu’on utilise des i
lons de petit diamétre, fortement sollicités par les flex

® GROUPE MONITEUR,
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X{V = Résistance des moyens d‘assemblage

parasites, et de qualité de faible ductilité comme les classes 6.8
ou 10.9. Des essais ont montré que la ruine pouvait intervenir
pour des niveaux de sollicitation notoirement inférieurs 4 ceux
obtenus en cumulant directement les résistances individuelles
des boulons. Il convient pour ces cas, soit de restreindre le jeu
entre pergage et vis, soit de procéder & un abattement sur la
résistance globale de ’assemblage, soit encore de rendre domi-
nante une ruine ductile par excés de pression diamétrale. Plu-
sieurs mesures sont prescrites dans cet esprit par les documents
normatifs.

Longueur de IYassemblage

Assemblage sollicité
‘par un effet réparti
sur sa longueur

Figure 14-13

La norme NF P 22-430 comme I’Eurocode 3 imposent une
minoration de la capacité des assemblages présentant une lon-
gueur entre axes des boulons extrémes supérieure 4 15 fois le
diamétre du percage pour la norme frangaise, le diaméte du
boulon pour Eurocode 3. Cette limite correspond a peu pres,
compte tenu des entraxes habituels, aux assemblages de plus
de 5 boulons. Le coefficient de réduction s’écrit :

B,=1- &L, - 15d)/200d f"ffNPﬂ‘_:;:P-;2=2743vO 513

XPP22:311 6.5.10
sans descendre au-dessous de 0,75, valeur obtenue pour une
longueur égale a 65 fois le diaméwe (Fig. 14-12).

A BU
1,00

0,75

0 15d 65d y

Coefficient de réduction de la capacité des assemblages longs

Figure 14-12

Cette limitation ne s’applique pas au cas ou, par conception,
Passemblage se trouve sollicité par un effort répart uniforme-
ment sur sa longueur (Fig. 14-13) : assemblage dme-semelle
d’un profil fléchi, assemblage d’une dme cisaillée de poutre sur
un raidisseur d’appui.

GRoure M.ONIIEUR, 1907
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Correctifs a la norme NF P 22-430

Régles restrictives de

Le texte francais autorise des pergages excédant de 2 mm le
diamétre nominal des boulons, pour toute la gamme des dia-
métres utilisables. Pour les classes de qualité 4.8, 5.8, 6.8, 8.8
et 10.9, qui présentent des ductilités réduites, et pour les dia-
métres de boulons inférieurs 4 16 mum, il est avéré que le cumul
direct des capacités individuelles de boulons ne fournit pas une
évaluation réaliste et fiable de la capacité de Passemblage dans
le cas de pergages 4 d + 2 mm. Sauf a ramener le diameue des
pergages 4 d + 1 mm, il convient, dans de telles configurations,
de limiter 4 5 le nombre total de boulons disposés en file paral-
ielement a la direction de I’effort et de considérer que dans cha-
que file, un des boulons reste inactif au cours de la mise en
charge et ne doit donc pas e pris en compte dans le calcul
de la résistance de 'assemblage.

I’Eurocode 3

Les diamétres normaux de pergages prévus par I’'Eurocode 2
sont plus restrictifs que ceux de la norme NF P 22-430: pouw
les diameétres nominaux de boulons 12 et 14 mm, le diameétr
de pergage est limité 2 d + 1 mm.

Il est néanmoins admis d’augmenter ce diamétre ad+2mm
4 condition que la résistance en cisaillement des boulons soi
supérieure 4 la résistance en pression diamétrale. Cette mesur:
cherche 3 conférer 2 I'assemblage le supplément de capacit
d’adaptation, nécessité par I'importance du jeu entre boulon e
trou, par le biais de plastifications obtenues par pression dia
métrale. Elle est renforcée dans le cas des classes de qualit
offrant une ductilité réduite, 4-8, 5-8, 6-8, 3-8 et 10-9 en impc
sant une réduction supplémentaire de 15% sur la capacité a
cisaillement d’un boulon, qui doit néanmoins rester supérieur
3 la résistance en pression diamétrale. E 5

Indépendamment de ces mesures relatives a la sauvegarc
" d’une sécurité suffisante par rapport a la ruine des assemblage
il convient d’insister sur le fait que les assemblages par boulo
non précontraints dans des trous normaux soumis 2 des effor
de cisaillement ne fonctionnent, pour des niveaux de charg
ment significatifs, quau prix d’un déplacement relatif des pi
ces assemblées qui peut facilement dépasser le millimétre, éta
théoriquement compris entre O et 4 mm pour les assemblag
en simple cisaillement avec percages usuels 4 d + 2 mm. ]
cumul de ces jeux d’assemblages 4 I’échelle d’une structure pe
donner lieu a des déformations d’ensemble bien supéreures
celles résultant des déformations élastiques des barres et dire
tement préjudiciables au respect des critéres d’état limite de s¢
vice. Plus gravement encore, C€s mémes jeux, par le caract¢
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aléatoire de leur distribution au sein de I’ensemble d’une struc-
ture hyperstatique, peuvent remettre en cause la répartiion des
sollicitations entre les éléments et donc compromettre la résis-
tance de Pouvrage. En restant dans le cadre d’assemblages par
boulons non précontraints, des mesures graduées peuvent étre
prises pour limiter ’amplitude des déformations en question :
» réduction du diamétre des pergages 4 d + 1 mm et méme a
d + 0,5 mm quel que soit le diamétre nominal d des boulons,
« cisaillement des boulons exclusivement sur tige lisse,
« utilisation de boulons calibrés, offrant une tolérance réduite
sur le diamétre nominal, mis en place dans des percages a
d + 0,3 mm maximum (boulons dits « plein trou »).

Ces différentes mesures représentent des surcotts de réalisation,
exigeant généralement un soin plus important dans le respect
des cotes géométriques, voire des montages a blanc en atelier de
sous-ensembles de la structure pour garantir la faisabilité du
montage. I peut &tre plus rationnel de changer de conception
d’assemblages et d’utiliser les moyens plus performants en terme
de rigidité que sont la soudure ou les boulons précontraints.

XIV. 2.3 — Résistance aux efforts combinés

La résistance des boulons a une combinaison d’efforts de trac-
ton et de cisaillement est établie & partir d’une formule d’inte-
raction qui ne couvre pas la résistance vis-a-vis de chacune des
composantes considérée seule. Il est donc important de vérifier,
en premier lieu, les critéres définis précédemment pour les
efforts paralléles et perpendiculaires 4 I’axe des vis.

© GROUPE MONITEUR, 1907
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« Norme NF P 22-430

JF sa+ 2,36F{ 54 < AOrea Article 6.3.3
« Norme XP P 22-311

F, sa/Fypa + Fi se/ 1:4F ra s 1 Clause 6.5.5(5)

On peut noter que le texte européen est sensiblement plus défa-
vorable que la norme frangaise, comme Pillustre le diagramme
de la figure 14-14. ’

XIV. 3 — Assemblages par boulons précontraints

Dans le cadre des régles et pratiques frangaises, les boulons pré-
contraints sont des produits fabriqués spéciﬁquement pour leur
garantir une aptitude au serrage. Ils doivent donc étre livrés en
ensembles complets vis-écrou-rondelle, accompagnés des
consignes de serrage de leur fabricant. Ils sont en principe mis
en ceuvre avec introduction d’un effort de précontrainte obtenu
généralement par contrdle du couple appliqué ou de la rotaton
imposée lors du serrage. Une rondelle au moins est indispen-
sable sous I’élément en rotation (téte de vis ou écrou). Les clas-
ses de qualité disponibles sont 8.8 et 10.9.

Le fonctionnement des assemblages précontraints présente des
spécificités aussi bien pour les efforts paralléles 4 I'axe des vis
que pour les efforts perpendiculaires. Leur principal intérét
réside dans le fait que les charges ne transitent pratiquement
pas directement par les boulons. Ceux-ci ne connaissent donc
que de trés faibles variations de contrainte aprés leur mise en
précontrainte et au cours de la vie de I'ouvrage. En outre, les
assemblages précontraints présentent une déformabilité trés
sensiblement réduite par rapport aux assemblages par boulons
non précontraints. Pour cette raison, il n’est pas permis de
mélanger dans un méme assemblage boulons ordinaires et bou-
lons précontraints.

Xiv. 3.1 — Précontrainte de calcul

Quelle que soit Porientation des efforts appliqués & P'assem

. blage, ses limites de fonctionnement en tant qu’assemblage pré

contraint sont directement dépendantes de la précontraint
initiale qui lui 2 été appliquée.
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Une différence significative de conception des assemblages pré-
contraints existe entre les normes développées en France et les
pratiques suivies par d’autres pays européens qui ont inspiré,
pour |’essentiel, le contenu de ’Eurocode 3.

Dans le premier cas, le fonctionnement d’assemblage précon-
traint est attendu jusqu’a P’état limite ultime, ce qui justifie
d’imposer un niveau élevé & la précontrainte des boulons, le
plus élevé compatible avec les caractéristiques mécaniques de
Pacier qui les constitue.

Dans le deuxiéme cas, la précontrainte n’est considérée que
comme une amélioration du fonctionmement de 'assemblage,
essentiellement vis-a-vis des états limites de service, et le com-
portement attendu a I’état limite ultime reste finalement celui
d’un assemblage par boulons ordinaires.

L’approche francgaise des assemblages boulonnés précontraints
a conduit a définir un produit de boulonnerie de trés haute
qualité, de fagon 4 garantir d’une part sa capacité a supporter,
dés la mise en ccuvre, un effort de précontrainte qui ne se
différencie pas de la résistance admise en traction et qui, pour
les boulons ordinaires, serait un état limite ultime, d’autre part
la fiabilité du processus de serrage destiné a établir cette
précontrainte. A ce jour, Pharmonisation européenne des pro-
duits de boulonnerie destinés aux assemblages précontraints
reste encore 4 établir.

XiV. 3.2 — Résistance aux efforts paralléles a Yaxe des vis

Les assemblages précontraints sollicités par des efforts parallé-
les 4 ’axe des vis fonctionnent essentiellement par décompres-
sion des piéces assemblées et non par traction directe des
boulons. Ce résultat est obtenu grice au fait que les piéces
assemblées présentent vis-d-vis d’une déformation transversale
(dans le sens de leur épaisseur), une raideur beaucoup plus
importante que celle offerte par les boulons en traction. L opé-
ration de précontrainte permet d’emmagasiner, dans 'assem-
blage, une prédéformaton transversale en compression des
piéces a laquelle répond une traction des boulons dont I'excé-
dent d’allongement peut étre compensé par la rotation de
Pécrou. Dans le comportement ultérieur au serrage définitif de
I’assemblage, il y a égalité stricte entre la déformation transver-
sale des piéces et 'allohgement des boulons. La différence de
rigidité entre les deux systémes en paralléle vis-a-vis des efforts
extérieurs appliqués permet que ceux-ci soient équilibrés prio-
ritairement par décompression des piéces, au prix d’une faible
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surtension des boulons. Le systeme fonctionne suivant ce
schéma jusqua ce que Veffort extérieur appliqué dépasse
P’effort de précontrainte du boulon ; 4 partir de ce stade, la com-
pression des piéces s’annule et le décollement qui s’ensuit impli-
que que lintégralité des compléments d’effort appliqués doit
gtre équilibrée par tension directe des boulons comme dans un
assemblage non précontraint. Compte tenu du niveau élevé de
la précontrainte initiale, la ruine suit en principe rapidement le
décollement des piéces (Fig. 14-15).

A
Eftort
K Surtension
° du boulon 1 o
1 7 - ¥
T Précontrainte | 1
N * O]
. y S \ !
Décompression | \2 \ | Effort provocant
des o % Fisd \ .
es ptaques ) \)\o“ \ | 1e décollement
\e) “ :
i
[
vl
Al
i
< Y >
< >
g “T’l l‘T" 3y
Décompression des plaques = allongement du boulon
{k
Ny, — Ruing
dans ;
te boul
e boulon | Décollement
— Précontrainte
—>
0 Fisg
extérieure

Fonctionnement d'un assemblage précontraint sollicité en traction

Figure 14-15

Dans le cadre de la norme NF P 22-460, précontrainte de calc
et effort limite en traction par boulon se confondent.

S

F,.ra = 0,8A, NE:

Par rapport 4 un boulon non précontraint, la différence
réside que dans la contrainte de référence employée qui est
systématiquement la limite d’élasticité minimale garantie.
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XIV « Résistance des moyens d’assemblage

Comme indiqué précédemment la formule de Iarticle 4,03 des
Régles CM 66 est reprise par la norme et généralisée pour trai-
ter les cas de double raidissage de la plaque recevant les boulons
et les cas de liaison soudée entre plaque et raidisseurs. A noter
qu’en présence d’un double raidissage, le terme minorateur de
la capacité en extension §/3 + t des Régles CM 66 a été éliminé
(Fig. 14-16).

Fl IF

F<3750e(? +:4)
1 3

Cotes en mm
FenN

Norme NF P 22-460 - Article 7.3.3
Figure 14-16

Dans ’Eurocode 3, Ieffort limite de traction d’un assemblage
par boulons précontraints ne fait pas objet d’une clause spé-
cifique. De maniére relativement ambigué, seuls les assembla-
ges précontrainté sollicités par des efforts perpendiculaires a
Paxe des vis bénéficient d’'un ensemble de régles explicites.
Clest 1a que Pon trouve définie la précontrainte i udliser dans
les calculs :

Fo.oca = 0,7f,A,

On peut y voir la trace d’une prévention ancienne, et persistante
dans certains pays, vis-a-vis des sollicitations en traction des
assemblages précontraints, motivée par la crainte du cumul de
la précontrainte et de I'effort extérieur de traction dans les orga-
nes de fixation et qui a longtemps conduit certains codes a inter-
dire purement et simplement ce mode de fonctionnement. On
peut d’ailleurs remarquer que ’Eurocode 3, pour les assembla-
ges rivés, tout en spécifiant une résistance identique des rivets
en traction et en cisaillement, dans le méme temps, déconseille
de les solliciter en traction.

Quoi qu’il en soit, dans le cadre de Papplication frangaise de
PEurocode 3, on peut retenir pour les boulons précontraints,
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boulon non précontraint :

Fira = 0,94, 0/ Ymo EC3 Tableau 6.5.3

Aucune régle précise et déaillée n’est fournie par le texte euro-
péen concernant la prise en compte des effets de levier provo-
qués par la flexion des piéces d’assemblage, ce phénomeéne
étant seulement signalé. On peut néanmoins trouver dans
Pannexe ], analysée par ailleurs, dans sa partie consacrée aux
assemblages par platine d’about, un modgéle théorique de fonc-
tionnement en extension des assemblages en T.

XIV. 3.3 — Résistance. aux efforts perpendiculaires
a Vaxe des vis

Les assemblages précontraints sollicités par des efforts perpen
diculaires a I'axe des vis assurent la transmission des charge
d’une piéce 4 'autre grice au frottement que la pression de pr¢
contrainte permet de développer entre les surfaces en contac

(Fig. 14-17).

Assemblage précontraint travaillant en frottement

Figure 14-17

La résistance de P’assemblage, dans ce mode de fonctiorn:
ment, s’exprime donc comime une fraction de la précontrai
qui lui a &té appliquée, étroitement dépendante de I'état des
face des piéces assemblées. Il convient de noter que cette ré
tance ne correspond plus véritablement A un critére de rv
effective de I'assemblage ; il s’agit plutdt d’un seuil au-¢
duquel un glissement relatif des piéces pourra intervenir, }

-
!
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X1V - Résistance des moyens d‘assemblage

mettant de mobiliser la résistance en cisaillement direct des
boulons et la pression diamétrale sur les piéces. Les essais effec-
tués sur ce type d’assemblages ont montré que la précontrainte
initiale des boulons n’empéche pas de retrouver, aprés glisse-
ment, la résistance usuelle d’un assemblage non précontraint.
Les normes frangaises rclatives aux assemblages précontraints
n’envisagent pas cette possibilité de fonctonnement en deux
étapes et considérent a priori le glissement de P'assemblage
comme seul critére de ruine. L Eurocode 3, en revanche, per-
met explicitement de concevoir des assemblages précontraints
dont le non-glissement n’est vérifié que vis-a-vis des états limi-
tes de service et qui font I'objet, a I’état limite uldme, de véri-
fications identiques a celles prescrites pour les assemblages non
précontraints.

La résistance au glissement par boulon et par plan de glisse-

ment s’exprime donc comme une fraction de Peffort de

précontrainte.

« Norme NF P 22-460 (Classe 1 - Bitiments)
F,ra = 131“-(0>8Asfy)

« Norme XP P 22-311
Fs-Rd = u(OJ7Asfub)/YMs

avec Yy = 1,10 pour une vérificatdon d’état limite ultime
Yms = 1,20 pour une vérificaton d’état limite de service

W est le coefficient de frottement propre a I’état de surface des
parties en contact des piéces assemblées.

Dans le chapitre « Fabrication » de I’Eurocode 3, la possibilité

est ouverte de donner aux percages des dimensions différentes

du diamétre normalisé habituel. Trois types de per(;ages sont

prévus : TEIBIE g

« trous surdimensionnés (d + 3 mm ad + 8 mm suwant les
diametres)

« trous oblongs courts (allongés ded+4mmad+ 10 mm
suivant les diamétres)

« trous oblongs longs (allongés 4 2,5 d)

La résistance au glissement pour des boulons précontraints ins-
tallés dans ces pergages doit étre réduite en appliquant 4 la
valeur normale un coefficient réducteur k_égal 4 0,85 pour les
trous surdimensionnés et les trous oblongs courts, & 0,7 pour
les trous oblongs longs.

Les valeurs numeériques 4 adopter pour le coefficient de frotte-
ment L relévent en principe d’une détermination expérimentale.
La norme francaise NF P 22-461 codifie une procédure d’essai
précise dans cet objectf; la prénorme européenne ENV 1090
comporte une annexe de contenu similaire. Sur le plan pratique
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néanmoins, des valeurs standard sont utilisées, sans investiga-

tion particuliére, pour les états de surface les plus courants :

« dans le cadre des normes purement francaises, il est d’'usage
de conserver les valeurs qui avait été spécifiées par les Régles
CM 66 avant la parution des normes NF P 22-430 et 431 :
0,3 pour les surfaces simplement brossées et 0,45 pour les sur-
faces préparées par grenaillage ou par sablage ou au chalu-
meau. Artcle 4,132

«"Burocode 3 prévoit 4 classes d’états de surface normalisés,
correspondant 4 une graduation du coefficient de frottement
mobilisable. Pour les surfaces avec revétement de protection
contre la corrosion, ces prescriptions ne sont pas véritable-
ment utilisables tant que la norme définissant précisément leur
traitement n’est pas disponible. Dans les autres cas, les valeurs
suivantes sont prévues. BC36

— 0,2 pour les surfaces nues et non traitées

- 0,3 pour les surfaces nues traitées a la brosse ou au chalumeau

- 0,5 pour les surfaces nues traitées par grenaillage ou sablage

La norme NF P 22-460 et PEurocode 3 prescrivent une limi-
tation de pression diamétrale pour les assemblages par boulons
précontraints, méme si la transmission des efforts s’effectue par
frottement, donc sans contact direct entre les vis et les piéces
assemblées. Cette disposition permet d’établir un lien entre
Iépaisseur de ces derniéres et la taille des boulons et pai
conséquent I'importance de la précontrainte ; une certaine
cohérence doit en effet exister entre ces deux parameéues, €
particulier pour que le rapport des rigidités privilégie la com-
pression des piéces par rapport a la traction des boulons.

« Norme NF P 22-460

La limitation est construite comme pour les boulons ordinaire:
mais en augmentant le seuil de pression : ’

Fo.ra = dt- (4£)

+«Norme XP P 22-311

Aucune disposition spécifique n’est énoncée et il est fait w
simple renvoi aux prescriptions relatives aux boulons no3
précontraints.

XIV. 3.4 — Résistance aux efforts combinés

Un effort de traction concomitant 4 la sollicitation perpendicu
laire 4 I'axe des vis a pour effet de réduire la pression de conta¢
existant entre les pidces assemblées. La résistance au glisseme

© s'en trouve directernent affectée, étant proportionnelle 4 cet

pression.
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XIV_« Résistance des moyens d’assemblage

* La norme NF P 22-460 stipule donc simplernent que.le coef-
ficient de frottement doit porter sur la différence entre la pré-
contrainte et I'effort extérieur de traction par boulon :

Fs-Rd = (0)8Asfy_Ft-Sd) Article 81.2

* L’Eurocode 3 procéde sur le méme principe mais ne réduit la
précontrainte que de 80% de ’effort de traction appliqué par
boulon au motif qu’une partie de cette effort est équilibrée par
surtension des boulons et non par décompression des
plaques :

F, ra = W0, 7Af5 — 0,8F, 54)/Vms EC3658.4

XIV. 4 — Assemblages rivés ;

Ce mode d’assemblage a été le premier mis en ceuvre de
maniére généralisée par la construction métaltique. 1l n’est cité
ici que pour mémoire car, malgré ses grandes qualités techni-
ques, il est aujourd’hui pratiquement abandonné au profit des
assemblages boulonnés, plus simples d’exécution. Il est toute-
fois encore rencontré de maniére presque systématique dans le
cadre de la réhabilitation d’ouvrages anciens.

Dans le principe, I'assemblage par rivets consiste 4 mettre en
place dans des pergages pratiqués dans les éléments une piéce
portée 4 haute température (950°C environ) constituée d’une
partie cylindrique terminée par une partie grossiérement semi-
hémisphérique dite téte premiére. Lors de la pose, la surlon-
gueur de la partie cylindrique par rapport 4 Pépaisseur des pié-
ces assemblées est formée & chaud pour constituer la deuxiéme
tte du rivet et rendre I'assemblage définitif. Cette opération
s’accompagne également d’un « refoulement » de méral a I'inté-
rieur des pergages, éliminant pratiquement tout jeu entre la tige
du rivet et les piéces assemblées (Fig. 14-18). Le refroidisse-
ment ultérieur du rivet occasionne une forte mise en compres-
sion de la zone assemblée due 4 la rétractation génée du métal.
Cette particularité de la mise en ceuvre nécessite que Pacier
constituant les rivets posséde une excellente ductilité pour sup-
porter sans rupture le traitement qui lui est imposé lors de la pose.

I’absence de jeu, Ieffet de précontrainte di au refroidissement
etla ductilité de P’acier sont autant de paramétres qui expliquent
le trés bon comportement constaté en service pour les assem-
blages rivés. ' :
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La norme francaise NF P 22-410 comme PEurocode 3 admet-
tent que les rivets offrent une résistance identique vis-a-vis des
efforts de tractdon et vis-a-vis des efforts de cisaillement et fon-
dent cette résistance sur Paire Ay du pergage dans lequel le rivet
est installé, étant admis dans les cas courants que le rivet remplit
son trou.

« Norme NF P 22-410 (Classe 1 - Batiments)

Aucune considération n’est apportée a Porientation de Peffort
et celui-ci doit simplement rester inférieur 4 la résistance calcu-
lée par la formule :

de = 0,8 Aof

yr

A, étant fondée sur un percage a d + 1 mm et dans la limite
d’une épaisseur totale & assembler au plus égale & 4(d + 1 mm)_
La norme reconduit pratiquement les mémes dispositions cons-
tructives que pour les assemblages par boulons ordinaires. Er
revanche, la condition de pression diamétrale est plus
favorable :

Fy.ra = dt-(3,5f))

* Norme XP P 22-311

Bien que I’Eurocode 3 déconseille de solliciter les rivets en trac
tion, il admet une expression identique pour leurs résistance
au cisaillement et 4 la traction :

Fv-Rd = F(-Rd = 0)6A0fur/YMr
avec Yme = 1,25

Une formule d’interaction identique a celle des boulons no
précontraints est aussi reconduite pour les rivets :

Fv-Sd/Fv~Rd+Ft-Sd/1J4F(-RdS 1

Cette formule présente une certaine incohérence avec la pr
vention affichée vis-a-vis des efforts de traction, puisque, po
les efforts résultants dont 'angle avec ’axe du rivet reste inf
reur a 55 degrés, elle accorde une capacité résultante d’auta
plus importante que la composante de tracdon est plus élevé
L ’épaisseur totale assemblée est limitée 4 6,5 fois le diamé
du rivet, pour le rivetage pneumatique.

La condition de pression diamétrale et les dispositic
constructives imposées aux assemblages rivés sont identaqu
a celles prescrites pour les assemblages par boulons non pr
contraints.
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XIV. 5 — Assemblages soudés

Deux grandes familles d’assemblages soudés doivent étre
distinguées : ceux pour lesquels les joints sont congus de sorte
i reconstituer directement la continuité de la matiére, en général
au prix d’une préparation par usinage des bords des piéces
assemblées, et ceux pour lesquels la transmission des efforts
s'effectue par le biais de cordons d’angle constitués de depots
de métal réalisés dans les diédres formés par les faces des pieces
assemblées (Fig. 14-19).

Joint en bout & pleine pénétration

Cordons d'angle

Types d'

Figure 14-19

Dans tous les cas, lopération de soudage doit impérativement
assurer une fusion a la fois du métal déposé et du métal de base
des piéces de fagon 4 garantir une parfaite continuité locale de
la tenue mécanique. Ceci justifie que la premiére catégorie des
joints dits en bout & pleine pénétration ne nécessite aucune véri-
fication de résistance par calcul. En revanche, la taille des cor-
dons d’angle nécessaires 2 la wansmission d’un effort donné
doit faire Pobjet d’un calcul de dimensionnement.

XIV. 5.1 — Dimensionnement des cordons d’angle

Le dimensionnement des cordons d’angle est fondé sur une
analyse des contraintes régnant dans la section plane offrant la
surface de métal minimale, dont la dimension transversale
comptée de la racine 2 la surface du cordon est appelée gorge.
Les procédés automatiques & l'arc sous flux permettent
d’escompter une augmentaton de 20 % de la gorge nominale,

plafonnée 4 2 mm.

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Une pénétration plus importante peut étre prise en compte s
des essais ont montré qu’elle pouvait étre obtenue de maniér,
fiable en fabrication. Lorsque de tels accroissements sont pri.
en compte dans les calculs, le contrdle de conformité de la géo
métrie des cordons fabriqués doit étre effectué de maniér
rigoureuse (Fig. 14-20).

Gorges théoriques

- Prise en compte de la pénétration

Définitions de la gorge des cordons d'angle

Figure 14-20

Les contrainies normales et les contraintes tangentielles résul
tant de la décomposition de Peffort appliqué suivant les direc
tons transversale et longitudinale du cordon, sont combinée
pour donner une contrainte équivalente de type Von Mises
Dans cette combinaison, on fait néanmoins abstraction de
contraintes normales orientées parallélement 4 Paxe longitudi
nal du cordon (Fig. 14-21).

En aucun cas les efforts appliqués ne doivent conduire 4 un
ouverture du joint autour d’un axe longitudinal passant par 1
racine du cordon. Les cordons disposés d’un seul cét¢ d’'un ple
en traction sont donc a proscrire. Seuls les cordons uniques sui

“vant le contour fermé du profil peuvent étre admis pour atta

cher une piéce tendue (Fig. 14-22).
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(s7) ,

Décomposition des contraintes dans la section de gorge a

Figure 14-21

Prohibé Correct

Cordons simples sollicités en traction

Figure -] 422

La contrainte équivalente est donc obtenue par I’expression :
2 2 2,105
Ceq = [0L+3(TL+T))]
La valeur limite a laquelle cette contrainte équivalente doit étre
comparée différe suivant le code de calcul utilisé.

Norme NF P 22-470

Il est fait référence 4 la limite d’élasticit¢ la plus faible des
métaux de base en présence, étant stipulé que celle du métal
déposé ne doit jamais lui tre inférieure. Cette valeur est divisée
par un coefficient k fonction de la nuance d’acier utilisée, de
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sorte que le rapport f /k reste pratiquement constant et prochs
de la limite d’élasticité de la nuance d’acier S355, la plus haut
couverte par la norme.

kol + (L + I <6, Article 931

k = 1,00 pour la nuance S355
k = 0,85 pour la nuance S275
k = 0,70 pour la nuance S235

Cette expression générale peut étre simplifiée pour les orienta
tions particuliéres de P’effort par rapport 4 'axe longitudinal d
cordon (Fig. 14-23).

« les cordons latéraux ont leur axe longitudinal paralléle 4 ’effo
appliqué et ne subissent donc qu’une contrainte tangentiel
paralléle et leur résistance peut &tre vérifiée par la formule :

KFssn3/ L al <1,

«les cordons frontaux ont leur axe longitudinal perpendiculais
a Peffort appliqué et subissent donc une contrainte normale «
une contrainte tangentielle d’égale intensité, toutes det
contenues dans un plan normal a laxe longitudinal. Let
résistance peut étre vérifiée par la formule :

kFsq/2/ Y al <,

Cordons latéraux Cordons frontaux

Types de cordans en fonction de l'orientation de l'effort

figure 14-23

Une vérification complémentaire doit étre faite, visant la se
contrainte G, :
o, <f,

Par rapport & celle visant la contrainte équivalente, c€
condition ne peut étre défavorable que pour les cordons d’an
situés dans un diédre dont Pangle est obtus et intéressant ¢
pieces de nuances inférieures a S355 (coefficient k inféri
3 1). Plus précisément, la vérification complémentaire n’
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Norme XP P 22-311

—nécessaireque stiangle-formé par les faces assemblées est supé-
rieur 4 120° pour les piéces en acier de nuance S235 et a 140°
pour celles en acier de nuance S275, dispositions assez peu fre-
quentes en pratque.

1l est bien siir loisible d’utiliser, 4 ttre de formule générale enve-
loppe de toutes les configurations susceptibles d’étre rencon-
trées, la vérification définie pour les cordons latéraux.

kFsea/3/ Y al < f,

1l est fait référence cette fois a la limite de rupture la plus faible
des métaux de base en présence, étant stipulé que celle du métal
déposé ne doit jamais lui &tre inférieure. Cette valeur est divisée
par un coefficient B, dit facteur de corrélation, foncton de la
nuance d’acier du métal de base. Un coefficient partiel desécu-
Tité Yy,,» usuel dans "Eurocode 3 pour tous les critéres de résis-
tance, opére une deuxiéme réduction de la valeur limite. Le
document d’application national frangais a choisi de moduler
également ce coefficient en fonction de la nuance de I'acier de
base. La contrainte équivalente doit donc étre limitée comme
suit :

[Gi + 3(’51 + tlzl)]O’S = fy/Bw'YMw

Une vérification complémentaire doit &tre faite, visant la
contrainte o, considérée seule :

6y <6,/ Ymw
nuance de lacier de base 5235 $275 $355
limite de ruphure 360 N/mm? | 430 N/am? | 510 N/mm?
coefficient de sécurité v, 1,25 1,30 135
coefficient de corrélation B, 0.80 0.85 0.90
produit P_Yy. 1,000 1,105 1,215
contrainte limite £/B, Y., 360 N/mm? | 390 N/mm? | 420 N/mm’
contrainte fimite £ /1, 288 N/mm? | 330 N/ma? | 378 N/mm’
angle limite du digdre 135° 140° 150°
Tableau 142

Le tableau 14-2 fournit, pour les nuances d’acier usuelles, les
valeurs numériques des différentes grandeurs impliquées dans
ces formules. La derniére ligne indique de plus, compte tenu

© GROUPE MONITEUR,
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des valeurs de f§, I'angle limite de diédre en deca duquel |
vérification complémentaire sur la contrainte o est automag
quement couverte par la vérification portant sur la combinaiso
des contraintes normale et tangentes.
Les calculs de vérification dont il vient d’&tre question ne sor
pas définis dans le texte méme de I'Eurocode 3 mais reporté
dans I’annexe M donr I'application n’est qu’optionnelle. Dap
le chapitre 6, une simple formule enveloppe est fournic
consistant 3 calculer, sans considération pour I'orientation d
I'effort appliqué, une capacité égale au produit de la sectio.
totale du cordon par la contrainte limite normalement applica
ble aux seules contraintes de cisaillement.

£,/ /3

Fira = Xal)- m EC36.6.53

XIV. 5.2 — Dispositions assimilées & des soudures d’angle

>

|-~

ou 3 mm
ay=agom¢ -2 MM
Ap=apgmz - 2 MM

Soudure en bout
a pénétration partielle

Figure 14-24

Les préparations de bords adoptées pour les joints entre piéce
disposées bout-d-bout ou en T peuvent ne pas permettre ]
continuité de matiére dans toute Pépaisseur de la piéce chan
freinée et on parle alors de soudure en bout 4 pénétration pai
tielle. On doit considérer qu’il en est ainsi dés lors que le talo
de la préparation dépasse le cinquiéme de ’épaisseur ou 3 mmr
Le joint est alors & vérifier comme s’il &tait constitué de soudu
res d’angle. L Eurocode 3 prescrit de prendre en compte pou
ce calcul les gorges nominales permises par les préparations
diminuées de 2 mm (Fig. 14-24).

Deux types de liaisons soudées particuliéres entre plats supes
posés, ignorées par la norme frangaise, sont envisagées pz
PEurocode 3 (Fig. 14-25) :

Soudures bouchons Soudures en entaille

Figure 14-25
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« les soudures bouchons consistent en percages circulaires ou
oblongs pratiqués dans I'une des piéces et remplies par sou-
dure pour assurer une liaison avec une piéce sous-jacente ;

«les soudures en entaille sont exécutées sur le méme principe
mais avec une taille suffisante pour que soit simplement réalisé
un cordon périphérique sur la tranche de la piéce entaillée au
lieu d’un remplissage.

Dans les deux cas la liaison obtenue ne doit &tre prise en compte
que pour la transmission d’efforts paralléles aux faces assem-
blées. Dans le cas des soudures en entaille, on retient la capacité
du cordon d’angle réalisé. Dans le cas des soudures bouchons,
la résistance est prise égale au produit de 'aire du trou A, par
la contrainte limite applicable aux contraintes de cisaillement
dans les cordons d’angle.

Fu ra = Auf/ M3Bu¥mw EC3

L’Eurocode 3 fait aussi une catégorie particuliére des soudures
dites « sur bords tombés » constituées d’un cordon déposé entre
une surface plane et une surface arrondie tangente i cette
surface ou entre deux surfaces arrondies tangentes entre elles
(Fig. 14-26).

L’absence d’une racine bien définie pour ces cordons, comme I'est
normalement P'aréte du diédre constitué par deux surfaces planes,
conduit 'Eurocode 3 3 prescrixe, pour ces configurations, la réali-
sation d’essais destructifs destinés 4 définir 1a gorge utile de cordon
Soudures que I'on peut escompter de facon fiable. Cette donnée d’essai peut

sur bords tombés &ire ensuite retenue pour des calculs de dimensionnement idend-
Figure 14-26 ques 4 ceux prévus pour les cordons d’angle. ! 5% )

XIV. 5.3 — Dispositions constructives

Les assemblages soudés doivent répondre a des dispositions
constrictives minimales qui ont pour obijet de faire le lien entre
d’une part la conception et le calcul et d’autre part les possibi-
lités technologiques de réalisation. Dans la mesure ou il entre
une part d’arbitraire dans ce type de prescripdons, elles diffe-
rent quelque peu d’'un réglement & Pautre.

Des conditions restrictives concernent tout d’abord I’épaisseur
des piéces et la taille des cordons d’angle. La partie 1-1 de
’Eurocode 3 ne vise que le soudage des pi¢ces d’épaisseur mini-
male égale 4 4 mm. ey 5 % HEAE

Elle prescrit également, commc la norme NF P 22
gorge minimale de 3 mm. : LG
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Un cordoti-de tésistanice doitavoir une longueur minimale d
40 mm ou 6 fois la gorge d’aprés I’Eurocode 3 ; la norm
NF P 22-470 est plus exigeante et porte ces valeurs 2 50 m
et 10 fois la gorge pour les aciers S235 et S275 et 4 100 mm «
16 fois la gorge pour les aciers S355. Ces conditions ne repr¢
sentent néanmoins pas de réelles contraintes en pratique.

De maniére plus générale, il est également. d’usage, quels qu
soient les efforts appliqués, d’assurer une certaine cohérenc
entre la taille des cordons et ’épaisseur des piéces assemblée:
permettant que la réalisation pratique ne présente pas de diff
culté pardculiére d’exécution. L’Eurocode 3 ne compon
aucune clause de cette sorte, mais la norme NF P 22-470, ell
établit ce type de lien en stipulant : ’

* que la gorge des cordons d’angle pour les piéces d’épaissel
minimale t ne doit pas dépasser (t+ 7)/2 et 15 mm ; cen
valeur maximale est portée & ’épaisseur minimale a soudc
pour les piéces de moins de 7 mm d’épaisseur ;

* que la gorge des cordons d’angle ne doit pas étre inférieure
0,5. .t pour le soudage de piéces d’épaisseur maximale t; ¢
seuil est cependant trés bas et la pratique usuelle est plut
d’adopter une gorge minimale égale a Jt = 0,5 mm.

La longueur utile des cordons pour les calculs de résistance co:
respond a la longueur réelle moins les cratéres extrémité dos
la longueur peut étre prise forfaitairement égale a 2 fois la gorg
Lorsque des dispositions particuliéres sont prises pour élimine
ces cratéres, aucune réducton de longueur n’est nécessaire. Lt
cordons doivent d’'une maniére générale étre tournés sur la traz
che des piéces assemblées (Fig. 14-27).

Cordon tourné

Figure 14-27
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L’Eurocode 3 n’autorise de soudure résistante par cordon
d’angle qu’entre des éléments dont les faces forment un angle
compris entre 60 et 120 degrés. EC36:622(15a3

Une telle prescription est couramment transgressée en pratique,
en particulier pour les assemblages de poutres 4 treillis ; on peut
dailleurs noter que, de maniére plus réaliste, Pannexe K de
I'Eurocode 3 fixe & 30° Pangle limite d’accostage d’une diago-
nale sur la membrure. Aucune restriction n’est énoncéee sur ce
sujet dans la norme frangaise.

Lorsque I’atmosphére ambiante ne présente pas de caractére
corrosif, les piéces peuvent étre assemblées par des cordons
d’angle discontinus. Des longueurs minimales de cordons et des
valeurs maximales des longueurs non soudées sont fixées par
les normes (Fig. 14-28).

Norme NF P 22-470

* 16 a et 100 mm pour S 355
** 18ty pour S 355

Norme XP P 22-311

>6aet40 mm

< 16 tiq €t 200 mm si traction
< 12 b, €1 200 mm si compression

Cordons discontinus

figure 14-28
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r *
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Norme NF P 22-470
Acticle 8.2,2

Figure 14-29

> 60°

Préparations usuelles
pour joints en bout

Figure 14-30

La norme NF P 22-470 attire 'attention sur les risques présent
par le soudage dans les zones de métal écroui : les cordons de sot
dures doivent &tre mis en ceuvre 4 une distance suffisante des pa
tes poingonnées et des parties pliées. Articles 7.3 et 8.1.4

Cette méme norme prescrit une variation progressive de la se.
tion dans le voisinage des joints soudés sur piéces subissant d«
contraintes de traction significatives, c’est-a-dire excédant
moitié de la limite d’élasticité : un délardage des téles assen
blées peut étre rendu nécessaire pour assurer une augmentatic
progressive de I’épaisseur (Fig. 14-29).

Concernant les joints en bout a pleine pénétration, la prépar
tion des bords a souder doit offrir une ouverture suffisante po-
permettre de réaliser les passes de racine dans des conditio
d’accessibilité acceptables et présenter un talon suffisatnme
limit¢ pour que Pinterpénétration des cordons soit assuré
Tout en tenant compte de ces impératifs qui touchent  1a san
interne du joint et 4 son efficacité résistante, on cherche au:
3 limiter autant que possible le volume du métal d’apport po
d’évidentes questions d’éconormnie dans le temps de réalisati-
mais aussi pour limiter I'importance des déformations ap:
soudage dues 1 la rétractation du métal fondu lors de sa solic
fication.

Les normes de conception et de calcul de construction mét
lique ne comportent pas de prescription dans ce domaine. L
schémas de la Fig. 14-30 présentent les dispositions les p:
couramment adoptées.

L’Eurocode 3 comporte une clause consacrée au risque d’

cl
ment lamellaire dans les assemblages soudés. 6

©

Suivant les dispositions constructives adoptées, le bridage

retrait des cordons de soudure aprés exécution est suscepti
d’engendrer des contraintes orientées suivant le travers co
des piéces assemblées. Au-dessus de 15 mm d’épaisseur, ce

que devient significatif et il est recommandé de rechercher
paramétres les plus 4 méme de I’éviter : conception de P’asse
blage, caractéristiques du matériau, mode opératoire de s
dage...

XIV. 5.4 — Assemblages par contact direct

Cette disposition n’est pas strictement codifiée par les te
relatifs aux assemblages puisqu’etle vise 4 assurer une transt
sion d’effort entre deux pi¢ces sans recourir 4 des organc:
liaison dimensionnés & cet effet. Elle est essenticllement ud!
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pour des joints de piéces exclusivement comprimées ou elle per-
met de limiter la raille des cordons d’angle 4 une solidarisation
de principe, sans véritable role résistant.

Les deux piéces aboutées doivent présenter un &tat de surface
soigné, obtenu par usinage, apte 4 assurer un contact pratique-
ment étendu a toute la surface de la section droite ; on considére
usuellement que les deux surfaces ne doivent pas présenter de
jeu supérieur a 0,5 mm.

XIV. 6 — Critéres de choix des moyens d’assemblages

D’une maniére générale, le choix entre les divers moyens dis-

ponibles pour assembler les éléments d’une ossature métallique

est le résultat de la prise en compte de critéres multiples :

* critéres structurels : résistance, comportement...

« critéres de fabrication : faisabilité, maitrise des tolérances...

« critéres propres au montage sur site : faisabilité, possibilités de
réglage...

« critéres économiques.

Le recours 4 une solution entiérement soudée est assez excep-
tionnel dans la mesure ol 'on cherche en principe a éviter le
soudage sur site en raison des protections contre les intempéries
(vent, pluie, froid...) que cette opération nécessite. Le plus sou-
vent, on fabrique donc en atelier des composants de taille trans-
portable, qui sont ensuite assemblés sur chantier par des joints
boulonnés.

Ces composants peuvent eux-mémes comporter des assem-
blages : l'utilisation du soudage peut alors étre retenue sans
difficulté particuliére, généralement en fonction de simples cri-
téres de productivité.

Il est important de noter que, dans tous les cas, le soudage cons-
titue la seule technique d’assemblage qui permette de reconsti-
tuer parfaitement le monolithisme structurel entre éléments
solidarisés tel qu’il est escompté par les calculs.

En matiére d’assemblages boulonnés, les boulons normaux non
précontraints permettent, dans le domaine du batiment, de
satisfaire sans difficulté aux exigences techniques courantes.
Différentes situations peuvent néanmoins étre rencontrées ou
ces produits ne sont plus adaptés. En P’absence d’indications
précises dans les documents normatifs, on cite ci-aprés les plus
fréquentes de ces situations avec mention des solutions qui peu-
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vent étre prévues. On peut préciser qu’il est toujours possible
de retenir, a priori, des boulons & serrage contrdlé, ne serait-ce
que pour les garanties supérieures de qualité que ces produits
apportent.

XIV. 6.1 — Maitrise des déformations

Boulons sollicités parallélement & Faxe des vis

La précontrainte des assemblages sollicités en extension perme
d’en réduire les déformations sous charges par deux effets : 1:
variation de longueur des vis est pratiquement annulée puisqli
la traction dans les boulons n’augmente que trés faiblement lor
du chargement, et les pi¢ces de liaison connaissent des défor
mations de flexion moins importantes du fait du maintien plu

rigide que leur procurent les boulons.

Cependant, quel que soit le type de boulon employé, 'ordre d
grandeur des déformations générées par les assemblages ave
boulons en traction reste toujours faible de sorte que les cas o
les boulons doivent &tre précontraints se limitent a des cas pa:
ticuliers comme les structures trés fortement hyperstatiques o
les redistributions d’efforts que ces déformations générent ri:
quent malgré tout d’ére préjudiciables a la sécurité.

Boulons sollicités perpendiculairement & I"axe des vis

Les déformations potentielles au sein des assemblages soum

4 des efforts perpendiculaires 4 I'axe des vis, peuvent étre él

vées quand il s’agit de boulons courants installés dans des ot

de diameétres normalisés. Elles sont en tout cas d'un ordre ¢

grandeur supéricur a celles intervenant dans les assemblages ¢

les boulons travaillent en traction. Les moyens disponibles po

réduire ces déformations sont :

«les boulons «plein trou» ou calibrés cisaillés sur dge lis
(réduction du jeu 4 quelques dixiémes)

« les boulons précontraints avec travail en frotterment des asses
blages

lls doivent &tre employés chaque fois que le cumul des défc

mations d’assemblages peut conduire :

« 4 un non-respect de conditons d’états limites de service, 1
exemple : dysfonctionnement d’un élément d’équipeme
génération d’une accumulation d’eau en toiture, dépassem:
des limites conventionnelles de fléches, dégats aux éléme
d’enveloppe... B

«4 une distribution non maitrisée des efforts au sein d
structure hyperstatique.
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XIV. 6.2 — Sollicitations dynamigues

Les ossatures de batiment ne sont généralement sollicitées que
par des actions statiques ; par convention, celles dues au vent
sont normalement considérées comme telles, sauf effets parti-
culiers d’amplification vibratoire.

Les structures supportant des éléments d’équipement comme
des machines tournantes, des engins de manutention, des tamis
vibrants... sont en revanche exposées & des actions variant rapi-
dement dans le temps, susceptibles d’avoir des effets négatifs
sur le comportement des assemblages par les chocs et les vibra-
tons qu’elles provoquent.

Les vibrations engendrent un desserrage des écrous pouvant
aller jusqu’a la chute de Pécrou et de la vis et en tout cas pré-
judiciable a Pefficacité des assemblages. Différents dispositfs
de blocage des écrous sont disponibles pour prévenir ce risque.
L utilisation de boulons précontraints permet également de
I’éliminer et cette solution est souvent retenue en pratique
compte tenu de ses autres avantages, notamment en matiére de
tenue en fatigue.

Cas particulier des sollicitations sismiques

Ies ossatures des batiments soumis 4 des actions sismiques doi-
vent, d’une maniére générale, présenter des capacités de dissi-
pation de P’énergie sismique par déformations plastiques dans
leurs éléments et leurs assemblages. Les assemblages boulonnés
qui contribuent i la stabilité d’ensemble de la structure, doivent,
a ce fitre, &tre congus avec précontrainte des boulons. Dans le
cas d’efforts perpendiculaires 4 Paxe des vis, ils sont dimension-
nés pour résister en frottement vis-a-vis des sollicitations obte-
nues sous combinaisons sismiques.

XIV. 6.3 — Sollicitations en fatigue

Les structures nécessitant une justification de tenue en fatigue
doivent faire 'objet d’une attention particuliére dans le choix
et la conception des assemblages, ceux-ci constituant le plus
souvent les points de moindre .résistance. Le choix d’une
précontrainte des assemblages boulonnés s’impose générale-
ment dans la mesure ou elle permet :
« de réduire dans des proportions trés importantes I'amplitude
de variation des contraintes de traction dans les boulons des
assemblages en extension,

" © GROUPE MONITEUR, 1997
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- d’éliminer tout contact entre les vis et les piéces par pression
diamétrale et donc toute variation de contrainte pour les bou-
lons des assemblages résistant par frottement aux efforts per-
pendiculaires a Paxe des vis.

XIV. 6.4 — Structures soumises a de basses températures

Pour les structures boulonnées exposées a des températures de
service basses, il convient d’utiliser des boulons bénéficiant
d’une garantie d’énergie de rupture minimale lors de Pessai de
choc en flexion. Les boulons HR offrent directement cette
garantie & —20°C suivant la normalisation qui les concernent et
doivent donc étre préférés pour ces applications.

XIV. 7 — Résistances de calcul des boulons

On trouvera en Annexe 6 des tableaux de synthése donnant,
par diamétre et par classe de qualité, les valeurs numériques des
différentes résistances des boulons par référence aux normes
NE P 22-430, NF P 22-460 et XP P 22-311.
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Assemblages courants
de construction métallique

XV. 1 — Assemblages d’encastrement poutre-poteav

D’une maniére générale, les assemblages d’encastrement
poutre-poteau doivent équilibrer :

* la réaction d’appui de la poutre sur le poteau,

* Peffort normal dans la poutre,

+ le moment d’encastrement de la poutre sur le poteau.

Le plus souvent, cette derniére composante est de loin prépon-
dérante par rapport aux deux autres qui ne sont que marginales,
et détermine 2 elle seule la constitution de Passemblage. De tels
encastrements poutre-poteau composent une famille trés impor-
tante d’assemblages de construction métallique et dans le cas, trés
fréquent, des ossatures a nceuds déplagables, ils conditionnent
directement la stabilité globale de la constructon. A ce dernier
titre, 'Eurocode 3 introduit une classification de ces assemblages,
visant une prise en compte plus rigoureuse de 'incidence de leur
comportement dans I’analyse globale des structures.

Différentes solutions constructives sont envisageables pour
réaliser ce type d’assemblages, mais deux seulement sont utili-
sées de maniére significative et méritent donc d’étre détaillées
(Fig. 15-1) :

« Ia réalisation d’une soudure directe de la poutre sur le poteau,
« ’assemblage par platne d’about boulonnée.

Assemblage soudé Assemblage boulonné

Assemblages poutre-poteau
Figure 15-1
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La premiére conception ne fait I'objet de régles particulieresde
calcul que dans PEurocode 3. La seconde est traitée d’une part
par la norme francaise NF P 22-460, d’autre part par lannexe }
de ’Eurocode 3.

XV. 1.1 — Classification des assemblages poutre-poteau

Innovant par rapport  la pratique suivie jusqu’ici, PEurocode :
introduit une classification des assemblages qui porte 4 la foi:
sur leur résistance et sur leur rigidité relatives par rapport 4 Ik
poutre connectée. On distingue donc :

« les assemblages 4 résistance partielle dont le moment résistan
est inférieur a celui de la poutre assemblée et les assemblage
a résistance compléte dont la situation est inverse :

oles assemblages articulés capables d’admetire des rotation
importantes sans transmettre de moments de flexion signifi
catifs au poteau et les assemblages rigides capables de trans
mettre les moments d’encastrement des poutres sans autorise
de rotation relative appréciable entre poutre et poteau : entr
ces deux catégories, se situent les assemblages semi-rigides.

Ces notions sont concrétisées sur des graphes donnant le
domaines de comportement de chaque famille d’assemblages ¢
construits sur la base de variables réduites obtenues en rappot
tant les caractéristiques de I'assemblage 4 celles de la pout
assemblée (Fig. 15-2). On définit donc :

S M
Mgy gra

5 - _EL®
LMy ra

o M est le moment repris par 'assemblage et ¢ sa rotatic
associée, Mpl _rq le moment résistant de la poutre assemblée,
son inerde de flexion et L sa portée.

‘Dans Pétat actuel du développement de ces notions, on ne d
pose pas encore de toutes les informations nécessaires pour clz
ser du point de vue de la rigidité toutes les dispositions usuell
d‘assemblage. Seule 'annexe J propose une méthode permetta
une évaluation chiffrée de la rigidité des assemblages pouti
poteau soudés ou par platine d’about. Il est attendu dans I’aver
que des méthodes de calcul étendues a d’autres types d’asses
blages permettent de trer parti, pour la stabilité globale ¢
structures, de la rigidité jusqu’ici négligée de certains assemb
ges simples et donc peu codteux. En contrepartie, Vintroduct
du concept d’assemblage semi-rigide imposera aussi & PPave
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davantage de rigueur dans la prise en compte de la déformabilité
de certains assemblages, considérés jusqu’ici, sans investigation
approfondie, comme des encastrements parfaits.

Classement des é#sembléges poutre-poteau
en fonction de leur rigidité
Eurocode 3 - Clause 6.9.8

1.2

T .
Assemblages -
rigides -

Figure 152

XV. 1.2 — Assemblages soudés poutre-poteau

Le soudage direct de la poutre sur le poteau s’accompagne le
plus souvent de la mise en place dans la hauteur du profil du
poteau de deux raidisseurs en prolongement des semelles de la
poutre.

Dans un tel cas, ’assemblage ne pose pratiquement pas de pro-
bléeme spécifique a Iexception de la résistance en cisaillement
de ’Ame du poteau (Fig. 15-3). Celle-ci doit &étre au moins égale
aux efforts amenés par les semelles tendue et comprimée de la
poutre et est déterminée en utilisant les formules usuelles de

Assemblage soudé
poutre-poteau raidi

figure 15-3
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résistance en section ; un contrdle complémentairc doit &tre
effectué vis-a-vis du risque de voilement de cisaillement du pan-
neau d’ame compris entre les deux raidisseurs.

Les cordons de soudures des semelles de la poutre et des rai-
disseurs qui les prolongent, sur ka semelle du poteau, doivent
atre dimensionnés pour un effort identique.

Lorsque, en revanche, on se dispense de raidir P’aile du poteau
au droit d’une ou des deux semelles de la poutre, des phéno-
ménes importants de concentration de contraintes, 4 la fois dans
I’aile de la poutre et sa liaison soudée sur celle du poteau et dans
’ame du poteau, apparaissent et doivent faire ’objet d’une véri-
fication particuliére (Fig. 15-4).

Feq
--------------- — - —p
Cotépoteau L Coté poutre
beﬂ.c=twc+2rc+7% beﬂ.h=1wc"‘2rc+Cllc
b
avecC =24 liehe 1,5 Diclye
t fyb Yot

(C = 7 valeur enveloppe)

gy = b+ 5(tc+ l'c)

beﬂ.c tfb fycl YMO
Fgg< min ¢ begy b fyo ! Yuo
Nt tuc fye/ Tvo l

Veérification des assemblages non raidis
Norme XP P 22-311 - Clause 6.6.8 et Annexe J. Par. 12

Figure 15-4

290

© GROUPE MONITEUR, 19¢



XV ¢ Assemblage courants de consteuction métallique

XV. 1.3 — Assemblages poutre-poteau par platine
d’about boulonnée

Cet assemblage consiste a souder en bout de la poutre une pla-
que, dite platine d’about, de hauteur au moins égale a celle du
profil de la poutre et comportant généralement deux files ver-
ticales de per¢ages symétriquement disposées de part et d’autre
de Pame de la poutre. L’aile du poteau destinée & recevoir la
poutre présente des pergages homologues, permettant la soli-
darisation des deux piéces. L’assemblage offre sa meilleure effi-
cacité lorsque la platine comporte, du cété de Paile tendue, un
débord raidi par un raidisseur prolongeant I’dme de la poutre
et suffisamment important pour recevoir une rangée complé-
mentaire de boulons.

Le fonctionnement de cet assemblage lorsquun moment de

flexion lui est appliqué, conduit 4 identifier, de maniére globale,

trois zones différentes soumises 4 un méme effort (Fig. 15-5) :

«la zone tendue de I’assemblage, directement affectée par les
tractions dans les boulons et qui se subdivise en plusieurs
parties : ’dme de la poutre, I’ame du poteau, la platne et ’aile
du poteau ;

«la zone comprimée de P’assemblage qui comporte d’un coté
de la platine une des ailes de la poutre et une partie de 'ame
adjacente et de I'autre c6té une certaine hauteur de ’dme du
poteau et le raidisseur éventuel disposé en vis-a-vis de ’aile
comprimée de la poutre ;

«la zone cisailiée de I’Ame du poteau qui fait la liaison entre
zone tendue et zone comprimée.

Zone tendue

™ "Zone comprimée
F=F.=V=

2

n
Zones critiques d'un assemblage par platine d'about

Figure 15-5
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Répartition des efforts
dans les boulons

Ptastique

Figure 150

Il va de sot que le total des efforts de traction dans les boulons
et effort total de compression présent dans la zone comprimée
de Passemblage sont strictement égaux et opposés car ils cor-
respondent tout simplement 4 la décompositon du moment de
flexion appliqué en un couple de forces. I’ame du poteau
recoit, d’un coté de Passemblage, U'effort total de traction et le
transmet par cisaillement vers l'autre coté de 'assemblage ou il
devra équilibrer la compression.

Suivant le schéma de fonctionnement qui vient d’€tre tracé, on

congoit que le calcul d’'un assemblage d’encastrement par pla-

tine d’about boulonnée, doit comporter différentes étapes, quel
que soit le code utlisé :

- adopter un type de diagramme de répartition des efforts dans
les boulons : ce diagramme est le plus souvent de type plasti-
que, mais différentes raisons peuvent aussi conduire dans cer-
tains cas 4 adopter un diagramme élastique (Fig. 15-6) ;

« déterminer les tractions admissibles par les différentes rangées
de boulons, tenant compte non seulement de la capacité en
traction de ces boulons, mais aussi des flexions qui affectent
la platine et I'aile du poteau sous I’action de ces tractions ;

« ’assurer que la zone comprimée de la poutre présente une
capacité suffisante pour équilibrer la somme des tractions dans
les boulons ; ‘

« opérer une vérification similaire pour ce qui concerne la capa-
cité en cisaillement de I’dme du poteau dans la hauteur de
Passemblage ;

« érablir le moment résistant de I’assemblage comme la sommx
des produits des tractions admises dans chaque rangée di
boulons par la distance de ces rangées a la zone comprimée.

Les deux textes normatifs en présence pour traiter ce typ

_ d’assemblage suivent bien ce canevas mais avec des divergence

nombreuse et importantes.

Norme NF P 22 460 - Article 9 (Fig. 15-7)

292

1l est supposé pour les assemblages par platine d’about trait¢
4 article 9, comme pour Pensemble du texte, que les boulor
sont mis en ceuvre avec serrage contrdlé et donc avec une pre
contrainte égale 4 leur capacité de calcul en traction.

Le domaine de validité de l'article 9 comporte par ailleurs ¢

certain nombre de restrictions :

+les profils sont des I ou des H symétrigues, exclusiveme
laminés pour les poteaux ;

- I'effort normal éventuel dans la poutre doit rester faible, st
15% de la capacité de celle-ci et 15% dela précontrainte tots
de Passemblage ;

© GROUPE MONITEUR, 1<



XV + Assemblage courants de construction métallique

e ———s]a-hauteur-totale-deda-poutre est limitée a4 600 mm en I’absence - -
de boulons extérieurs et 4 1 000 mm st ceux-ci sont prévus ;

« la platine ne comporte pas de raidisseurs intermédiaires.
En revanche, le débord de cette platine comportant le rang de
boulons extérieurs peut étre raidi par un voile prolongeant Pdme
de la poutre : cette disposition permet d’ailleurs de donner sa
meilleure efficacité a Passemblage.
Les régles usuelles des assemblages en extension sont appli-
quées a chaque rang de boulons pour leur attribuer un effort
capable fonction de Pépaisseur de la platine et de celle de Paile
du poteau. Cet effort capable doit par ailleurs étre limité d’une
part a la résistance en traction des boulons (égale a leur effort
de précontrainte) d’autre part a la résistance locale en traction
de I'ame de la poutre et de celle du poteau.
Le moment résistant de I’assemblage s’obtient en cumulant les
produits du bras de levier de chaque rang, compté par référence
4 Pintrados de la semelle comprimée de la poutre, par I'effort
capable correspondant.

En cohérence avec ce schéma de calcul, il convient d’assurer
d’une part la résistance de la zone comprimée, d’autre part celle
de la zone cisaillée de I'dme du poteau, vis-a-vis d’efforts solli-
citants égaux a la somme des tractions dans les boulons.

Norme XP P 22 311 - Annexe J

L’annexe J de 'Burocode 3 a subi, depuis la parution de la
norme expérimentale frangaise, plusieurs remaniements. Le
caractére réellement opérationnel de la version actuellement
disponible et publiée est donc sujet & caution. Dans le cadre du
DAN de la norme expérimentale XP P 22-311, il est d’ailleurs
admis que la norme NF P 22-460 constitue une régle d’appli-
cation équivalente a I’'annexe J, qui peut donc lui &tre substituée.
Pour cette raison, seules les grandes lignes de la méthode pro-
posée par P’annexe J sont évoquées dans ce paragraphe, dans
I’attente d’une stabilisation définitive du texte

A Tinverse de la norme frangaise, 'annexe J de Eurocode 3,
ne comporte aucune indication concernant la précontrainte de
boulons, maintenant la méme ambiguité sur ce sujet que dans
le chapitre 6.

La méthode proposée est également limitée aux profils en I ou
en H, aussi bien laminés que reconstitués soudés. Aucune res-
triction n’est imposée i la hauteur des assemblages. En revan-
che, 1a méthode ne permet pas de traiter les assemblages avec
boulons extérieurs lorsque le débord de la platine est raidi dans
le prolongement de P’dme de la poutre: ceci constitue une
lacune importante dans la mesure ou cette conception permet
en principe le meilleur « rendement » de Passemblage.
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g ; Efforts de traction admissibles par les boulons Moment résistant
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Moment résistant suivant NF P 22-4;0

Figure 157
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La méthode de-’Eurocode 3 se singularise essentiellement par
le mode d’évaluation de la capacité en traction des différents
rangs de boulons. Il est fait usage, dans ce but, d’'un modéle
théorique de tron¢on en T constitué d’un plat en traction ame-
nant ’effort et d’un plat orthogonal recevant les deux files de
boulons, lesquelles le sollicitent en flexion. La ruine fait inter-
venir d’une part la plastification en traction des boulons, d’autre
part quatre charniéres plastiques linéaires dans le plat en
flexion, situées le long de chaque file de boulons et le long de
chaque ligne d’encastrement sur le plat en traction. On consi-
dére par ailleurs que, par effet de levier, un effort linéaire de
contact peut se développer le long de chaque rive du plat en
flexion (Fig. 15-8).

Lignes
de contact

Charniéres
plastiques

Modéle théorique d'un troncon en T

Figure. 158

Sur ces bases, trois modes de ruine potentiels peuvent étre iden-
tifiés et, par la vérification de I’équilibre statique, il est aisé
d’associer 4 chacun d’eux un effort global de traction résistant
(Fig. 15-9).

La capacité en traction d’un trongon en T dépend donc :

= de la longueur 1 du trongon,

* de Iépaisseur et de la limite ‘d’élasticité du plat en flexion,

« de la distance m d’une file de boulons 4 la section d’encastre-
ment la plus proche,

« de la distance n d’une file de boulons & la rive la plus proche,

« de la somme des capacités en traction des boulons.’
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Modes de ruine d'un trongonen T

Mode 1

Mécanisme complet !
dans ia semelle

1 3 1 4 charniéres plastiques
Q Ffpr+q| |F2+Q Q Mo = Qn
My M, My =-Q(m + n) + (F,/2 + Q)m
My My, i

Mode 2

Mécanisme partiel
dans la semelie et atteinte
de la capacité en traction

des boulons

Q=3B/2-F2
IB,/2 IB,/2 Q My =-Q(m+n)+ZB/2xm

\ ‘ Mplﬂ My

T l l T:t 2 charniéres plastiques
Q

Mode 3

Atteinte de 1a capacité
en traction des boulons

Figure 159

Lorsque Yon considére un rang de boulons particulier dan:
Passemblage, tous ces paramétres trouvent unc valeur numert
que précise correspondant aux dispositions réelles, a Pexceptiol

" de la longueur 1 ; qui reste seule indéterminée. Pour en défini

la valeur, PEurocode 3 fait référence i trois schémas de ruin
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de Passemblage réel au droit du rang considéré et associe & cha=
cun d’eux une longueur |, (Fig. 15-10).

O ly=p QO ly=4m+125¢e O Zy=21m

Longueurs efficaces affectables @ un rang de boulons

en fonction des dispositi géometriques de I'

t)

Figute 15-10

De cette maniére, est établie une correspondance entre les dis-
positions réelles adoptées dans P’assemblage et des longueurs
efficaces de ron¢ons en T équivalents qui permettent ensuite
d’affecter a chaque rang une capacité en traction correspondant
aux modes de ruine les plus défavorables.

Le reste de la procédure est sensiblement similaire a celle déja
décrite pour la norme NF P 22-460. Les capacités des zones
tendue (dmes de la poutre et du poteau), cisaillée (dme du
poteau) et comprimée (semelle de la poutre et me du poteau)
sont évaluées et la valeur la plus faible est comparée a la somme
des tractions dans les boulons. Celle-ci doit &tre ajustée si elle
excede la résistance de la zone la plus faible et le moment résis-
tant de calcul de PPassemblage est ensuite obtenu en cumulant
les produits des résistances efficaces en traction des rangs de
boulons par leurs bras de levier par rapport au centre de gravité
de la zone comprimée.

XV. 2 — Assemblages de profils creux

On envisage ici les assemblages propres aux systémes treillis
plans 4 usage de poutres ou de poteaux, ou les tubes sont accos-
tés et soudés I'un sur 'autre avec une découpe correspondant
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a leur angle dincideénce ™ Lrliaison soudée-s’effectue en principe
par cordon d’angle.

Les deux types majeurs de configurations rencontrées dans ce
cadre sont les assemblages en N et les assemblages en K: une
des deux barres de treillis est tendue, 'autre comprimée et les
composantes perpendiculaires 3 la membrure de ces deux
efforts sont égales et opposées et correspondent a Peffort tran-
chant dans I’élément en treillis (Fig. 15-1 1). La fonction essen-
tdelle de I’assemblage est d’assurer la transmission de cet effort
tranchant d’une barre de treillis a Pautre, via la membrure, étant
supposé que la charge éventuellement appliquée au neeud reste
faible par rapport a cet effort.

Assemblage en K Assemblage en N

~
N

Assemblages de tubes dans les systémes treillis

Figure 15-11

Les deux barres de treillis peuvent, suivant les cas, érre espacé:
ou se recouvrir. Ce dernier cas entraine une fabricaton ph
coliteuse mais peut permettre d’atteindre la pleine efficaciteé «
'assemblage, c’est-a-dire assurer que la ruine corresponde
Pépuisement de capacité de la barre de treillis 1a plus sollicité¢
En cas d’espacement, la distance entre les parois des barres «
treillis doit étre suffisante pour éviter le chevauchement des cc
dons de soudure, soit en principe un minimum de 10 mm. 1
fonction de la taille des profils en présence et de leurs ang'
d’incidence, la recherche dun recouvrement ou d’un espac
ment francs peut conduire 4 consentir une excentricité entre
point d’épure des barres de treillis et P'axe longitudinal de
membrure (Fig. 15-12).

Lorsque Iespacement entre les deux barres de treillis est
qu’aucune interaction n’existe plus dans le comportement
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Avec espacement Avec recouvrement, . .

A bl de tubes avec excentricité

Figure 15-12

leurs assemblages respectifs sur la membrure, ceux-ci sont ana-

lysés séparément comme des assemblages en Y ou en T. De

maniére moins fréquente, on peut également rencontrer des
assemblages en X, constitués de deux barres de treillis en pro-
longement I'une de Pautre de part et d’autre d’une membrure

(Fig. 15-13).

Les modes de ruine des assemblages entre tubes sont liés aux

concentrations de contraintes qui apparaissent dans les profils

et leurs soudures et au comportement des parois des membru-
res sous les charges localisées amenées par les barres de treillis.

On peut ainsi distinguer :

«les ruines par poingonnement de la membrure autour de la
liaison soudée avec une barre de treillis :

» les ruines par excés de déformation plastique ou instabilité du
profil d’une membrure en tube circulaire :

« les ruines par excés de déformation plastique de la paroi rece-
vant les barres de treillis pour une membrure en tube carré ou
rectangulaire :

« les ruines qui affectent soit les parois latéralés des membrures
en tube carré ou rectangulaire soit 'dme des membrures en
profil I ou H : plastification locale & I'aplomb de la soudure
d’une barre de treillis, cisaillement entre les deux ‘barres de
treillis, voilement local : .

Configurations « les ruines qui affectent les barres de treillis : plastification par
avec une seule barre insuffisance de largeur efficace de la liaison soudée ou voile-
de treillis ment local en compression.

En X

Figure 15-13 " Les efforts normaux ultimes de calcul des barres de treillis en
tube, compte tenu des dispositions d’assemblages adoptées
leurs extrémités, peuvent &tre évaluées :

« soit en utilisant la série des normes frangaises NF P 22-250,
251, 252, 255 et 258,

- soit par référence 4 annexe KK de la norme expérimentale
XP P 22-311. )

Ces deux familles de documents sont construits sur les mémes
principes : des formules semi-empiriques, validées par des
d’essais réalisés le plus souvent a P’échelon européen, permet-
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tent d’effectuer une vérification par calcul des différents modcs
de ruine possibles. Une part des essais exploités est d’ailleurs
commune aux normes fran¢aises et 4 I'annexe KK de ’Euro-
code 3. Une conséquence du mode d’élaboration de ces docu-
ments est que les formules qu’ils comportent ne sont
applicables que dans un domaine de validité précis, correspon-
dant 4 celui couvert par les essais. Il est donc essentiel, dés la
conception de structures comportant des joints soudés de tubes,
de se préoccuper du respect de ces domaines de validité, sous
peine d’étre confronté 4 de réelles difficultés dans la justificition
de la résistance des dispositions adoptées.

XV. 2.1 — Normes francaises

Ces textes se limitent strictement au cas des assemblages de sys-
témes triangulés. Les éléments sont donc supposés essentielle-
ment sournis a des efforts normaux : néanmoins, les formules
de résistance permettent de tenir compte des moments secon-
daires qui apparaissent inévitablement en raison de la rgidité
des liaisons soudées entre éléments et sous l'effet des déforma-
tions d’ensemble du systéme treiliis, des excentricités d’épure
éventuelles aux nceuds d’assemblage et des charges wansversa-
les éventuellement appliquées entre ces nceuds.

Les planches ci-aprés (Fig. 15-14, 15-15 et 15-16) résument
les dispositions traitées par les normes, avec, dans chaque cas,
leurs domaines de validité et les schémas de ruine examinés.

XV. 2.2 — Norme XP P 22 311 - Annexe KK

1.’annexe KK, traduite et intégrée dans la norme expérimentale
francaise tirée de I'Burocode 3, correspond 4 une premiére €vo-
lution de la version initiale de la prénorme européenne, dési-
gnée annexe K. Depuis, dans le cadre européen, le texte a
encore subi plusieurs remaniements. Pour cette raison, le détail
du texte actuellement disponible n’est pas repris ici. Le DAN

- frangais autorise d’ailleurs explicitement 'application des nor-

mes NF P 22-250 a 258 en tant que régles d’application alter-
natives 4 lannexe KK, obéissant aux mémes principes
fondamentaux et procurant un niveau de sécurité équivalent.

On peut néanmoins préciser que le texte européen présente des
extensions significatives du domaine traité par rapport aux nor-
mes francaises antérieures. Ainsi, il aborde le cas des nccuds
comportant deux plans de treillis, rencontré par exemple pous

Jes poutres riangulées spatiales, ainsi que la résistance de

neeuds sollicités en flexion.

- 300
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Domaine de validité

di<dy

* 0 peut étre réduit jusqu'a 20° sous réserve de ia faisabilité du cordon de soudure
et en conservant dans les calculs 1a valeur 30°

Modes de ruine

Cisaillement de la paroi Plastification ou instabilité
de la membrure _ du profil de la membrure

v

Excés de déformation Fissuration de {a paroi
entre les barres de treillis d'une barre de treillis

. Norme NF P 22:250 :
Assemblages soudés de profils creux circulaires

Figure 1 514
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Domaine de validité e e

04ty $ed2 0y P12 ggp
2 2

Modes de ruine

Piastification ou instabilité en cisaillement Plastification locale
de I"ame de la membrure de l'ame de la membrure

‘Fissuration de la paroi -
d'une barre de treiliis

o Norme NF P 22-255 :
assemblages soudés de profils creux ronds ou rectangulaires
sur profils de type l et H -

Figure 15-15

302 © GROUPE MONITEUR, 1997




XV « Assemblage courants de construction métallique

Domaine de validité

" 40t)< b, > 0,67 by
15 1

N 0,4 by <dy < by 0.4y < by <bo
d,<15d,

by < 400 mm
<50 tg

Modes de ruine

. Paroi de la membture recevant les barres de freillis

Plastification Poingonnement

« Paroi latérale de la membrure

Cisaillement Plastification locale Vailement

« Barres de treillis

Comprimées Tendues

Voilement local

Plastification tocale

Norme NF P 22-258 :
Assemblages soudés de profils creux sur profils creux rectangulaires

figure 1516
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XV. 3 — Pieds de poteaux

304

Les pieds de poteaux comportent un certain nombre de dispo-
sitions constructives dont I'objet est de concrétiser les condi-
tions de liaison prévues pour la structure avec ses supports, qu’
s’agisse directement de fondations ou d’une sous-structure en
béton.

Pratiquement dans tous les cas, ces conditions de liaison impli-
quent au minimum la transmission d’un effort vertical et celle
d’'un effort horizontal. L’effort vertical peut é&tre, suivant les
combinaisons de charges, descendant ou ascéndant. A ces deux
composantes peuvent s’ajouter des moments d’encastrement de
flexion et de torsion.

Les pieds de poteaux sont en effet congus pour réaliser soit une
liaison articulée soit une liaison parfaitement encastrée. Dans
P'état actuel de la pratique, on n’envisage pas, au niveau des
dispositions propres # la partie métallique, de soluton intermé-
diaire entre ces deux hypothéses extrémes ; en revanche, il est
impératif de tenir compte dans les calculs de la structure métal-
lique, le plus souvent par le biais de liaisons élastiques, de la
déformabilité souvent non négligeable des fondations ou de Ia
structure d’appui.

Les dispositions constructives adoptées pour les articulations
doivent permetire sans entrave importante, les rotations atten-
dues d’aprés I’analyse globale de la structure.

A Pinverse, celles qui doivent &tre retenues pour les encastre-
ments doivent présenter la plus grande rigidité possible et étre
capables d’équilibrer les moments d’encastrement mis en évi-
dence par l'analyse globale de la structure, sans déformaton
appréciable.

Les composants qui interviennent dans la constitution d’un

pied de poteau sont généralement les suivants :

= une platine soudée en bout du poteau, dont le réle essentiel
est de répartir, sur une surface suffisante, la pression sur le
béton engendrée par la compression du poteau ;

* des tiges d’ancrage scellées dans le béton dans le but d’empé-
cher tout décollement de la platine de la surface de son sup-
port sous l'effet d'un effort de soulévement dans le poteau ou
de moments d’encastrement de la charpente sur ses appuis ;

« une ou des béches d’ancrage, soudées sous la platine, qui assu-
rent, par épaulement, la transmission au béton des efforts tran-
chants et, le cas échéant, celle du moment d’encasirement en
torsion ; '
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« d’autres éléments, moins systématiques, comme des raidis-
seurs de platine utilisés essentiellement pour les encastrernents
ou un grain d’appui nécessaire pour permettre les rotations les
plus importantes.

Ces différents composants seront abordés successivement du
point de vue de leur conception et de leur dimensionnement,
sachant qu’il n’existe aucun texte normatif qui leur soit consa-
cré. 11 faut souligner que les configurations possibles pour les
pieds de poteaux sont particuliérement nombreuses et variées
ainsi que les vérifications de résistance qu’elles peuvent néces-
siter. On ne fait ici qu’aborder les principes des dispositions les
plus courantes, particuliérement adaptées pour les poteaux
constitués de profils I ou H.

XV. 3.1 — La platine

Répartifion de la pression
sur le béton

Figure 15-17

Le premier role de la platine est d’assurer une répartition suffi-
sante sur le béton de la compression amenée par le poteau. On
considére le plus souvent que la pression sous la platine est uni-
forme. En réalité, une concentration de pression est a attendre
dans une zone limitée, homothétique de I'impact du profil du
poteau ; mais, par ailleurs, le béton peut admettre sans difficulté
des pressions locales trés sensiblement plus élevées que sa résis-
tance de calcul en compression simple. Pour de trés nombreuses
constructions en acier, la compression amenée par les poteaux
reste trés limitée de sorte que la pression exercée sur le béton ne
nécessite pas une vérification explicite. Dans le cas conwtaire,
Pannexe L de I’Eurocode 3 fournit une méthode d’évaluation de
Paire efficace en compression sur le béton et de la contrainte
limite que Pon peut y admettre : pour des dispositions usuelles,
on peut compter sur une diffusion de la compression sur 'épais-
seur de la platine suivant un angle d’environ 60° & partir du
contour du poteau et sur une contrainte limite sur la surface cor-
respondante de Pordre de 2 4 2,5 fois la contrainte de calcul du
béton en compression simple (Fig. 15-17).

Toujours en raison de la modicité des efforts appliqués, I'épais-
seur de la platine est souvent arrétée par construction. Lorsque
cela se justifie, on peut néanmoins procéder & une détermina-
tion par calcul de cette épaisseur, en considérant dans la platine,
sous Peffet de Ia pression exercée sur le béton, des contraintes
de flexion le long de différentes lignes de « pliure » des parties
en console et dans les plaques dont le contour correspond aux
parois du profil du poteau. Dans le cas d’efforts de compression
élevés, des raidisseurs peuvent permettre de ramener I’épaisseur
nécessaire a des valeurs constructives,-en constituant une sec-
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tion composée avec la platine pour résister aux flexions évo-
quées et en limitant les dimensions des plaques soumises i
flexion. Il est important que ces raidisseurs, lorsqu’ils intéres-
sent un débord de la platine, soient rigidement encastrés sur le
poteau. Pour que leur bord libre soit a I'abri du voilement local,
leur épaisseur doit étre supérieure 3 1/25° de la longueur de ce
bord libre (Fig. 15-18).

Console
raidie

Platine de pied de poteau raidie

Figure 15-18

Les tiges d’ancrage, pour la reprise des efforts de soulévemen
et éventuellement des moments d’encastrement, exercent pa
ailleurs sur la platine des efforts €galement susceptibles d
conditionner son épaisseur. Les vérifications correspondante
nécessitent généralement de faire appel & des calculs de plaque
soumises a des charges ponctuelles et diversement appuyées su
leur contour.

Les cordons de soudure du poteau sur Ia platine doivent éu
dimensionnés pour équilibrer I'effort de compression dun
part, les efforts de traction des tiges d’ancrage d’autre par
Dans ce dernier cas, il faut préter attentdon au fait que c¢
efforts peuvent n’intéresser de maniére efficace qu'une faib
longueur de cordons de soudure.
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Lorsque le poteau est.constamment comprimé, il est possible
d’assurer la transmission de I'effort normal par contact direct,
sous réserve que les surfaces en cause, platine et tranche du
poteau, soient ajustées par usinage et ne présentent pas de
défaut de contact supérieur 4 0,5 mm. Des cordons de soudu-
res, de gorge adaptée aux épaisseurs en présence, assurent une
solidarisation de principe entre les deux piéces et, si nécessaire,
la transmission des efforts tranchants.

XV. 3.2 — Les tiges d’ancrages

Les tiges d’ancrage reprennent les efforts de soulévement ame-
nés par le poteau et, le cas échéant, constituent la partie tendue
pour I'équilibre des moments d’encastrement (Fig. 15-19).

Equilibre du moment d'encastrement en pied de poteau

Figure 15-19

Dans le premier cas, le calcul"dt la sollicitadon dans chaque
tige est immédiat. Dans le second cas, ce calcul est plus com-
plexe et s’effectue dans les mémes conditions que pour la déter-
mination d’une section en béton armé dont les dimensions
correspondraient 4 celles de la plaUne et dont les armatures
seraient les tiges d’ancrage.
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A partir de Peffort de traction appliqué, le dimensionnement de
la section de ces tiges s’effectue dans les mémes conditions que
pour le calcul d’un boulon en traction.

Pour les structures importantes, il arrive que ’on adopte un
préscellement des tiges d’ancrage, qui évite un coulage de béton
en deux phases. Une plaque d’épaisseur réduite est alors utilisée
pour recevoir la béche d’ancrage et servir de gabarit de posi-
tionnement des tiges. Celles-ci ont de ce fait une fonction sup-
plémentaire qui est de transmettre leffort tranchant de la
platine du poteau 4 la plaque de préscellement. Elles doivent
donc &tre vérifiées pour la combinaison la plus défavorable de
la traction et de Peffort tranchant. Pour compenser I'absence
de possibilité de réglage sur les tiges préscellées, on pratique
parfois des trous surdimensionnés dans la platine du poteau_qui
sont, en phase définitive, neutralisés par le biais de plaquettes
percées au diamétre normal et soudées en position définitive
sur la platine. Cette solution a Finconvénient d’exposer les tges
d’ancrage 4 une flexion non négligeable pour la transmission de
Peffort tranchant entre les plaquettes et la plaque de préscelle-
ment (Fig. 15-20).

Flexion de la tige d'ancrage entre plaquette soudée et platine
de préscellement

Figue 1520

Le scellement dans le béton doit &tre vérifié suivant les régle
en usage en béton armé pour les calculs d’adhérence acier
béton. La valeur de calcul de 1a contrainte limite d’adhérenc
est donnée ci-aprés en fonction de 1a résistance en compressio
4 28 jours du béton :

£, MPa 20 25 30

7, MPa 1 1.2 1.3

Suivant Pimportance des tractions a équilibrer et les dimensio1
offertes par le support en béton, on peut recourir a des barr
3 scellement droit ou courbe, a des tiges munies d’une plaqt
d’ancrage d’extrémité ou encore 4 des tiges ancrées sur un sob
mier noyé dans le béton (Fig. 15-21).
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Droite Courbe Avec piaque Sur sommier
d'ancrage

Différents types de tiges d'ancrage iy

Figure 15-21

En adaptant la formule énoncée dans les Régles CM 66, Peffort
ulime de traction ancré par scellement pour une barre courbe
classique peut s’écrire :

Fi.ra = wd(l, + 6,4r + 3,51,)1./(1 + $/d,)? f,g:'

ou les notations sont celles définies a la figure 15-21 et d, est
la plus petite distance de I'axe de la tige 4 une autre tige de
scellement ou & une paroi du massif en béton.
De méme, celui correspondant 4 une tige munic d’une plaque
d’ancrage peut étre déterminé par la formule :

F, pa = TOIT,/(1 +/d)? + 7(r? — $2/4) - 36,/ (1 —1/d,)

L’épaisseur de la plaque d’ancrage pourra, en sécurité, &tre
prise égale au tiers de son rayon.

. XV. 3.3 — La bé&che d’ancrage

Lorsque le poteau est soumis 4 une compression concomitante
suffisante, les efforts tranchants-peuvent étre directement trans-
mis par frottement entre la platine et le béton : on adopte en
principe pour ce calcul un coefficient de frottement égal 4 0,3.
Lorsque cette justification ne peut étre apportée, ’équilibre de
Peffort tranchant doit &tre assuré par une béche noyée dans le
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béton qui exerce directement une pression latérale sur lc béton
(Fig. 15-22). 1l n’est généralement pas admis de solliciter les
tiges d’ancrage en pression diamétrale sur le béton. La solution
usuelle est de souder sous la platine une chute de profilé I ou
H de faible hauteur.

Béche d'ancrage

Figure 1522

On retient généralement une répartition triangulaire de la pres-
sion exercée par les ailes de la béche sur le béron. La hautew
de la bache doit au minimum &tre de 6 cm et ne doit pas dépas-
ser 1,5 fois la hauteur du profil utilisé afin de garantir un comr
portement en bloc rigide. On décompte de la hauteur une gards
de 3 cm inefficaces pour faire face aux aléas qui pésent sur I
bourrage de béton sous la platine.

Les ailes de la béche doivent également présenter une rigidit
importante pour assurer une bonne répartiion de la pressios
sur le béton. On admet qu’il en est ainsi si leur largeur n’excéd
pas 20 fois leur épaisseur.

Le profil de la béche proprement dite doit ére vérifié en flexio
4 Pencastrement sur la platine ainsi que sa soudure sur cett
piéce. Il doit aussi et surtout étre vérifié vis-a-vis de Peffort rar
chang, qui constitue le plus souvent un critére déterminar
compte tenu de la faible hauteur donnée aux béches en généra

XV. 3.4 — Vérification de I’articulation

310

Pour une grande majorité de poteaux réputés articulés en pie
la seule précaution prise vis-a-vis du fonctionnement de I'ar
culation est d’implanter les tiges d’ancrage dans un plan cont
nant axe théorique de rotation du poteau, sans auire disposi
assurant mécaniquement une possibilité effective de rotatio
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Compte tenu de la présence de la platine d’about qui impose
un axe réel de rotation décalé de plus de la demi-hauteur du
profil, une telle réalisation n’est gqu’une approche assez lointaine
d’une véritable articulation.

Cependant, la pratique a montré qu’il n’était pas nécessaire
d’étre davantage précautionneux dans les cas courants. Sur la
base de I’expérience acquise, il est admis qu’il en est ainsi tant
que la longueur de la platine ne dépasse pas 300 mm dans la
direction perpendiculaire a ’axe de rotation et que la rotation
maximale en pied & I’état limite de service reste inférieure a
10 radians (Fig. 15-23).

Limites pour une pseudo-articulation
figure 15-23

Ces conditions reviennent a admettre un soulevement maxi-
mum 2 Pétat limite de service de 1,5 mm au droit des tiges
d’ancrage disposées 4 mi-hauteur du profil du poteau. En
conséquence, on admet que lon reste en présence d’une
pseudo-articulation acceptable si cette méme condition de
déplacement maximum au droit des tiges d’ancrage reste satis-
faite pour des platines de longueur supérieure, pouvant aller
jusqu’a 600 mm, sous réserve que le moment secondaire dd a
excentrement de ’effort normal reste limité. A ce titre, on véri-
fie qu’a ’état limite de service, le produit de I'effort normal dans
le poteau par la rotation concomitante et par la hauteur du profil
du poteau reste inférieur & 1 500 Nxm.

Lorsque ces conditions ne sont pas satisfaites, il convient de
prendre des dispositions spécifiques plus élaborées pour per-
mettre la rotation attendue..Elles consistent généralement a
concentrer la zone d’apput sur une surface plus réduite grice a
une plaque de forte épaisseur appelée grain, chanfreinée sur ses
bords et soudée sous la platine (Fig. 15-24). 1l faut veiller a ce
que cette réducton n’engendre pas ‘des concentrations de
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contraintes excessives 4 la fois coté béton et-cdté du profil cou-
rant du poteau. On est ainsi fréquemment amené a sceller dans
le béton une plaque d’assise en acier de forte épaisseur pour
permettre la diffusion de la compression sur une surface suffi-
sante et a renforcer localement ’Ame du poteau voire i la raidir.

Pied de paieou avec grain d‘appui

Figure 15-24

Les chanfreins pratiqués sur le contour du grain sont suffisant:
dans les cas courants pour permettre le fonctionnement de
Particulation, les premiéres rotations assurant rapidement I'éli-
mination des arétes vives par plastifications locales.

Pour les structures les plusiiffiportantes, avec de fortes rotation:
d’appui, il peut étre nécessaire de prévoir un usinage du grair
pour obtenir une surface réellement cylindrique par construc
tion ou de fabriquer spécifiquement des piéces d’appui moulées

NE E :module d'Young

¢=0,59

<31,

2LR L :longueur du contact

Pression de Hertz pour un contact cylindre-plan

Figuie 1525
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On vérifie alors les conditions de contact cylindre—plan suivant
les formules de Hertz (Fig. 15-25).

La présence d’un grain d’appui nécessite de prendre également
des dispositions particuliéres pour assurer la transmission de
Peffort tranchant au béton.

La solution usuelle consiste 8 immobiliser le grain par des carrés
disposés sur son périmétre et soudés sur la plaque scellée dans
le béton aprés mise en place du poteau. Ces carrés forment une
boite a grain.

Une autre possibilité est de compter sur le cisaillement des tiges
d’ancrage lorsque celles-ci traversent le grain et la plaque de
scellement avec des pergages normaux : le dimensionnement de
ces tiges doit bien entendu tenir compte de la concomitance
d’un effort de waction et d’un effort de cisaillement.

XV. 3.5 — Réalisation des encastrements

Pour assurer 'encastrement du pied de poteau sur sa fonda-
tion ou une structure sous-jacente, on est conduit 4 étendre
la platine assez largement au-dela du contour du poteau, de
facon a pouvoir mettre en place des tiges d’ancrage bénéfi-
ciant d’un bras de levier suffisant par rapport 4 la zone com-
primée.

Généralement, la décision d’encastrer les pieds de poteaux n’est
retenue que pour des structures assez importantes, de sorte que
les efforts 4 équilibrer sont le plus souvent élevés. La platine
peut alors difficilement équilibrer 4 elle seule les flexions engen-
drées d’un c6té par la pression sur le béton et de Pautre coté
par les tractions dans les tiges d’ancrage. Pour rester dans une
gamme d’épaisseurs de platine raisonnables, on met donc en
place des voiles raidisseurs qui permettent de créer des lignes
d’appui supplémentaires pour la platine et qui participent i la
section résistante vis-a-vis des flexions qui viennent d’étre men-
données.

Pour les moments les plus importants, le principe méme de la
flexion de plaques raidies ou non devient inadapté et 'on
retient la solution de tiges d’ancrage prolongées largement au-
dessus de I’arase du béton pour venir s’appuyer par Pintermé-
diaire de barrettes épaisses sur des voiles verticaux soudés sur
le poteau. On peut aussi, suivant un principe similaire, rem-
placer ces voiles par de véritables poutres horizontales de sec-
tion U, I ou H qui constituent alors une sorte de sommier
d’appui (Fig. 15-26). :
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Pied de poteau encastré

Figure 1526

XV. 4 — Assemblages bhoulonnés particuliers

La norme francaise NF P 22-430 ne comporte aucune dispo-
siion de calcul relative aux assemblages proprement dits
1’Eurocode 3, pour sa part, identifie deux cas particuliers, wé:
frequemment rencontrés, qui nécessitent des vérifications spé
cifiques, qui s’ajoutent au calcul des boulons, au respect de-
dispositions constructives d’assemblages et aux vérification
usuelles portant sur les sections.

Attaches boulonnées de I’about des poutres ;ﬁm

Ces attaches ne reprennent par hypothése qu’un effort tran
chant et comportent une ou plusieurs files de boulons orientée
parallélement cet effort. La présence des per¢ages dans cett
zone d’about cisaillée de la poutre représente un affaiblissemer

- de la section résistante, qui est d’ailleurs fréequemment aggrav

par un grugeage nécessaire 3 'assemblage sur I’élément porteu
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About de poutre

Gousset cisaillé

Cisaillement de bloc
au droit d'un groupe
de pergages

Figure 15-27

Attaches excentrées de profils non symétriques

Un «bloc.nd’acier délimité par une file de per¢ages et le contour
de I'extrémité de la piéce est susceptible d’€tre arraché sous
l’action de Peffort tranchant. La ligne de rupture comporte une
partie cisaillée paralléle 4 Peffort tranchant et une partie tendue
perpendiculairement a ’effort (Fig. 15-27).

La résistance efficace correspondante s’écrit :

Verra = Av.en(fy/V3)/ Tmo EC36.5.2.2(2)

ou A est I'aire efficace de cisaillement, produit de I’épaisseur
de I’Ame par la plus faible de trois longueurs de rupture évaluées
suivant le schéma présenté a la figure 15-28.

f
L, +ay+ (ax-1,5dg) fi Ly+a;+a, (L,+3a,+3a5-5dg) :i
Y y
Longueurs pour l'‘évaluation de l'aire A, ¢

Figure 1528

De maniére presque systématique, les corniéres, utilisées sim-
ples ou doubles, notamment dans les éléments triangulés, sont
attachées 3 leurs extrémités par une seule de leurs ailes : de
méme, les profils en U dans le méme type d’emploi sont trés
souvent attachés par leur dme. Dans les deux cas, 'excentricité
du plan d’assemblage par rapport 4 la fibre neutre du profil,
implique une distribution non uniforme de contraintes dans la
barre, que celleci soit théoriquement tendue ou comprimée.
En conséquence, ’Eurocode 3 impose de fonder la résistance
de calcul de la barre sur une section nette résistante réduite, qui
dispense de considérer explicitement les effets de excentricité.
Si P’assemblage ne comporte quun seul boulon, cette section
correspond simplement & une section nette symétrique autour
de I'axe du trou (Fig. 15-29).
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Dans les cas ou 'assemblage comporte plusieurs boulons en
ligne, une certaine diffusion de contraintes peut s’opérer sur la
longueur de P'assemblage et la section résistante s’exprime
comme la section nette usuelle frappée d’un coefficient mino-
rateur § fonction du nombre de boulons et de leur entr’axe
(Fig. 15-30 et Tableau 15-1).

Section nette résistante réduite pour un blage & un

Figure 15-29

Section nette résistante réduite pour un blage a plusieurs boulops
Figure 15-30
ent’axe p,<25d, - ps504,
B pour 2 boulons 0.4 07
B pour 3 boulons et plus 05 0.7
Tableau 15-1
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largeur d'aile (mm} 40 50 60 70 80 0 100 120 150

comiére |section brute A (mm?) | 308 480 691 940 1227 1552 1915 2754 4302

cupuciféAf,/‘ym(N) 65800 | 102545 { 147623 | 200818 } 262132 | 331564 | 409114 | 588355 | 919064

diamétre {mm} 12 14 16 18 20 20 22 22 24

classe de qualité 6.8 6.8 6.8 6.8 68 6.8 10.9 10.9 10.9

qire résistante

Souton As (mm’] 84.3 115 157 192 245 245 303 303 353
3";’“;“[‘1/7“ N 20232 | 27600 | 37680 | 46080 | 58800 | 58800 | 121200 | 121200 | 141200
"hf:'::m e 3 3 3 4 4 5 3 yl 6

’f‘:";" A (mm?} 252 400 583 800 { 1051 | 1354 | 1675 | 2466 | 3012

résistance | A, £/7,, (NI 39191 | 62208 | 90668 | 124416} 163452 | 210574 | 260496 | 383512 | 608304

ratio résistance/copacité brute 60% 61 % 61 % 62% 62 % 64 % 64 % 65% 66 %

Tobleou 152 : Corniéres a diles égales au dixiéme en acier $235 aftachées par une aile avec av moins 3 boulons.
espacés de 3 fois le diamétre du trou {Eurocode 3 - Clause 6.5.2.3).

Le tableau 15-2, établi pour les corniéres usuelles a ailes égales
au dixiéme, en acier S235, supposées attachées avec au moins
3 boulons de diamétre approprié a leurs dimensions et espacés
de 3 fois le diamétre de percage, montre que la résistance obte-
nue est de Pordre de 60% de la résistance plastique de calcul
de la section brute.

Il convient de signaler que jusqu’a ce jour, les régles francaises
ne comportaient aucune prescription particuliére pour ce type
d’assemblage, pourtant massivement utilisé dans le passé, ol
les structures en treillis étaient largement majoritaires. La régle
préconisée par I’Eurocode 3 implique donc une réduction trés
importante de la-capacité des profils en cause, par rapport aux
errements antérieurs. Il est vraisemblable que cette rigle se
trouve exagérément pénalisante car aucune pathologie n’a mis
en évidence dans les prathues précédentes une lacune ausst
grave.
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Composants d’ossature

Les ouvrages de construction métallique sont des ossatures
constituées de "assemblage de différents composants élémen-
taires. Chacun de ces composants, dans le rdle qui lui est
imparti, subit une sollicitation principale, qui en détermine la
conception et le dimensionnement. Dans les paragraphes qui
suivent, on dresse, en fonction de ce critére de sollicitation prin-
cipale, Pinventaire de ces composants élémentaires et des solu-
tions constructives couramment adoptées pour chacun.

D’une maniére générale, pour chaque type d’é¢lément, on
recherche les solutions techniques qui satisfont les critéres de
résistance et d’aptitude a ’emploi et offrent en méme temps la
meilleure économie du projet. Le jugement sur ce dernier point
est souvent complexe a porter car il doit intégrer de nombreux
paramétres. Le poids est Pindice quantitatif le plus utilisé pour
comparer un type de section par rapport a un autre (poids au
métre linéaire d’élément), une conception de structure par rap-
port 2 une autre (poids global au métre carré couvert).

1l est vrai que les principaux cotts entrant dans la composition
du prix de revient d’une ossature métallique sont, sinon pro-
portionnels, au moins directement liés au poids d’acier mis en
ceuvre : achat de la matiére premiére bien entendu, mais aussi
colits de manutention, de transport, de levage sur site... Le
poids est néanmoins un critére insuffisant pour évaluer I'intérét
d’une solution : par exemple, le nombre d’heures d’atelier pour
la fabrication d’une tonne de charpente peut varier dans un rap-
port de 1 & 4 suivant le type d’élément 4 produire. Ainsi, une
surconsommation d’acier peut &tre préférable si elle permet une
plus grande simplicité de fabrication.

En régle générale, on constate bien que la plus grande légéreté
passe par des colits plus élevés de fabrication et de mise en
ceuvre et le constructeur doit réguliérement rechercher, en fonc-
tion des caractéristiques de ses moyens de production et des
conditions économiques du moment, Poptimum entre ces deux
postes de dépenses.

"XVi. 1 — Eléments tendus

Les éléments exclusivement tendus des ossatures metalliques
constituent les piéces les plus simples, du point de vue du com-
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portement et des conditions de calcul.- On- peut-usuellement
postuler une répartition uniforme des contraintes dans la sec-~
tion droite et, au moins pour ce qui concerne la partie courante,
il est possible d’exploiter pleinement les capacités de Pacier,
aucun phénoméne secondaire ne venant perturber le modéle
théorique de comportement. Pour ce qui concerne la résistance,
I'aire de la section d’acier constitue donc le seul critére déter-
minant dans le choix du profil a adopter.

Les extrémités des barres tendues posent néanmoins des
difficultés particuliéres occasionnées par les dispositions
d’assemblage, dés lors qu’il s’agit d’attaches boulonnées : affaj-
blissement de la section résistante par la présence des percages,
excentricité entre le centre de gravité des attaches et celui de la
section courante... Des vérifications complémentaires essentel-
les doivent donc étre effectuées pour garantir la résistance de
ces assemblages.

Les piéces tendues les plus courantes se rencontrent dans les
&léments en treillis qu’il s’agisse de membrures et diagonales de
poutres ou des triangulations assurant un contreventement ver-
tical d’ossature (Fig. 16-1).

Barres tendues dans les éléments en treillis

Figure 161

Pour les barres de treillis et les barres de triangulation, on utilise
le plus souvent des corniéres simples ou jumelées et des profil
creux circulaires, carrés ou rectangulaires. Sous réserve qu’il n*;
ait pas d’inversion de sens de effort 4 prévoir, on peut égale
ment utiliser des fers plats, des ronds ou des carrés pleins don
Pavantage est de présenter un encombrement minimum. £
noter que les attaches d’extrémités de ces deux derniers type
de sections peuvent &tre moins commodes a réaliser que pou
les autres profils.

D’une maniére générale, il faut prendre garde, pour les section

. qui présentent les plus faibles inerties de flexion, aux effets d

poids propre qui sont susceptibles d’engendrer une déforms
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Membrures tendues
de poutres treillis

Figure 162

tion verticale assez importante pour remettre en cause leur effi-
cacité. Une limitaton de P’élancement des piéces tendues est
également 4 observer pour les éléments qui se trouvent exposés
4 des risques de mise en vibration par des machines ou, en exté-
rieur, par le vent. Cette mesure permet aussi d’éviter que ces
éléments ne présentent une sensibilité excessive aux chocs acci-
dentels qu’ils peuvent subir lors du montage de la structure ou
ultérieurement en cours d’exploitation de 'ouvrage.

Les éléments tendus les plus fortement sollicités, en particulier
les membrures de poutres treillis, peuvent étre constitués soit
par des profils laminés tels des U jumelés ou des H, soit par
des profils reconstitués soudés en H ou en caisson (Fig. 16-2).

Certaines structures comportent d’autres éléments tendus que
ceux envisagés jusqu’ici, dont le role est d’imposer & des charges
de gravité un cheminement par des niveaux situés au-dessus de
leur point d’applicaton : il s’agit alors de suspentes. Celles-ci per-
mettent, par exemple dans un batiment a étages, grace a la pleine
utilisation des performances de l'acier qu’elles autorisent, de
réduire au strict minimum ’encombrement des points porteurs
au moins dans une partie des niveaux et, le plus souvent, de libé-
rer totalement la surface d’un étage, par exemple pour la réalisa-
tion de la transparence d’un rez-de-chaussée (Fig. 16-3).

8
RTTTRT L O RT U T N ORI N3]

Utilisation de suspentes dans un bétiment & étages

Figure 163
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A une échelle plus modeste, des suspentes sont trés fréquem-
ment utilisées pour empécher la flexion latérale d’éléments
d’ossatures de bardage ou de couverture comme les pannes et
les lisses ; on parle alors de liernes.
Des tirants sont également employés pour reprendre des pous-
sées en pied de structures en arc ou en pied de portiques, sou-
lageant d’autant les fondations (Fig. 16-4). Dans la mesure ou
de telles piéces participent alors a4 une structure hyperstatique
et ou elles présentent une longueur trés importante, leur rigidité
deffort normal doit alors étre intégrée dans Panalyse globale de
Systéme arc + firant la structure et trés souvent la limitation de leur déformabilité
conditonne la section plus que la résistance proprement dite.
Une meilleure efficacité des tirants peut étre obtenue en pré-
voyant leur mise en tension contrdlée au cours d’une phase de
montage.
L’équilibrage des structures en consoles, comme les auvents de
tribunes de stade, constituent un autre exemple trés courant
d'utilisation de tirants.
Pour toutes ces applications, I'utilisation de ronds pleins est

Figute 16-4

Chape d'extrémité pratiquement systématique. Les attaches peuvent s’effectuer
et axe pour firant directement par filetage des extrémités ou par 'intermédiaire
Figue 165 de chapes et d’axes d’articulation (Fig. 16-5).

On doit citer en dernier lieu les cibles qui constituent une
famille particuliére d’éléments tendus dont le comportement est
tout a fait spécifique. Un domaine d’utilisation privilégi¢ est
celui des ponts et des passerelles ol ils servent de suspentes et
de haubanage. Cette technique est étendue a2 des batments
industriels importants dont 'ossature principale est rejetée i
I’extérieur de lenveloppe (Fig. 16-6). L'utilisation de cébles est
égalemnent de plus en plus retenue pour constituer les éléments
tendus d’ossatures légéres supports de couvertures métallo-tex-
tiles, de parois vitrées en fagades ou en toiture.

Toiture suspendue par des cables

Figuee 160

Pour des batiments a caractére plus exceptionnel, il est possible
de concevoir des systémes de toiture” dont Possature est exclu-
sivement composée de cdbles disposés en résille. Lorsque Ia
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couverture est de faible-poids propre, les actions de vent peu-
vent donner lieu 4 une résultante ascendante et il est alors essen-
tiel que la surface générée par les cibles présente une double
courbure pour s’opposer efficacement aux soulévements
comme aux charges de gravité.

La particularité essentielle des cibles est qu’ils ne présentent
aucune rigidité en flexion : dés lors qu’ils doivent reprendre des
charges transversales, leur équilibre ne peut &ure obtenu que par
effet du second ordre, c’est-d-dire par Pintermédiaire d’une
courbure de leur ligne moyenne, ce qui implique un calcul en
grandes déformations de leur état d’équilibre. Néanmoins, dans
les cas ou ces charges transversales restent faibles par rapport &
la portée franchie et sous réserve d’imposer au montage une ten-
sion initiale suffisante, on considére en général que le fonction-
nement est équivalent a celui d’un tirant ordinaire. Dans tous
les cas, il faut tenir compte que les cibles ne sont pas des piéces
monolithiques mais des éléments composés 4 partir de fils
d’acier, ce qui implique que leur module de déformation’longi-
tudinale apparent est plus faible que celui du matériau constitutif
et varie sensiblement en fonction de la composition et du mode
de fabrication. Ce module de déformation est donc une donnée
particulitre  recueillir auprés du fabricant, tout comme la force
de rupture minimale et la masse par unité de longueur.

On trouvera en Annexe 7 des précisions complémentaires
concernant le calcul de la posidon d’équilibre des cibles et
’évolution de leur rigidité en fonction de leur tension.

XVI. 2 — Eléments en compression simple

Pour les piéces comprimées suffisammment courtes pour étre 4
P’abri des instabilités de flambement et comportant des sec-
tions transversales suffisamment massives pour ne pas étre
affectées par les instabilités locales de voilement, il est possible
de reconduire sans changement les considérations dévelop-
pées pour les piéces tendues. Cette situation est cependant tres
limitée en pratique, ne concernant que des pi€ces particuliéres
de liaison entre d’autres composants de structure.

Les éléments de structure soumis 4 compression simple usuel-
lement rencontrés sont soit des éléments de poutres en treillis
ou des wiangulations assurant un contreventement vertical
d’ossature soit des poteaux dont les extrémités peuvent &tre
considérées comme bloquées horizontalement par le systéme de
contreventement (Fig. 16-7).
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1ts en treillis

Barres comprimées dans les

Poteaux simplement comprimés

Eléments de structure en compression simple

Figure 167

: 7 Ces &léments doivent systématiquement faire objet d’une véri
8 fication vis-a-vis du flambement : ce phénoméne de seconc
ordre, initié par les imperfections des barres réelles, occasionne
sous Peffet d’un effort extérieur de compression simple, un
déformation latérale de la ligne moyenne de la barre, entrainan
une ruine prématurée par plastification de la section médian
sous le cumul de la compression extérieure et du moment d
flexion accompagnant cette courbure de la ligne moyenne. Sui
vant les codes, cette instabilité est prise en compte soit sous 1
forme d’une amplification de la contrainte de compression pur
soit sous la forme d’un abattement sur la résistance théoriqu
de la section sous effort normal.

o

La donnée essentielle qui gouverne le flambement est Peffor
normal critique d’Euler, qui est le seuil d’instabilité théoriqu
d’une barre idéale. Pour une barre articulée & ses deux extré
mités, cet effort normal critique est proportionnel au rappo:

de P’inertie minimale au carré de la-longueur :

N,, = =?EL/L?
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Deux extrémités
articulées

Une extrémité articulée
une extrémité encastrée

o N
b=ty =070 b

Deux extrémités
encastrées

Longueurs de flambement
pour des conditions
idéales de ligison

Figure 168

Lorsque 'une des extrémités de la barre, ou les deux; sont~
maintenues en rotadon, les conditons de stabilité au flambe-
ment sont améliorées, ce qui se traduit par un effort normal
critique plus élevé. La barre biarticulée, de mémes caractéristi-
ques mécaniques et de méme effort normal critique que la barre
réelle, aurait une longueur plus faible que la longueur L : cette
longueur réduite L est, par définition, la longueur de flambe-
ment de la barre réelie. Dans les cas courants, elle correspond
a la distance qui sépare deux points d’inflexion successifs de la
déformée théorique de flambement de la barre réelle. On
considére ensuite que la justification de la stabilité de la barre
fictive biarticulée de longueur L vaut justification de la stabilité
de la barre réelle de longueur L avec ses conditions de liaison,
c’est-a-dire que les deux barres ont méme charge de ruine par
flambement. Les longueurs de flambement connues pour les
conditions de liaisons types constituent ainsi des résultats direc-
tement exploitables (Fig. 16-8).

Comme le montre la formule de ’effort normal critique, la perte
de capacité a I'effort normal d’une barre par flambement est
d’autant plus importante que I'élancement de cette barre, pris
comme le rapport de sa longueur de flambement au rayon de
giration minimal de la section transversale, est plus élevé.

Lorsque la section présente des parois minces, un affaiblisse-
ment supplémentaire de résistance doit étre pris en compte au
titre du voilement local de ces parois : ce phénoméne est iden-
tique au phénoméne de flambement, mais n’affecte que les
fibres longitudinales les moins bien maintenues des parois
concernées. La prise en compte du voilement local s’effectue
en considérant une section résistante réduite par rapport i la
section transversale totale (Fig. 16-9).

Prise en compte du voilement d'une paroi mince comprimée

Figure 169
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Lorsque la compression est 'unique composante de sollicita-
tion, un choix logique du type de la section transversale doit en
principe :

« éliminer purement et simplement le voilement local par des
épaisseurs de parois importantes,

« réduire autant que possible 'incidence du flambement par le
biais de rayons de giration élevés, obtenus en privilégiant
I’éloignement de la matiére par rapport au centre de graviié
de la section et en recherchant des inerties de flexion les plus
homogeénes possibles dans les directions ou le flambement
peut se produire.

Au plan théorique, les profils creux circulaires, de rapport dia-
métre sur épaisseur inférieur a 90, constituent la réponse la plus
pertinente au probléme ainsi posé. D’autres impératifs, notam-
ment d’assemblages et de couts, conduisent bien entendu a
diversifier les solutions, tout en recherchant toujours des sec-
tions assez équilibrées dans leurs rigidités de flexion propres
aux deux directions principales et présentant des parois suffi-
samment compactes pour étre pleinement efficaces. Des profils
déséquilibrés du point de vue de leurs deux inerties principales
de flexion peuvent toutefois étre intéressants lorsque les lon-
gueurs de flambement dans les deux directions correspondantes
sont différentes.

En régle générale, il faut éviter d’utiliser comme piéces compri-
mées des sections qui présentent de faibles inerties de torsior
comme les corniéres simples, les tés, les sections en croix : lewm
instabilité ne se produit pas par flambement par flexion commse
le postulent fes régles usuclies de calcul mais par torsion ot
flexion-torsion suivant une &quation complexe qui fait interve-
nir les inerties de flexion et de torsion et la distance entre l¢
centre de gravité de la section et son centre de cisaillement
Toutefois, les conditions de liaison aux extrémités peuven
permettre d’éliminer pratiquement Pincidence de ces effets de
torsion.

Pour une gamme trés étendue d’efforts de compression, o1
retient trés fréquernment des corniéres jumelées dos 4 dos ot
disposées en croix : c’est une solution économique du fait de k
grande disponibilité de ces profils et des facilités d’assemblag
qu’ils offrent. Pour des efforts plus importants, ces corniére
peuvent étre remplacées par des U laminés (Fig. 16-10).

Dans tous les cas d’utilisation de profils jumelés, la solidarisa
tion entre les piéces doit étre établie avec soin de maniére a €
que ’on puisse effectivement compter sur les caractéristique
de la section globale, comme si elle était monolithique. Cel

- implique que espacement entre les liaisons successives soit suf

fisamment faible pour quaucun phénoméne sensible d’instabi
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Profils jumelés

Figure 16-10

lité individuelle ne puisse apparaitre sur cette distance et que
ces liaisons n’autorisent aucun glissement longitudinal signifi-
catif d’une piéce solidarisée par rapport 4 autre. Pour les piéces
accolées comme les corniéres jumelées, on admet qu’il en est
ainsi lorsqu’on utilise des assemblages sans jeu (soudures, bou-
lons ajustés, boulons sertis...) espacés de moins de 50 fois le
rayon de giration minimal d’un profil isolé. Dans le cas de cor-
niéres disposées en Croix, les barrettes de liaison, au nombre de
deux au moins sur la longueur, doivent respecter les mémes
régles et étre rigidement encastrées sur chaque profil.

L’utilisation de profils creux carrés ou rectangulaires permet
également de couvrir une trés large plage de valeurs des efforts
de compression, cette solution offrant généralement des quali-
tés esthétiques intéressantes, en particulier pour des poutres en
treillis.

Les efforts les plus importants, en particulier pour les poteaux,
peuvent justifier Pemploi de profils laminés en H, ou de profils
reconstitués soudés en H ou en caisson. Dans le cas des poteaux
les plus lourdement chargés, on peut envisager Putilisation de
ce type de profils en les jumelant. La solidarisation entre les
sections peut s’effectuer par soudure directe, par barrettes de
liaison ou par treillis. Cette derniére option peut étre étendue
jusqu’a constituer une section en caisson carré ou rectangulaire
dont chaque face est triangulée ; les rayons de giration €levés
ainsi obtenus peuvent étre particuliérement intéressants pour
les poteaux de grande hauteur.

Contrairement aux sections monolithiques, les pi¢ces compo-
sées a treillis ou a traverses de liaison présentent une déforma-
bilité a leffort tranchant non négligeable par rapport i la
déformabilité en flexion. Il est donc nécessaire d’adapter les
régles de calcul de la.stabilité au flambement de ces piéces pour
tenir compte de cette perte de rigidité. Dans le cas des traverses
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de liaison, la solidarisation n’est effective que si au moins deux
traverses sont prévues sur la longueur de la barre et si ces tra-
verses sont rigidement encastrées sur les piéces assemblées.
Sous Peffet d’un effort tranchant V, la déformation transversale
A de la piéce composée, sur une longueur a égale 3 la maille
du treillis ou a 'espacement des traverses de laison peut se
mettre sous la forme générale (Fig. 16-11) :

A = Vas/GA,

ou G est le module d’¢lasticité transversale et A, est la section
d’une dme fictive de méme déformabilité que le dispositif de
liaisonnement des picces.

Déformation d'effort tranchant des piéces & treillis
et des piéces d traverses de liaison

Figure 1611

A, peut étre assez facilement déterminée en fonction :

« pour les treillis, de la géométrie de la triangulation et des aires
des sections des barres qui la constituent,

« pour les systémes 3 traverses de liaison, de la géométrie et des
inerties de flexion des traverses et des membrures.

‘Pour établir la stabilité au flambement de la piéce composée, 1

suffit de prendre en compte un effort normal critique N réduil
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par rapport 2 celui de 1a piéce composée parfaitement monoli-
thique N_, suivant la formule :

1/N,, = 1/Ng,o+ 1/GA,

Une méthode équivalente consiste a4 considérer que la piéce
composée présente un élancement A supérieur a I’élancement
A, de la piéce composée supposée parfaitement monolithique
suivant la formule :

A = A(1 +T2EA/GA,)'?

Les effets du flambement local d’une membrure entre deux
nceuds de triangulation ou entre deux traverses de liaison doi-
vent &tre superposés a ceux du flambement global de la piece
composée considérée dans son ensemble.

Les éléments du treillis ou les traverses de liaison sont dimen-
sionnés pour équilibrer Peffort ranchant de flambement qui, 4
la distance z d’une extrémité de 1a longueur de flambement L,
s’écrit :

V, = (M,n/L)cosnz/L

ot M, est le moment de second ordre 4 ’équilibre, occasionné
par Pimperfection de la barre. Dans le cas de piéces a traverses
de liaison, la transmission de ’effort tranchant occasionne €ga-
lement des moments de flexion dans les membrures qu’il
convient de dimensionner en conséquence.

Certains éléments comprimés subissent un effort normal varia-
ble sur leur longueur, en raison de l'application de charges
ponctuelles au droit de sections intermédiaires. L effort normal
critique de ces barres est donc plus élevé que dans le cas d’une
compression uniforme. Sous réserve que les charges ponctuel-
les agissent toutes dans le méme sens, il est possible d’en tenir
compte en justifiant la stabilité vis-a-vis de I’effort normal maxi-
mal de compression en considérant que la barre posséde un
effort normal critique majoré ayant pour expression :

N, = Nuo ZP)/(SViP)

ou N, est 'effort normal critique de la barre supposée
uniformément comprimée,
P, est la charge de compression appliquée dans une sec-
tion intermédiaire i,
v, est un coefficient-réducteur foncton de la distance

" dé la section chargée i 4 la section subissant la plus forte

compression, du rapport de la charge P, 4 la compres-
sion minimale et des conditions de liaison d’extrémité
de la barre. :
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Coefficients pour le calcul de la charge critique des barres
soumises & une compression variable
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Figure 1612
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L’abaque de 1a figure 16-12 fournit des valeurs enveloppes des
coefficients v, pour les conditions de liaisons les plus courantes.
1l y est aussi précisé, dans chaque cas, la valeur du coefficient
particulier v applicable 4 une charge de compression unifor-
mément répartie sur la longueur de la barre.

On notera qu’il n’est pas possible de prendre en compte par ce
moyen Pexistence éventuelle de tractions sur le cours de la
barre.

Une autre situation particuliére, rencontrée pour des éléments
comprimés, est la présence d’un maintien élastique réparti sur
leur longueur et s’opposant aux déplacements de flambement.
Dans un tel cas, la longueur de flambement s’exprime en fonc-
tion de la rigidité B de Fappui réparti et de P'inertie I de I'¢le-
ment maintenu sous la forme :

L. = =((EI)/4B)!*

XVIi. 3 — Poutres

Les poutres constituent les éléments les plus communs des
ossatures, dont la fonction est généralement de véhiculer des
charges gravitaires sur une certaine portee. 1l s’agit donc d’élé-
ments fléchis dont le dimensionnement est essentiellement éta-
bli par référence au moment fléchissant maximum qu’ils ont a
supporter. Formellement, une vérification de la résistance a
Peffort tranchant au voisinage des appuis est également néces-
saire mais pour les poutres courantes 4 ime pleine cette veérifi-
cation est rarement déterminante. De méme, pour ces poutres,
les déformations générales sont évaluées en négligeant pure-
ment et simplement celles dues a Ieffort tranchant.

On s’efforce en principe, par Iorientation de la section, d’obte-
nir une flexion monoaxiale, c’est-a-dire de faire en sorte que
les charges appliquées soient normales i I'axe longitudinal de
la poutre et contenues dans un plan principal de symétrie
de la section transversale. Dans ces conditions, "optimisation
de la quantit¢ d’acier conduit 4 concentrer la matiére le plus
loin possible de Paxe principal autour duquel s’exerce la
flexion. Pour une quantité donnée d’acier représentée par une
section. d’aire A, la disposition idéale mais irréalisable est la
section en I réduite 4 deux semelles, d’épaisseur négligeable par
rapport a la hauteur 4 : le module de résistance en flexion est
alors égal 3 0,54k, en élasticité comme en plasticité. Les sec-
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tons réelles, suivant leur géométrie, se situent plus ou moing
- loin de cet idéal comme P'illustre le tableau 16-1 établi pour cing
sections pratiquement toutes de méme aire :

de mon carré | rectangle . ech::::hire PE IPEA | idéale
cotes mm 73x73 | 300x18 | 300x 160x6 | 300 330 -
cire em® 53.3 54,0 53.8 53.8 54,7 53,8
module W, (cm’) 05 270 436 557 626 807
module W, fem?} Q7 405 53 628 702 807
W, /W, L5 1.5 1,22 113 1,12 1
W/ W 0,12 0.5 0.66 078 | 087 !
Tableau 16-1

] Les sections en I, laminées ou reconstituées soudées, répondent
N a lorientation définie et offrent donc les meilleurs rendements
pour les sollicitations de flexion simple. Le choix du type de
section 4 utiliser dans un cas donné doit néanmoins intégrer
d’autres critéres comme les possibilités d’assemblage, I'esthéu-
que de la structure, la limitation de I’encombrement en hauteur
ou la mise en piace de réseaux.

Sous réserve qu’il n’y ait pas de risque d’instabilité par déver-
sement et que la semelle comprimée présente un élancement
géomérrique suffisamment faible pour ne pas étre affectée par
le voilement local, le critére de résistance correspond soit a
Patteinte de la limite d’élasticité sur la fibre extréme la plus éloi-
gnée du centre de gravité si 'on se cantonne dans le domaine
de comportement élastique du matériau, soit a la plastification
totale de la section suivant un diagramme de contraintes birec-
tangulaire si I’on exploite complétement les capacités de défor-
mation plastique de I'acier (Fig. 16-13).

. Elastique Plastique
f

]

Diagrammes limites pour la capacité en flexion

Figure 1613
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En pratique, il est assez rare que I’on puisse aller aussi loin dans
le niveau de sollicitation des sections.

En premier lieu, la résistance en flexion d’une poutre & dme
pleine peut se trouver conditionnée non pas par celle de ses
sections mais par sa stabilité au déversement. Le déversement
est Iinstabilité générée par le flambement latéral de la partie
comprimée du profil ; il ne se produit que pour les profils fléchis
autour de I’axe d’inertie principale maximale et est d’autant plus
sensible que cefte inertie est grande par rapport 4 Pinertie prin-
cipale minimale et 4 I'inertie de torsion. C’est dire qu’il peut
&tre particuliérement contraignant pour les sections claSSIques
en 1, optimisées pour la résistance pure en flexion. A ttre
d’exemple, la figure 16-14 montre I’évolution comparée, en
fonction de la longueur, du rapport du moment critique au
moment plastique de deux profils laminés ayant des capacités
de flexion autour de I'axe de grande inertie pratiquement iden-
tiques mais des caractéristiques de flexion latérale et de torsion
trés différentes. -

Figure 16-14

En revanche, les profils reconsutues en caisson rectangulaire ou
les profils creux de méme géométrie présentent en principe des
inerties de torsion suffisamment importantes pour les mettre 4
P’abri de tout risque de déversement.

- © GROUPE MONITEUR,
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Qutre les caractéristiques mécaniques de la section transversale,
deux autres paramétres essentels gouvernent la stabilité ali
déversement :

« bien entendu, la longueur de déversement, c’est-a-dire la djs-
tance qui sépare deux sections successives maintenues
latéralement : il s’agit de I'équivalent, pour les piéces fléchies,
de la longueur de flambement définie pour les piéces
comprimeées ;

-la variation du moment de flexion sur la longueur de
déversement : cette variation implique que la partie du profit
sujette a I'instabilité n’est pas uniformément comprimée sur
sa longueur, ce qui est favorable 4 la résistance de la poutre,

L'orientation des charges transversales et la position de leur
point d’application par rapport au centre de cisaillement de la
section constituent un troisiéme paramétre 3 prendre en
compte. Lors de la rotation de la section, les charges transver-
sales dirigées vers le centre de cisaillernent exercent un couple
de second ordre amplifiant cette rotation alors que les charges
de sens opposé ont un effet réducteur, et le phénoméne est
d’aurant plus sensible que la distance entre le point d’applica-
tion des charges et I’axe longitudinal de rotation est importante.
Sur le plan pratique, la prise en compte du risque de déverse-
ment pour une poutre en flexion simple se traduit par une
réduction du moment maximum admissible dans ses sections.
Le coefficient de réduction est fonction du type de profil et de
ses caractéristiques mécaniques, de la portée de la poutre et de
la nature du chargement qui lui est appliqué.

Le déversement est purement et simplement éliminé lorsque la
partie comprimée est tenue latéralement en des points succes-
sifs suffisamment rapprochés pour que élancement de la
semelle comprimée dans le sens perpendiculaire au plan de
P’dme du profil devienne sans incidence sur la résistance. A for-
tiori, une poutre dont la semelle comprimée est continiment
solidarisée a une dalle en béton n’est plus susceptible de se
déverser.

Les critéres d’états limites de service conduisent aussi fréquem-
ment 4 renforcer le dimensionnement par rapport au simple cri-
tére de résistance : il s’agit en général de limiter Pampleur des
déformations pour éviter des désordres aux éléments de second
ceuvre, pour assurer le fonctionnement normal d’installations
sensibles, pour maitriser des risques de vibrations ou pour de
simples raisons esthétiques...

Un dernier facteur de limitation de la résistance théorique des
éléments fléchis est le voilement local prématuré des parois tota-
lement ou particllement comprimées. D’une maniére générale,
les profilés marchands normalisés “ont des caractéristiques
dimensionnelles établies pour éviter une telle limitation. Pour
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les sections constituées de plats assembiés par soudure, il est de
bonne conception de donner aux semelles des épaisseurs suffi-
santes pour quelles soient également & I’abri du voilement
local ; pour les dmes en revanche, il peut étre économique de
limiter Iépaisseur en dessous du seuil d’intervention du voile-
ment local car la perte de résistance en flexion qui y correspond
reste tres faible en pratique.

En principe, on évite, chaque fois que possible, de laisser les
élements fléchis isostatiques, en liant rigidement en rotation les
extrémités des poutres soit & leurs SUppOrts soit aux poutres des
travées adjacentes. Les moments ainsi développés dans les
zones d’appui permettent une meilleure exploitation de lacier
sur la longueur de la poutre et, en corollaire, limitent considé-
rablement I'incidence des critéres de déformation sur le dimen~
sionnement. La stabilité au déversement s’en trouve également
améliorée puisque, sur la longueur de la poutre, une méme
semelle du profil se trouve tantdt tendue tantdt comprimée
(Fig. 16-15). y

A A
[

Compression Compression Compression  Compression
de la semelie T gelasemelle ' delasemelle " de la semelle
supérieure inférieure supérieure inférieure

Poutre continue & travées multiples

Figure 1615

Dans certaines circonstances, la mise en continuité des poutres
n’est pas envisageable ou serait beaucoup top colteuse par
rapport aux avantages qu’elle apporterait. C’est par exemple le
cas lorsque, pour des raisons d’encombrement ou d’exploita-
tion, les éléments portés doivent régner daps la hauteur d’élé-
ments porteurs 4 4me pleine et sont donc interrompus par ces
porteurs.

Le rapport hauteur sur largeur des éléments fléchis est étroite-
ment dépendant des liaisons d’extrémité, du niveau de charge-
ment et de la sévérité des critéres d’états limites de service. Il
se situe couramment entre 1/15 et 1/25, avec des possibilités de
variation au-dela de ces bornes pour des cas d’espéces.

Les formes possibles pour les poutres sont extrémement
variées, en fonction de I'importance des charges et des portées,
des critéres constructifs, esthétiques, économiques... Les para-
graphes qui suivent décrivent les solutions les plus courantes,
leur domaine d’emploi et les difficultés techniques qui leur sont
propres. -
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XVI. 3.1 — Profils a parois minces formés a froid

w

Profil

formes a froid

Figure 1616

Ces produits obtenus par pliage présentent des sections de géo-
métries variees (U, Z, T, C...) (Fig. 16-16) et sont employés
surtout comme &léments supports de couvertures et élément:
d’ossatures de bardage ; leurs portées sont en général de 4 ¢
7 m, mais peuvent parfois dépasser les 10 métres. Du fait de
leur emploi cornme support de couverture pentée et/ou de
I’absence de symétrie de leur section transversale, ces élément:
sont le plus souvent soumis a des flexions biaxiales avec
torsion. De plus les faibles épaisseurs de parois utilisées (dc
0,5 mm a 5 mm environ) donnent un caractére systématique
au voilement local dans le mode de ruine en flexion. Ces carac-
téristiques particuliéres des éléments minces formés a froic
justifient qu’ils fassent Pobjet de régles de calcul spécifiques
Il est aussi trés fréquent que leur dimensionnement soi
conduit, au moins partiellement, sur des bases expérimentale:
et en recherchant pour leur stabilité une collaboration de I:
parol supportée.

XV1. 3.2 — Profils en I laminés a chaud

Il s>agit de la solution la plus traditionnelle qui permet de satis
faire une trés large variété de besoins du batiment grice au
différentes gammes disponibles de sections et de hauteurs ; 1¢
portées peuvent aller de 5 4 50 m. Ces produits sont trés for
tement optimisés pour la flexion monoaxiale : leur inertie e
flexion latérale et leur inertie de torsion pure sont faibles e
regard de leur inertie principale maximale. C’est dire que le ris
que de déversement est souvent important et, sauf dans les ce
ou la partie comprimée se trouve, par construction, réguliére
ment maintenue latéralement, il convient d’organiser le long d
la portée des dispositifs de stabilisation en nombre suffisar
pour en limiter 'incidence sur le dimensionnement.

En revanche, les élancements de parois des sections laminéc
sont &tablis de telle sorte que le voilement local ne soit jama
déterminant pour la résistance en flexion simple. De méme, I¢
ames de ces profils présentent une section suffisamment impo:
tante pour qu’en pratique, la résistance 4 Peffort tranchant sc
toujours largement garantie, sauf cas exceptionnel tel que celh
de consoles trés courtes et fortement chargées. Pour la mér
raison, la stabilité de ’dme au voilement de cisaillement 1
nécessite normalement aucune vérification.
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Certte surabondance au niveau de I’ame permet d’ailleurs de
constituer 4 partir d’un profil laminé, une poutre a 4me ajourée :
une découpe suivant une ligne polygonale réguliére est prat-
quée dans ’dme de part et d’autre de 'axe médian et les deux
demi-profils sont ensuite réassemblés par soudure aprés déca-
lage relatif longitudinal de la valeur d’une maille de découpe
(Fig. 16-17); des plats intercalaires peuvent éventuellement
accroitre encore la hauteur du profil ainsi reconstitué. Sans
majoration du poids d’acier et pour un surcoit limité de fabri-
cation, un accroissemnent notable de 'inertie et de la résistance
en flexion est ainsi obtenu et les évidements dans les dmes
conférent 4 ces poutres un aspect intéressant de légéreté ; dans
certains cas, ils peuvent &tre simplement exploités pour le pas-
sage de différents réseaux dans la hauteur des poutres.

Découpe Reconstitution

Poutre G Gme ajourée

Figure 16-17

La présence d’évidements importants dans ’dme modifie de
maniére importante le comportement de la poutre vis-a-vis de
Teffort tranchant. Pour ’essentiel, on peut assimiler le mode de
transfert de effort tranchant d’un c6té 4 autre d’un évidement
au comportement d’un cadre dont les montants sont constitués
par les semelles associées 4 la hauteur résiduelle d’ame et les
traverses par les parties d’ame pleine de part et d’autre de I'évi-
dement (Fig. 16-18). Il apparait dans ces parties de section des
moments locaux de flexion qui générent des contraintes qui
s’ajoutent & celles occasionnées par les sollicitations générales.

Effet de cadre pour le transfert de l'effort tranchant

Figure 1618 .
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— En plus des implications sur la résistance, ces caractéristique
de comportement se traduisent pour la poutre par une défor
mabilité non négligeable a I'effort tranchant. Il faur aussi ajoute
que la stabilité¢ des parties d’ame pleine doit étre examinée ave
attention, en particulier dans le cas ou la hauteur de la poutr
a été encore accrue par l'utilisation de plats intercalaires entr
les deux demi-profils. Globalement, la vérification des poutre
4 ames ajourées passe donc par une analyse particuliére ; de
régles spécifiques existent qui en précisent les modalités. Elle
peuvent étre utilisées plus largement dans tous les cas ou de
ouvertures importantes sont pratiquées dans les dmes de pou
tres, de maniére ponctuelle ou généralisée, en particulier pou
permettre des circulations de réseaux.

XVI. 3.3 — Profils en | reconstitués soudés

Ces profils occupent le méme créneau que les profils laminé
mais en I’élargissant vers des hauteurs beaucoup plus importar
tes et en offrant la possibilité d’adapter de maniére beaucoup plt
fine les caractéristiques géométriques, épaisseurs et largeurs, au
besoins de résistance. Il est d’ailleurs essentiel que cette adaptz
tion se traduise par un gain de poids important par rapport 4 un
solution laminée, suffisant pour au moins compenser le surcot
lié au soudage des tdles de base. En pratique, la résistance pet
&re modulée le long de la poutre en fonction du moment soll
citant par ajustement des épaisseurs des semelles et/ou variatio
de la hauteur de I’dme, cette derniére possibilité pouvant préser
ter un certain intérét esthétique (Fig. 16-19).

Poutres reconstituées soudées
a inertie vafiable

figure 1619
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La recherche de la meilleure économie conduit généralement a
retenir des ames de fort élancement, couramment cOmpris entre
50 et 200 voire au-dela, compte tenu de leur rendement infé-
rieur a celui des semelles pour la résistance en flexion. Ces 4mes
ne sont donc le plus souvent pas pleinement efficaces. Vis-a-
vis de I'effort tranchant, il devient important de s’assurer de leur
résistance et de leur stabilité.

Dans le cas de poutres continues ou encastrées 4 leurs extrémi-
tés, cette vérification doit tenir compte de I'interaction avec le
moment de flexion qui régne dans la zone d’appui. Egalement
le raidissage dés dmes doit étre émdié avec précision au droit
des appuis et plus- généralement au droit de toute section ou
une charge concentrée est introduite.

XVI. 3.4 — Poutres planes en treillis

Le principe des poutres en treillis consiste 4 remplacer Pdme
pleine des sections de type I ou H par des barres inclinées qui
constituent, avec, les semelles devenues des membrures, des
panneaux triangulés aptes 4 transférer I'effort tranchant d’un
de leur bord & I"autre. L équilibre d’un tel systéme soumis a des
charges transversales peut étre obtenu en développant exclusi-
vement des efforts axiaux dans les barres qui les constituent.
Dans les treillis en N, une barre de treillis sur deux est orientée
parallélement 4 l'effort tranchant; dans les treillis en V, les bar-
res de treillis préséntent des inclinaisons alternées par rapport
aux membrures, Dans les deux cas une barre de treillis sur deux”
est tendue, 'autre comprimée (Fig. 16-20). Le choix de la dis-
position géométrique de la triangulation s’effectue en fonction
de critéres économiques comme la quantité d’acier mise en
ccuvre et les facilités d’assemblage, de contraintes d’exploitation
telles que le gabarit de passage & ménager dans la hauteur de la
poutre et de considérations esthétiques.

Triangulafions en N et en V

figure 1620 .
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Les poutres planes en treillis peuvent &tre constituées & partir
de corniéres jumelées, de profils creux circulaires, carrés ou rec-
tangulaires, de profils laminés a chaud H, de profils reconstitués
soudés en caisson... Ces solutions trés diversifiées sont, en prin-
cipe, susceptibles de satisfaire une trés large gamume de besoins
compte tenu de la totale liberté dont on dispose pour fixer la
hauteur des poutres et I'importance des sections des barres qui
les constituent ; en particulier, elles permettent de couvrir les
portées les plus importantes. A origine de la construction
métallique, elles avaient méme un caractére pratiquement sys-
tématque car les éléments de base pouvaient ainsi rester des
piéces de faibles dimensions facilement manipulables et trans-
portables, quelle que soit 'importance de 'ouvrage 4 construtire.

Aujourd’hui, cet avantage n’est plus du tout décisif et les cofits
élevés de main d’ceuvre représentés par la fabrication des pou-
tres en treillis conduisent désormais a les réserver soit aux
ouvrages les plus importants par les portées a franchir etfou les
charges 4 reprendre soit au contraire & des ossatures trés légeres
ol une certaine priorité est donnée aux critéres esthétiques. De
ce point de vue, les différents modes de variation de la hauteur
(inclinaison variable ou cintrage des membrures...) permettent
d’obtenir des effets intéressants, en particulier avec l'utlisation
de profils creux.

En termes de dépenses matiére, la solution treillis constitue un
optimum théorique par la séparation des foncdons qu’elle opére
entre la reprise du moment de flexion assurée par les membru-
res et la reprise de 'effort ranchant dévolue au treillis reliami
ces membrures. Suivant ce schéma, les barres ne sont sollicitées
que par des efforts normaux, traction ou compression, et peu-
vent étre optmisées individuellement, de sorte que lacier est
normalement pleinement exploité en tout point le long de Iz
poutre. '

Différents facteurs font qu’en pratique, on s’éloigne de ce
idéal, qui n’est de toute fagon que reladf, dans la mesure ot i
n’est fondé que sur un critére de poids d’acier.

Tout d’abord, il est nécessaire d’assurer des conditions
d’assemblage entre barres les plus simples possibles, faute de
quoi les colits de fabrication peuvent devenir prohibitifs. Dan:
le méme but de simplifier les opérations de fabrication, une cer-
taine uniformisation des profils doit en général intervenir. De
plus, il est indispensable qu’en toute section le long de la poutre
une tésistance minimale a Ieffort tranchant soit garantie, quel
les que soient les valeurs de calcul, de fagon 4 répondre 2 tout
distribution non uniforme des charges variables.

' Des marges de résistance doivent généralement aussi &tre

ménagées pour assurer la reprise des moments secondaires qu
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. apparaissent dans les barres en raison de leur encastrement
mutuel. Ces moments sont générés par plusieurs facteurs
d’importances inégales et variables d’un cas particulier 4 I'autre
(Fig. 16-21) :

Sources de moments secondaires

Figure 1621
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¢ les déformations d’effort axial des barres de treillis créent des
dénivellations d’appui pour les membrures qui sont en prin-
cipe continues sur plusieurs panneaux de triangulation ;

« les assemblages peuvent présenter des excentricités consenties
pour des raisons constructives et qui se traduisent par des
moments secondaires appliqués au droit de chaque nceud et
répartis entre les différentes barres qui y aboutissent en fonc-
tion de leurs raideurs ;

« des charges peuvent étre appliquées en dehors des neeuds de
triangulation et donc solliciter directement en flexion locale les
barres concernées.

Dans tous les cas, lorsque les barres de treillis sont rigidement
assemblées aux nocuds (soudures, boulons précontraints), les
moments secondaires se « propagent » d’une barre a 'autre en
fonction de leurs rigidités de flexion ; une modélisation infor-
matique prenant en compte les encastrements mutuels des bar-
res permet une €évaluation précise de ces effets. Dans le cas
d’assemblages par boulons ordinaires, il est normalement
admis, sauf anomalie dans les raideurs relatives, que les barres
de triangulation peuvent étre considérées comme articulées sur
les nceuds et donc épargnées par les moments secondaires dont
il vient d’étre question.

En principe, les longueurs de flambement 4 prendre en compte
pour justifier la stabilité des barres comprimées dans le plan des
poutres en treillis sont les longueurs d’épure entre nceuds de
trianguladon : ce choix est cohérent avec une hypothése de
liaisons purement articulées entre les barres. En pratique, les
assemblages créent des liaisons au moins semi-encastrées qui a
la fois occasionnent les moments secondaires dont il a été pré-
cédemment question et autorisent une certaine réduction de la
longueur de flambement. Sous réserve que les barres de treillis
soient attachées 4 leurs extrémités par au moins deux boulons
ordinaires et a fortiori pour les modes d’assemblages plus rigides
comme la soudure, les codes permettent de considérer, dans le
plan de la poutre, des longueurs de flambement égales a 0,9
fois la longueur d’épure pour les membrures et 4 0,8 fois la lon-
gueur d’épure pour les barres de treillis.

En revanche, aucune réduction n’est admise lorsqu’il s’agit du
flambement des barres comprimées dans la direction normale
au plan de la poutre. Pour les barres de treillis, la référence reste
la longueur d’épure entre nceuds. L’instabilité latérale de la
membrure comprimée est équivalente, pour la poutre en treillis
considérée dans son ensemble, au déversement d’une poutre a
ame pleine. De la méme maniére que pour les poutres 4 dme

pleine, il est donc le plus souvent riécessaire d’organiser entre

les appuis des poutres en treillis des maintens hors plan de la
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membrure comprimée en nombre suffisant pour que la résis-
tance de la poutre ne soit que raisonnablement affectée par
Pinstabilité latérale. Il convient de noter que les barres de treillis
n’opposent a cette instabilité qu’une résistance trés faible, négli-
geable sauf exceptions, et qu’en terme de.calcul, on se raméne
donc a un probléme pur de flambement.

Pour des poutres en treillis 1égéres, on utilise parfois en trian-
gulation des corniéres simples attachées par une de leurs ailes ;
cette conception provoque des effets secondaires difficiles a

. évaluer avec précision, liés au déport de Paxe neutre des barres

par rapport a celui des membrures, i ’excentricité de I’assem-
blage et a I'absence de coincidence entre les axes principaux
des corniéres et le plan moyen de la poutre. Il est permis de
négliger ces effets a condition de vérifier 1a stabilité au flambe-
ment de ces éléments sur la base de leur longueur d’épure et
du rayon de giration minimum de leur section. Cette approxi-
mation suppose néanmoins que les éléments en question ne
présentent gu’une faible raideur et donc un élancemerrt suffi-
sant, de 'ordre de 100.

Dans le cas particulier des poutres en treillis constituées de pro-
fils crenx soudés avec découpes d’intersection, la ngidité des
assemblages et les inerties de torsion élevées des sections fermées
autorisent des réductions plus importantes des longueurs de
flambement, vy compris pour l'instabilit¢ dans la direction per-
pendiculaire au plan de la poutre. I.’annexe K de ’Eurocode 3
prévoit pour les deux directions de flambement, 0,9 fois la lon-
gueur d’épure pour les membrures et 0,75 fois la longueur
d’épure pour les barres de treillis.

Enfin, comme pour toute poutre fléchie, les éléments en treillis
doivent faire Pobjet d’une vérification aux états limites de ser-
vice. Dans I’évaluation des déformations, il est important d’inté-
grer la contribution du treillis qui est toujours significative. Les
Régles CM 66 suggérent 4 ce propos un calcul forfaitaire
consistant a ne tenir compte que de la déformation de flexion
mais en ’évaluant 4 partir d’'un module de déformation longi-
tudinale fictf réduit pris égal a 160 000 N/mm’® au lieu de
210 000 N/mm’ (soit une majoration d’environ 30 % de la
déformation).

XVI. 3.5 — Profils reconstitués soudés en caisson

Certaines poutres sont sollicitées par des charges orientées de

" facon quelconque par rapport aux axes principaux de leur sec-
* tion transversale et excentrées par rapport au centre de torsion

de cette méme section. Il en résulte une flexion biaxiale accom-
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pagnée de torsion. Un exemple typique est constitué par les
poutres réalisant les chemins de roulement d’un pont roulant.

Tant que les sollicitations de flexion latérale et de torsion restent
modestes, 'utilisation de profils laminés en H éventuellement
aménagés par des renforts soudés ou de profils reconstitués
soudés de géométrie équivalente peut ére une réponse suffi-
sante. Les profils ouverts sont néanmoins peu satisfaisants pour
équilibrer des moments de torsion et, avec 'augmentation des
charges et des portées, la préférence doit rapidement étre don-
Section en caisson née 4 des profils reconstitués soudés en caisson (Fig. 16-22).
bf::::i‘::if::';’:::ﬂ Ce type de section peut étré constitué_e «d _la' démande » en
Figure 1622 fonc.t10n d.es Propomogs relatives des trois sollicitations de base,
flexion principale, flexion latérale et torsion et permet d’obtenir
résistance et rigidité voulues sans difficulté notable. Il n’y a donc
pas de particularité supplémentaire 4 mentionner 4 son propos
par rapport au cas des profils reconstitués soudés simplement
fléchis. )

XVI. 3.6 — Poutres en treillis spatiales

Les poutres en treillis spatales constituent une autre réponse
possible aux cas d’éléments fléchis sollicités par des charges
transversales d’orientation quelconque. En dédoublant une ou
deux membrures, on peut passer d’une poutre en treillis plane
a une poutre i section triangulaire comportant trois plans de
treillis ¢(Fig. 16-23) ou a une poutre a section rectangulaire avec
quatre plans de treillis. Qutre leur capacité 4 reprendre toute
charge transversale, les poutres en treillis spatiales présentent
I’avantage de n’étre plus affectées en pratique par une quelcon-
que instabilité d’ensemble de type déversement, chaque nceud
étant fixé dans I’espace par deux plans de triangulation.

Poutre en treillis spatiale & section triangulaire

Figure 16-23
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Les cotits de fabrication des poutres. en treillis spatiales sont
généralement assez élevés, en raison de la complexité des nceuds
d’assemblage qui doivent assurer la solidarisation de 6 4 8 bar-
res d’orientations diverses. On réserve donc cette solution a la
structure primaire d’ouvrages importants ou, au contraire, a des
structures trés légéres pour lesquelles il est donné une priorité
au critére esthétique comme des ossatures de fagades vitrées ou
des ossatures de couvertures en toile tendue.

Au plan technique, les différentes considérations développées
pour les poutres planes en treillis peuvent étre reconduites sans
modification, i I’exception de celles relatives a I'instabilité laté-
rale qui est ici pratiquement éliminée par construction. Pour ce
qui concerne la détermination des sollicitations dans les barres,
elle passe systématiquement désormais par une analyse infor-
matique, qui permet de prendre en compte directement et avec
précision 'ensemble des interactions entre ces barres.

XVI. 4 — Poteaux comprimés et fléchis

Dans une grande majorité d’ossatures métalliques, les éléments
porteurs verticaux assurant la descente des charges gravitaires
jusqu’aux fondations de l'ouvrage, communément désignés
comme poteaux, ne sont en fait pas simplement comprimés
mais subissent également, en raison de leur encastrement
mutuel avec les poutres, des moments de flexion importants.
Trés souvent, une part de ces moments correspond a la parti-
cipation des poteaux a la stabilité d’ensemble de la structure
vis-d-vis des charges horizontales. Pour les bitiments de type
imndustriel ayant un simple réle d’enveloppe et donc de faible
poids propre, la part de la compression dans la sollicitation glo-
bale des poteaux peut méme devenir trés faible voire marginale
devant celle des moments de flexion, qui gouvernent alors lar-
gement le dimensionnement. Une famille trés importante de
composants des structures métalliques est donc constituée de
piéces verticales faiblement ou moyennement comprimées et
soumises 4 des moments de flexion importants.

Les solutions constructives pour ce type d’éléments sont donc
directement déduites de celles adoptées pour les poutres mais
la présence de la compression conduit néanmoins a se préoc-
cuper de la stabilité au flambement, éventuellement combinée
avec le déversement. ‘
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Déformée
de flambement pour

des noeuds déplacables

Figure 1624

Comme pour les éléments en compression simple, on utlise
comme paramétre principal, le concept de longueur de flambe-
ment. Cependant, le critére de stabilité doit tenir compte a la
fois de la perte de capacité a I'effort normal et de 1’altération du
diagramme de flexion dd aux actions extéricures du fait de la
présence de 'effort normal de compression.

La stabilité vis-a-vis du flambement autour de I’axe de faible
inertie et vis-a-vis du déversement est usuellement assurée en
organisant sur la hauteur un certain nombre de points fixes de
maintien latéral. La longueur de flambement pour cette direc-
tion d’instabilité correspond donc simplement & la distance
entre ces points. Une réduction peut étre opérée sur cette valeur
lorsque I’effort de compression varie de maniére sensible sur le
cours du poteau et suivant les indications déja fournies pour les
piéces soumises & compression simple.

Ces principes valent aussi pour la direction de flambement
autour de 'axe d’inertie principale maximale dans le cas ou les
extrémités du poteau sont bloquées horizontalement suivant

I’hypothése de fixité des nceuds, par un systéme extérieur de
contreventement.

En revanche, lorsque le déplacement relatif d'une extrémité du
poteau par rapport 4 Pautre n’est limité que grace a la mise en
jeu d’encastrements élastiques en rotation d’'une ou des deux
extrémités de ce poteau, il est indispensable de faire intervenir,
dans I’analyse de stabilité, les longueurs de flambement des sys-
témes 4 nceuds déplacables (Fig. 16-24).

La figure 16-25 donne, pour des laisons idéales d’articulations
ou d’encastrements parfaits, les longueurs de flambement théo-
riques 4 prendre en considération dans cette hypothese.

Une extrémité articulée

Deux extrémités
une extrémité encastrée

encastrées

Longueurs de flambement pour des conditions idéales
" de liaison et des noeuds déplacables

figure 1625
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Dans la mesure ot, dans les portiques réels, les traverses ne
sont pas infiniment rigides, le maintien en rotation de la téte
des poteaux n’est qu’élastique et, en conséquence, les longueurs
de flambement sont sensiblement plus importantes que celles
valant pour des encastrements parfaits. Pour un systéme a
nceeuds déplagables ne comportant qu’'un niveau, elles sont
supérieures 3 la hauteur dans le cas d’un portique parfaitement
encastré en pied et supérieures au double de la hauteur dans le
cas d’un portque articulé en pied.

Pour les ossatures poutres-poteaux constituées de barres de sec-
don constante, ’évaluation de la longueur de flambement des
poteaux dans le systéme a nceuds déplagables en fonction de la
rigidité des poteaux et de celle des traverses peut s’effectuer par
des calculs assez rapides si l'on adopte deux hypothéses
simplificatrices :

« tous les poteaux sont supposés flamber simultanément : c’est
dire qu’aucun poteau, quel que soit son dimensionnement et
son niveau de compression, ne contribue a la stabilité- du
systéme ;

= toute traverse sert simultanément au maintien de deux
poteaux et la rigidité disponible en un neeud est répartie au
prorata des rigidités des poteaux qui y aboutissent.

On doit également respecter deux conditions sur le fonctionne-
ment du portique :

« les traverses prises en compte dans la stabilité doivent étre rigi-
dement lides aux poteaux par des assemblages d’encastrement
sans jeu ;

« ces mémes traverses ne doivent étre affectées par aucune perte
de rigidité liée a une sollicitation de compression significative.

Dans le cadre ainsi défini, on détermine pour chaque extrémité
d’un tron¢on quelconque de poteau, un coefficient d’encastre-
ment égal au rapport de la somme des rigidités des traverses
aboutissant a ce nceud 4 la somme des rigidités de toutes les
barres, poteaux et traverses, aboutissant 2 ce méme nceud
(Fig. 16-26). On entend ‘ici par rigidit¢, pour les traverses
comme pour les poteaux, le rapport de linertie de I’élément
pour le sens de flambement envisagé 4 sa longueur d’épure.

Dans le cas des traverses toutefois, ce rapport doit étre :
« multplié par 1/2 si autre extrémité de la traverse est articulée,

» multplié par 2/3 si I"autre extrémité de la traverse est encas-
trée. :

© GROUPE MONITEUR,
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Rigidités des traverses (nceuds déplagables)
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I 1K 2 L
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Coefficients d'encastrement aux extrémités d'un poteau
2 P
dans une ossature & cadres

Figure 16-26

Les deux coefficients K, et K, ainsi obtenus permeitent ensuite
de calculer la longueur de flambement en fonction de la hauteur
h par Ia formule :

L _h.J1,6+2,4(KA+KB)+l,lKAKB
o K, +Kg+ 5,5K,Kg

Lorsque I'une des extrémités du poteau est articulée (K, = 0) ou
encastrée (K, = 1), cette expression se simplifie (Fig. 16-27) :

L., =h- ’——1’6 +K2 ’4KA avec une extrémité articulée,
A
L.=h- ﬂl& _avec une extrémité encastrée.
1+6,5K, e e

Note : La méthode présentée peut également étre appliquée, dans ke
méme cadre d’hypothéses, & des ossatures & neuds fixes ; elle aboutii
‘@ un autre ensemble de formules, similaires dans leur forme a celle:
présentées ci-avant.
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Poteau
a hauteur d'éme
variable

Figure 1628

" Méthode Ka - Kg pour les systémes a noeuds déplagables

Rapport de fa tongueur de flambement a la hauteur du poteau
pour deux cas particuliers de liaison simple A une extrémité
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Figure 1627

Les sections en I laminées ou reconstituées par soudure cons-
tituent le choix le plus fréquent pour les poteaux comprimés et
fléchis, et appellent les mémes commentaires que ceux formulés
pour les poutres. I’optimisaton de ces profils vis-a-vis de la
flexion monoaxiale nécessite de prévoir des points de maintien
latéral assez rapprochés pour limiter I'incidence du déverse-
ment et celle du flambement dans la direction de plus faible
rigidité de flexion.

Lorsque ’'on opte pour des profils reconstitués soudés, un gain
de poids intéressant peut étre obtenu en donnant a la barre des
caractéristiques géométriques variables sur sa longueur, adap-
tées & Pimportance du moment fléchissant a équilibrer. Dans le
cas particulier trés répandu des batments 4 un seul niveau avec
des poteaux articulés en pied, on se trouve en présence d’un
diagramme de moments triangulaire ou 4 peu prés triangulaire
sur la hauteur et une optimisation de la section, efficace et peu
coliteuse en fabrication, est obtenue en donnant simplement a
’dme une hauteur linéairement variable (Fig. 16-28).

Malgré I'utilisation trés large de cette solution, ’adaptation des
méthodes de justification de la stabilité des barres de section
uniforme 3 ce cas de caractéristiques variables ne fait encore
I’objet d’aucune codification. En pratique, le probléme se pose

le plus souvent de maniére un peu simplifiée par le fait que le

flambement dans le sens de I’inertie principale minimale com-
biné avec le déversement est déterminant par rapport a 'insta-
bilit¢ dans le sens de P'inertie principale maximale. On peut
alors, en sécurité, se ramener  la justification de la stabilité laté-
rale de la semelle comprimée du profil associée 4 une fraction
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de ’ame, supposée isolée du reste de la section. La faible nigidizé
hors plan de I'dme des profils reconstitués soudés permet que
cetie approche ne soit pas trop €loignée de la réalité.

Lorsque la part de la compression devient plus importante ou
que les points de maintien hors plan ne peuvent €tre suffisam-
ment rapprochés, il faut rééquilibrer les rigidités de flexion dans
les deux directions principales : on peut alors utliser des profils
en H laminés ou reconstitués soudés. Ce choix est bien sir éga-
lement justifié lorsque le poteau est soumis & des moments de
flexion dans deux directions orthogonales.

Comme dans le cas des poutres, les ouvrages les plus impor-
tants du point de vue des charges appliquées et/fou des dimen-
sions géométriques peuvent nécessiter Putlisation pour les
poteaux de profils en caissons reconstitués soudés ou de pieces
en treillis spatal a section triangulaire ou rectangulaire. Les
caractéristiques de conception et de dimensionnement de ces
poteaux recoupent largement celles décrites pour les poutres.

On notera qu'une large part des considérations qui précedent,
développées pour les poteaux, peuvent en fait &tre étendues a
tout élément de structure simultanément comprimé et fléchi.
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Conception générale
des ossatures

Une ossature métallique résulte de Passemblage de différents
composants et cet assemblage doit étre congu globalement de
maniére a s’assurer que la structure réalisée réponde 4 'usage
prévu pour ’ouvrage. La conception d’ensemble, préalable a
tout calcul, consiste donc a établir une organisation générale
des éléments de telle sorte que toutes les fonctions structurelles
soient remplies, dans des conditions compatibles avec ’exploi-
tation du batiment.

XVIil. 1 — Principes fondamentaux

L’objectif général de la conception de 'ossature consiste 3 éta-

blir un schéma d’organisation qui permette, ultérieurement et

tout au long du processus de I’étude, de respecter trois principes
fondamentaux :

« stabilité de ouvrage vis-a-vis de toutes les actions qui lui sont
appliquées sans exception, lesquelles doivent étre véhiculées
depuis leur point d’application jusqu’aux fondations sans
aucun hiatus dans le cheminement ; )

« maintien de la cohérence du schéma de fonctionnement struc-
turel depuis le choix des hypothéses initiales jusqu’au stade de
I’étude de détail des assemblages entre éléments ;

- aptitude de P’ouvrage i Putilisation prévue.

Lors de la conception initiale de 1’ ossature ces impératifs impli-

quent concrétement :

« de prédéterminer avec précision un cheminement a travers la
structure de tous les efforts qui lui sont appliqués, en pré-
voyant tous les éléments structurels et les assemblages néces-
saires a4 ce cheminement ;

< de choisir avec soin les hypothéses de liaisons entre les élé-
ments de structure et avec les fondations en s’assurant de la
faisabilité technique des dispositions qui en découlent et en
recherchant par ces choix la meilleure économie globale pour
le projet ;

« de veiller 4 la cohérence des déformations relatives des systé-
mes structurels en présence et a la compatibilité de ces mémes
déformations avec les conditions d’utilisation de ’ouvrage.

© GROUPE MONITEUR,
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Vil, 2 — Systémes constructifs

I’organisation d’une structure passe par la mise en place d™un
certain nombre de sous-ensembles, aptes 4 assurer des fonc-
tions précises du point de vue de la stabilité générale de
I'ouvrage. Ces sous-ensembles, obtenus par 1’assemblage de
composants élémentaires, peuvent &ire classés en configura-
tions types que 'on peut qualifier de systémes constructifs et
qui sont examinées dans les paragraphes qui suivent.

XVIl. 2.1 — Systémes triangulés

Les systémes triangulés fonctionnent sur le méme principe que
les poutres en treillis, appliqué 2 la stabilité des ossatures vis-a-
vis des charges horizontales qui les sollicitent : d’une maniére
générale, des barres de triangulaton sont installées entre des
éléments porteurs verticaux et assurent ainsi, avec les traverses
horizontales présentes aux différents niveaux, le transfert d’'un
effort tranchant horizontal sur la hauteur de la construction. Ce
fonctonnement n’est rien d’autre que celui d’une console ver-
ticale en treillis qui assure la stabilité horizontale dans un plan
vertical particulier de I’ouvrage.

La disposition géométrique des barres de miangulation est adap-
tée en fonction de données constructives et des impératifs éven-
tuels d’exploitation de Pouvrage. On peut envisager des
triangulations en croix de Saint-André, en V ou en K (Fig. 17-1).

Croix de St André oy g
- - D

Dispositions des triangulations

Figure 17-1

La caractéristique essentielle des systémes triangulés est qu'il:
“assurent pour les éléments comprimés qu’ils stabilisent unc
hypothése de nceuds fixes. En effet, I'équilibre vis-a-vis de:
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clrarges hiorizontales est assuré, nominalement, en ne dévelop-

pant dans les barres que des efforts normaux de sorte que les

déformations induites restent systématiquement trés faibles et

qu’en tout état de cause, aucun effet global de second ordre

significatif n’est susceptible de se développer et d’affecter les
éléments stabilisés (Fig. 17-2).

Dans les cas élémentaires, les barres de triangulation sont des

profils simples, comme des corniéres uniques ou jumelées, dis-

posées pour former une croix dite de Saint-André et dont on

Fonctionnement admet, pour un sens donné de I’effort horizontal, qu’une seule

d'un systéme triangulé . . . . .. .

est active, en traction. Le dimensionnement ainsi conduit sup-

Figure 172 pose que celle des deux barres qui entrerait en compression du

fait de son orientation par rapport a 'effort, en fait se dérobe

par flambement élastique et laisse la barre tendue reprendre

Pintégralité de Peffort. Les rdles respectifs des deux barres

s’inversent lorsque ’orientation de I’effort appliqué est opposée.

Dans le méme esprit, il est possible d’utiliser comme diagonales

des tirants en ronds pleins ou méme des cibles. La longueur

i de ces barres doit dans tous les cas rester assez modérée pour

P que la déformation transversale due a leur propre poids reste

mineure ; dans le cas contraire, ’annulation de cette déforma-

tion, nécessaire pour qu’une des barres entre en action, se tra-

duirait par un déplacement latéral excessif du systéme.

Les systémes triangulés étagés, souvent présents dans les ossa-

tures industrielles, retiennent fréquemment des triangulations

en V qui permettent de ménager des gabarits de passage impor-

tants et éventuellement de soulager la flexion des traverses hori-

zontales. Les barres de triangulation sont alors toutes actives et

dimensionnées 4 la fois pour des efforts de traction et pour des

efforts de compression. Les sections utilisées peuvent encore

&tre des corniéres jumelées mais on peut aussi envisager des

| tubes circulaires ou rectangulaires et méme des profils H lami-

nés. On dispose généralement les sections de facon a ce que

leur plus faible inertie intéresse le flambement dans le plan car

on peut disposer assez aisément un maintien intermédiaire des
diagonales pour cette direction.

Les systémes de triangulation en K sont trés peu souvent utilisés
dans le domaine du bitiment. Ils concernent plutét des ossatu-
res spatiales triangulées comme des tours élancées en treillis, &
section transversale triangulaire ou carrée.

XVIl. 2.2 — Portiques

Les portiques sont la solution constructive alternative des sys-
~ témes triangulés pour reéaliser la stabilit¢ horizontale d’un plan
’ vertical de construction. En toute généralité, un portique est
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Fonctionnement
d'un portique

Figure 17-3

—_— I

Cumul des effets
des charges verticales
et horizontales

Figure 174 .

XVII. 2.3 — Arcs

constitué d’un ensemble étagé de poteaux et de traverses
mutuellement encastrés au droit des neeuds d’intersection. Le
transfert de 'effort tranchant horizontal d’un niveau au niveau
inférieur s’effectue par le biais des moments de flexion que le
déplacement horizontal relatif de ces deux niveaux permet de
développer 4 la fois dans les traverses et dans les poteaux.

Du fait des sollicitations de flexion inhérentes au fonctionne-
ment méme des portiques, ce transfert de 'effort tranchant
s’accompagne de déplacements horizontaux d’un ordre de
grandeur supérieur a ceux des systémes triangulés. De par leur
nature et de par leur ampleur, ces déplacements sont propres
4 générer des effets de second ordre susceptibles d’affecter les
éléments comprimés stabilisés. De ce point de vue, les portiques
constituent des systémes & nceuds déplagables (Fig. 17-3).

Les portiques sont simplement réalisés par I’encastrement des
traverses sur les poteaux et ne comportent donc pas de
disposition constructive spécifique. Les deux types d’élé-
ments qui les constituent, poteaux et traverses, doivent
répondre aux critéres propres aux ¢léments fléchis et aux
éléements comprimés et fléchis. Suivant les circonstances ei
les besoins, on peut donc envisager des portiques en profils
I ou H laminés, en profils I ou H reconstitués soudés, en cais-
sons soudés, en treillis plans ou spatiaux. Différentes combi-
naisons de ces types de sections entre les poteaux et ies
traverses sont d’ailleurs possibles.

Il convient de noter que, contrairement aux systémes triangulé:
qui correspondent 4 un découplage des fonctions entre I
reprise de charges verticales et celle- des charges horizontales
les portiques sont, sauf exception, exploités pour équilibrer le:
deux types d’actions : les sollicitations de dimensionnement de:
poteaux et des traverses, moments et efforts normaux, provien
nent généralement d’une combinaison de charges de gravité e
d’actions horizontales (Fig. 17-4).

Structures en arc

Figure 17-5

Les arcs permettent de remplir les mémes fonctions que les por
tiques en assurant le transfert aux fondations des charges appli
quées 2 la construction, aussi bien verticales qu’horizontales. Ii
peuvent étre isostatiques lorsqu’ils comportent wois articula
tions ou hyperstatiques lorsque les appuis sont articulés o
encastrés et Parc continiiment rigide (Fig. 17-5).

" Par la courbure de la ligne moyenne de la piéce constituar

Parc, on cherche 2 assurer la reprise des charges en privilégiar
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la~sollicitation d’effort normal par rapport au fonctionnement
en flexion. Cet objectif est parfaitement atteint lorsque le
moment de flexion est nul en tout point de I’arc ; cela ne peut
bien sur étre obtenu que pour un chargement particulier et I’arc
est alors dit funiculaire de ce chargement.

L’intérét majeur des arcs est de permettre de franchir des por-
tées trés importantes avec des déformations trés sensiblement
réduites par rapport a celles qu’aurait un systéme travaillant
en flexion. La forme courbe a aussi pour effet de minimiser
les actions horizontales exercées par le vent sur la construc-
tion.

La contrepartie essentielle a ces avantages concerne les appuis
qui, d’une part, doivent offrir la plus grande rigidité sous peine
d’annihiler par leurs mouvements, méme faibles, les efforts
normaux que Pon cherche a développer dans Parc et qui,
d’autre part, sont soumis dans tous les cas a des efforts de
poussée trés importants, et a des moments lorsque Parc est
prévu encastré. A noter que I'intensité des efforts aux appuis
est trés largement gouvernée par le rapport de la hauteur de
I’arc 4 sa portée : plus ce rapport est faible, plus ces efforts
sont importants et plus la structure est affectée dans son
fonctionnement par les déplacemeénts d’appuis. Les possibili-
tés de réalisation des fondations prennent donc une part inha-
bituelle et tout a fait essentielle dans la faisabilité du systéme
structurel.

En corollaire, la présence d’un effort normal de compression
trés élevé dans I'arc nécessite d’examiner avec attention les
conditions de stabilité au flambement a la fois dans le plan de
Parc et latéralement.

Une autre conséquence de la conception en arc est que le fonc-
tionnement n’est acquis que pour Pensemble achevé de sorte
que le montage nécessite en général des ouvrages provisoires
importants et une étude a part entiére de stabilité wansitoire.

Ces différentes caractéristiques conduisent en pratique 2 réser-
ver les structures en-arcs aux constructions les plus importantes,
en particulier par les portées & franchir. Toutefois, elles sont
aussi utilisées pour des ouvrages plus modestes comportant une
couverture en toile tendue, qui requiert par principe une cour-
bure de ses supports.

Concernant les profils envisageables pour constituer des arcs,
on retrouve toute la gamme des solutions adaptées aux élements
comprimés et fléchis. Les conditions de stabilité hors plan du
point de \h_Je de Pespacement des points de mainten réalisables
sont un paramétre essentiel pour le choix du type de section.
L’importance des ouvrages concernés conduit souvent & privi-
légier les caissons reconstitués soudés-ou les poutres spatiales
en treillis. ’
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On notera en dernier lieu qu’il n’y a pas une opposition radicale
entre portiques et arcs mais qu’au contraire de nombreuses
structures se situent en intermédiaires entre les deux concep-
tions : dés lors que la traverse d’un portique comporte une bri-
sure significative, elle véhicule une part des charges qui lui soni
appliquées par effort normal et non par flexion.

Dans certains cas, les poteaux se trouvent d’ailleurs réduits £
une faible fraction de la hauteur totale du bitiment dont I'essen-

Structures A . N .
intermédiaires entre tiel correspond 4 la pente importante donnée aux versants. Piu-
arc ef portique sieurs brisures de la traverse sur la longueur peuvent auss
Figure 176 constituer une « approche » d’un arc courbe (Fig. 17-6).

XVII. 2.4 — Nappes tridimensionnelles

Les nappes tridimensionnelles constituent un systéme constructi

tout 4 fait particulier, assimilable dans son fonctionnement & un:

dalle horizontale. Elles permettent de réaliser des surfaces por

: tantes de grandes dimensions dont les appuis verficaux peuven

: 8tre rejetés en périphérie. Leur emploi est limité aux bitment

| exploitant directement cette caractéristique, comme des grand

' halls d’exposition par exemple. L’aspect esthétique des nappe
tridimensionnelles est, de plus, généralement intéressant.

Structurellement, les nappes tridimensionnelles sont des exten
sions spatiales des systémes en treillis, constituées d’un assern
blages de barres élémentaires de faible longueur dont on adme
quelles ne reprennent que des efforts normaux de traction o
de compression. Elles comportent deux plans horizontaux d
membrures réparties suivant deux mailles réguli¢res décalées ¢
dont les nceuds sont reliés par des diagonales inclinées. Le plu
souvent la trame des membrures est carrée, mais on peut aus:
envisager des trames triangulaires (Fig. 17-7).

Tout effort vertcal appliqué en un neeud est repris en dévelor
pant des efforts normaux dans les différentes barres du systérr
traduisant un fonctionnement de plaque en flexion bidirectior
nelle. L’équilibre des efforts horizontaux est assuré, toujows
par efforts normaux dans les barres, suivant un fonctionnemes
en diaphragme de la nappe dans son plan.

Le nceud d’assemblage,. liant au moins quatre trongons <
membrures et quatre diagonales, constitue le point clé du sy
téme tridimensionnel et reléve le plus souvent dun procé
standardisé. Une part importante des systémes utlisent d:
sphéres comme nceuds d’assemblage, qui ont I’avantage de 1
privilégier aucune direction ; d’autres ont recours 4 des assen
blages plus ou moins complexes de goussets.
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Membrures supérieures

Diagonales

Membrures inférieures

Nappe tridimensionnelle & maille carrée

Figure 17-7

En général, on préfére I'utilisation de tubes circulaires avec les
neeuds sphériques alors que les neeuds 4 base de plats permet-
tent d’envisager pour constituer les barres, des corniéres, des
tubes carrés ou d’autres profilés.

Dans tous les cas, il est impératif que les nceuds d’assemblage
présentent la plus grande rigidité et que les liaisons des barres
sur ces nceuds s’effectuent sans jeu. Compte tenu du degré
trés élevé d’hyperstaticité de la structure, des glissements
d’attaches provoqueraient des redistributions d’efforts totale-
ment incontrdlables entre les différentes barres. Le calcul des
nappes tridimensionnelles ne s’effectue d’ailleurs qu’exclusi-
vement au moyen d’analyses informatiques.

En réglé générale, les systémes wridimensionnels n’offrent aucune
possibilité de réglage au niveau de leurs assemblages, de sorte
que les tolérances de fabrication doivent étre particuliérement
serrées pour permettre des conditions convenables de montage.
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XVil. 3 — Stabilité d'ensemble

L’organisation de la stabilit¢ d’ensemble passe en premier lieu
par l'inventaire des charges appliquées a I'ouvrage. Les charges
verticales, ayant notamment pour origine les poids propres, les
charges d’équipement et d’exploitation, font partie de données
de constructon assez iminédiates. En revanche, les charges
horizontales, générées par les actions climatiques, sismiques ou
des conditions spécifiques d’exploitation, doivent étre exami-
nées avec une attention particuliére, surtout pour ce qui
concerne leurs points d’application.

En fonction de cet inventaire, il doit étre défini une ossature
primaire dont ’objet est de créer, dans I’espace de la construc-
tion, un certain nombre de points fixes vis-a-vis des directions
horizontales et verticale des actions. Ces points fixes répondent
4 la trame d’implantation des poteaux : ils comportent les bases
et les tétes de ces poteaux et, éventuellement, différents niveaux
intermédiaires qui correspondent a des planchers et/ou a des
chemins de roulement (Fig. 17-8).

Sabliére
Poutre au vent . .
suivant versants . < / . s .

Palée
- de stabilité

7

./—
/

T/ A Travée
4 de stabilité
=k longitudinale

Portique
’ transversal

Chemin Plancher
de roulement intermédiaire

Ossature primaire d'un batiment courant

Figuee 17-8

La mise en place de sous-ensembles structurels tels que des sys-
témes treillis.ou des portiques permet-de créer les stabilités des
différents plans verticaux contenant les poteaux et donc les
points fixes de 'ossature primaire : en général, on distingue

ass
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deux directions prificipalés pour ecablir, suivant des espace-
ments réguliers, des plans transversaux et des plans longitudi-
naux. Lorsqu’ils sont prévus dans la construction, des murs en
maconnerie ou des voiles en béton peuvent étre exploités a ce
stade en tant que systéme de contreventement compte tenu de
la trés grande rigidité qu’ils présentent dans leur plan.

La conception détaillée du reste de ’ossature consiste systéma-

tiquement & ramener, par I'intermédiaire d’¢léments d’ordre

inférieur, les actions appliquées 4 la construction vers le réseau
primaire de points fixes.

Certains impératifs 4 prendre en compte dans I’organisation de

la structure méritent d’étre soulignés :

+ les exigences de stabilité d’ensemble valent bien sir pour le
stade final de la construction mais aussi pour les phases inter-
médiaires de la structure en cours de montage ; les sinistres
lors des étapes de construction alimentent une bonne part de
la pathologie de construction métallique, liés a des insuffisan-
ces dans la prévision des conditions de stabilité provisoire_;

« la déformabilité des systémes en présence reste toujours le cri-
tére essentiel qui gouverne la distribution des efforts au sein
des structures : les parties les plus souples ont tendance a se
dérober au détriment des parties les plus rigides, pouvant
entrainer d’une part des sollicitations plus élevées que prévu
dans certains composants, d’autre part des cheminements
anormaux d’efforts mettant en cause l'intégrité d’éléments non
structuraux comme les bardages ou les couvertures ;
I'implantation « en série » dans un méme plan vertical de plu-
sieurs systémes de stabilité génére pour les éléments compris
entre ces systémes des effets de bridage des variations de lon-
gueur qui découlent normalement des variations de la tempé-
rature ambiante @ dans la mesure du possible, on évite de tels
effets en concentrant les systtmes de stabilit¢ dans une zone
médiane de Pouvrage autour de laquelle la structure peut
bénéficier d’une dilatation faiblement bridée.

XVIl. 4 — Eléments complémentaires de stabilité (Fig. 17-9)

Le plus souvent, ossature proprement dite de 'ouvrage doit

étre complétée par des éléments additionnels dont 'objet est :

« de ramener sur la trame principale de stabilité des charges qui
sont appliquées en dehors de cette trame ;

+ de limiter une flexion secondaire dans le sens d’inertie mini-
male d’un élément en constituant un appui intermédiaire ;
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* de créer un point fixe intermédiaire pour un élément sujet m
risque de flambement etfou de déversement.

Ces éléments jouent donc le plus souvent un réle essentiel dan
le comportement des &lément principaux. Leur caractére com
plémentaire par rapport 4 'ossature proprement dite recéle
certain danger s’il conduit 2 les définir de maniére trop impré
cise lors de P’étude ou 4 les omettre lors de la fabrication ou d
montage voire a les démonter en cours d’exploitation.

Appui en toiture
d'un montant intermédiaire - ‘ -~

Maintien latéral
d'une traverse
par un bracon

Elé ts lé taires de stabilité

Figure 179
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XVIl. 5 — Choix des conditions_de_licisor_aux appuis

1l va de soi que 'encastrement en rotation des poteaux sur leurs

appuis est propre a réduire de maniére sensible les sollicitations

dans la superstructure et donc 4 réduire le colt de celle-ci.

Cependant la faisabilité de ce type de liaisons se heurte en pra-

tique a des difficultés qui tiennent :

« 3 la nature du sol d’assise et au systéme de fondations qui en
découle, lorsque ces fondatons supportent directement la
structure métallique ;

<3 la déformabilité er a la résistance locale des ouvrages
d’infrastructure lorsque de tels ouvrages s’interposent entre la
structure métallique et le systéme de fondations.

Il s’agit en fait, dans le choix de conditions de liaisons pour

Possature métallique, de procéder 4 un bilan global de I’écono-

mie du projet en examinant toutes les incidences sur les autres

parties d’ouvrage. -

Les cas ou la structure métallique peut étre encastrée au drott

de ses appuis supposent en général :

+ soit des fondations superficielles sur un sol résistant et trés fai-
blement compressible;

« soit des fondations par groupes de pieux ou de puits sur sols
plus médiocres, permettant la décomposition des moments en
couple de forces égales et opposées;

- soit la présence d’une infrastructure en béton armé suffisam-
ment massive sous ossature métallique.

Malgré tout, on adopte trés fréquemment, sans analyse appro-
fondie, une conception d’ossature articulée par défaut de
connaissance précise des paramétres qui viennent d’étre cités
et par prudence vis-a-vis des aléas représentés par la qualité
exacte du sol d’assise. Bien souvent cette. option initiale pour-
rait, 4 juste ttre, &tre reconsidérée, lorsque toutes les données
utiles sont connues.

Cette conception peut aussi étre techniquement justifiée dans

les cas de fondations superficielles non chainées sur sol médio-

cre ou peu résistant, de fondations par pieux 1soles ou d’assise
sur ossature légére en béton armé.

XVIl. 6 — Collaboration des parois @ Ia stabilité
des hatiments

La trés grande majorité des batiments de type industriel com-
porte une enveloppe, couverture et bardage, constituée de tdles
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d’acier nervurées qui ont comme caractéristique d’offrir une
assez grande rigidité au cisaillement dans leur plan. Ces parois
sont donc capables de jouer un rdle de diaphragme et d’assurer
la transmission des efforts dans leur plan, en lieu et place de
systémes constructifs habituels comme les portiques et les sys-
témes triangulés.

En fait, dans tous les cas, il est nécessaire de prendre en compte
le caractére peu déformable de ces parois. Lorsque I'on prévoit
une ossature classique, sa déformabilité doit &tre suffisamment
limitée pour qu’elle fonctionne effectivement suivant le schéma
prévu, sans reporter de maniére intempestive une part signifi-
cative des efforts sur les éléments d’enveloppe. Dans le cas
contraire, des désordres peuvent apparaitre dans cette enve-
loppe, qui se manifestent par des arrachements de fixations et/
ou des déchirures de téle dans les zones de concentration des
efforts.

En revanche, si I'on retient une participation partielle ou totale
des parois a la stabilité d’ensemble de la construction, les études
doivent &tre conduites en conséquence, en traitant de la résis-
tance et de la déformabilité des tdles et de leurs fixations sur la
structure. Des Recommandarions de la Convention européenne de
la Construction métallique sont disponibles sur ce sujet et servent
normalement de cadre i ces études en 'absence de tout texte
normatif frangais qui en traite.

Du point de vue technique, on cite ci-aprés quelques aspects

essendels prévus par ces recommandations :

«la flexibilité¢ du diaphragme doit tenir compte de la déforma-
tion transversale des nervures, des déformations de cisaille-
ment de la tdle ainsi que des déformations enregistrées au droit
des différentes fixations ;

» le mode de ruine des fixatons doit systématiquement privilé-
gier une déchirure de la tole par rapport a tout autre mode
affectant les organes de fixation eux-mémes ;

- en toiture, les fixations s’effectuent en creux d’ondes sans
interposition de rondelles d’étanchéité et leur densité en cou-
ture doit &tre augmentée par rapport au minimum li¢ 4 la seule
fonction couverture ; ’

«le maitre d’ouvrage doit étre alerté du rdle particulier rempli
par I'enveloppe du batiment et celle-ci ne doit pas comporter
des ouvertures représentant plus de 15 % de la surface de
diaphragme.

On doit signaler en dernier lieu que le recours 4 la collaboration

des parois dans la stabilité des structures n’est effectivement

praticable que dans la mesure ot une méme entreprise réalise

a la fois les travaux de structure et les travaux propres a I'enve-

loppe. Dans le cas contraire, les problémes de responsabilites

respectives des deux intervenants occasionnés par une telle

conception sont pratiquement insolubles.
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Dans ce chapitre, sont données des indications générales sur les
caractéristiques et la conception des ¢léments usuels qui cons-
tituent une ossature courante de batiment.

Xvill. 1 — Pdnnes

Flexion déviée
des pannes

Figure 18-1

Les pannes sont les premiers composants de Possature, ayant
pour fonction directe de supporter la couverture. Elles sont
orientées perpendiculairemnent 4 la pente des versants, suivant
la direction du bitiment normalement désignée comme longi-
tudinale, et assurent par flexion le report des charges appliquées
4 la couverture sur les systémes porteurs transversaux qui sont
généralement des portiques réguliérement espaceés.

De par leur réle, les pannes sont soumises 4 :

«des charges permanentes de couvertures, de Pordre de
25 daN/m’ pour les solutions usuelles comportant un bac acier
surmonté d’une isolaton thermique et d'une étanchéité;

« des charges de neige fonction de Pimplantation du site de
construction (région, altitude) et de la forme de la toiture
(inclinaison, possibilités d’accumulation);

« des charges de vent également fonction de I'implantation du
site de construction et de la forme de la construction ; le plus
souvent, ces charges agissent en soulévement, donc en sens
inverse des précédentes;

«une charge d’entretien, normalement égale, pour les toitures
courantes avec étanchéité, a 1000 daN répartis sur une surface
de 10 m’

« des charges d’eau accumulée lorsque la pente de toiture est
faible (inférieure a 3%) et qué les éléments de structure sont
déformables. .

La sollicitation de base des pannes est la flexion, mais du fait

de I’inclinaison de la toiturc; il s’agit normalement d’une flexion

déviée. Tl est exceptionnel que T'on dispose les pannes vertica-
lement, mais méme dans ce cas les efforts de soulévement dus
au vent occasionnent-une flexion latérale puisqu’ils sont orien-

tés perpendiculairement au plan de toiture (Fig. 18-1).
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On utilise fréequemment des profils I laminés, du fait dc leu
opumisation pour les sollicitations de flexion : IPE, IPEA
Compte tenu de leur trés faible performance en flexion latérale
on prévoit généralement de recouper leur portée par des liernes
en principe ancrées au faitage sur les stabilités transversales pa
le biais de bretelles. Ces éléments peuvent jouer le rdle de point
fixes pour la stabilité des pannes au déversement et au flambe
ment (Fig. 18-2).

1 cours de liernes ! 2 cours de liernes
i
i
- 1
o TE == Support
P -~ e ~
B BRE N B R Tase) I sV e T o s = Support

Maintien latéral des pannes

Figure 18-2

De plus en plus, on utilise également des profils formés & froic

4 partr de toles de faible épaisseur. La forme de la section trans

versale peut étre relativement complexe, liée aux conditions d

fabrication par pliage et 4 la recherche du meilleur rendemer:

de la matiére consommeée : Z, C, Z... Les problémes de calct
posés par ces éléments sont assez spécifiques compte ten
que : ‘

«les axes principaux d’inertie peuvent présenter des orientz
tions quelconques par rapport aux plans simples de construc
tion ;

«le centre de gravité et le centre de torsion des sections trans
versales ne sont en général pas confondus, provoquant des so:
licitations en torsion méme sous les chargements simples ;

«les parois de ces sections présentent des élancements impo1
tants et ne sont de ce fait que partiellement efficaces en raiso
du voilement local ;

« interaction structurelle entre la couverture et ces pannes €:
généralement déterminante dans le comportement réel et p
peut donc étre ignorée dans les calculs.
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En raison de ces caractéristiques, les pannes formées 4 froid ne
relévent en principe pas d’un dimensionnement projet par pro-
jet mais sont des produits industrialisés dont les fabricants éta-
blissent un catalogue d’utilisation précisant leurs capacités. Ces
derniéres sont d’ailleurs le plus souvent établies a partir d’essais
intégrant une participation de la couverture.

La recherche de ’économie conduit naturellement a envisager
des pannes continues sur plusieurs travées : les moments de
flexion sont répartis entre les zones de travée et les zones
d’appui et les déformations sont trés sensiblement réduites par
rapport 4 celles de travées isostatiques. Les portées courantes
de Pordre de 6 métres permettent en général de couvrir deux
travées avec un élément d’un seul tenant, ce qui évite un assein-
blage de continuité. Le plus souvent, on solidarise tous les tron-
cons successifs par des assemblages de continuité. On évite en
tout cas les pannes continues sur deux travées en raison de la
forte pénalisation de la réaction sur I’appui intermédiaire que
ce schéma de continuité provoque (Fig. 18-3). -

Deux travées continues

p
| A I O N S R N N Y Y I
A Y a A JAY
I¢ [4 } ¢ t ¢ of ¢ }
*
0,375 pf T 1
0,75pf 0,75pf
1,25 pf 1,25 pf
Trois travées continues
P
R A I S O Y S A I O
A A A a A
Pt f ¢ f ¢ o+ ¢ fe
*
0,4pf ]
: 0,8 pf
1,10p? 1,10pf 1,10pf
Quatre travées continues
P
T I I O O Y I Y e I
A [N JAY A JAY
I ¢ fe ¢ ¥ ¢ 0 ¢ ofe
0s9pt I 1 7T ¢
0,78
1,14 pé 093 pt 1,14pf P

Réactions d'appui pour les pannes continues

Figure 18-3
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L’assemblage de continuité s’effectue le plus souvent par éclis-
sage, cette solution étant méme systématique pour les éléments
formés & froid. Une attention particuliére doit étre apportée 3
la limitation des déformations dans cet assemblage, sous peine
de provoquer une redistribution du moment de Pappui vers la
travée. En général, on limite dans ce but le jeu de per¢age et la
pression diamétrale et on cisaille les boulons sur le corps lisse.
Plus rarement, et seulement pour les profils en I de hauteur suf-
fisante, on peut envisager des assemblages par platines d’about
boulonnées et, dans ce cas, un décalage du joint par rappbft a
I'appui permet d’éviter de dimensionner Passemblage pour la
valeur maximale du moment de flexion (Fig. 18-4).

Joint de continvité par platine d‘about

Figure 18-4

Pour les pannes de portées importantes, au-dela de 7 4 8 m, il
peut étre envisagé, plutét que de mettre en continuité les travées
successives, d’installer des bracons inclinés qui recoupent en
trois trongons la portée entre éléments supports. Cette concep-
tion nécessite que les éléments supports aient une hauteur suf-
fisante pour qu’avec une inclinaison raisonnable, les bracons
délimitent des tron¢ons de pannes de longueurs équilibrées ;
pour cette raison, les pannes braconnées intéressent surtout les
combles comportant des fermes treillis (Fig. 18-5).

Panne braconnée sur fermes en treillis

Figure 18-5

366

© GROUPE MONITEUR, 1997



XVill « Eléments types des ossatures couraates

Le systéme braconné ne foncrionne idéalement que pour des
travées symétriques et sous des charges symétriques ; ce n’est
que dans cette configuration que les appuis verticaux procurés
4 la panne par ses bracons peuvent étre considérés comme fixes.
Dans les autres cas, un report de charge s’effectue d’une travée
4 I’autre, avec une certaine dénivellation d’appui et une rotation
de I’élément support autour de son axe longitudinal. Une dis-
position particuli¢re doit d'ailleurs étre prévue pour la travée de
rive qui ne peut étre braconnée qu’a une extrémité.

Un autre point important de la conception des pannes bracon-
nées est le maintien latéral de la section de la panne qui regoit
Peffort du bracon. Sous charges verticales descendantes, le
moment de flexion, maximum & cet endroit, comprime I'aile
inférieure de la panne et le bracon introduit une charge
concentrée. Le déversement de la section peut étre facilement
initié si Passemblage du bracon introduit un défaut de centrage
de la charge et ne présente pas lui-méme une bonne rigidité
latérale. Un dispositif annexe de blocage latéral de laile infé-
rieure est donc le plus souvent indispensable.

Dans le passé, on a pu utiliser assez fréquemment des pannes
constituées de petites pouires treillis en corniéres jumelées
rivées, boulonnées ou soudées, permettant de franchir des tra-
mes plus importantes que les pannes en profils a4 dme pleine.
L’absence de rigidité latérale de ces poutres oblige 4 les disposer
verticalement et 2 mettre en place des dispositifs de mainten
hors plan de la membrure comprimeée, y compris en phase de
montage. Le repos de la couverture ne peut plus s’effectuer
directement sur les membrures supérieures, du fait de U'incli-
naison de la toiture. Cette conception est aujourd’hui pratique-
ment abandonnée compte tenu de son caractére « Ouvrageux ».

Il est fréquent d’assigner 4 certains cours de pannes un role
complémentaire touchant 4 la stabilité d’cnsemble du batiment.
1l s’agit de 1a reprise des efforts horizontaux longitudinaux ame-
nés dans le plan de couverture par P'ossature des pignons. Les
pannes peuvent, selon les cas, d’une part servir de simples
butons entre les pignons et une travée intermédiaire du bad-
ment ot se trouvent implantés les éléments de la stabilité lon-
gitudinale, d’autre part étre intégrées en tant que MOontants de
triangulation dans une poutre au vent installée dans les versants
et qui reporte dans le plan des longs pans les efforts longitudi-
naux (Fig. 18-6).

Les pannes concernées doivent alors &tre justifiées vis-a-vis
d’une combinaison d’un effort de compression ¢t de moments
de flexion. Un renforcement de Iéchantllon courant, dimen-
sionné pour la seule flexion, est souvent nécessaire méme si,
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ravé?
- stailisey
Montant de ‘/
poutre au vent
L
|-
ot
e
P
ia
de
/

Buton entre pignon
Montant de bardage et poutre au vent
appuyé en téte sur
lossature de toiture

Pannes comprimées

Figure 186

par le jeu des combinaisons d’actons, les deux sollicitations ne
sont pas simultanément maximales.

Dans le cas usuel des couvertures en bac acier fixées par vis
autotaraudeuses placées en creux d’ondes, les liaisons des pan-
nes avec la couverture sont fréquemment exploitées pour pré-
venir les instabilités. On vise ici le déversement pour 'ensemble
des pannes et le flambement pour celles qui participent 4 la sta-
bilité longitudinale du batiment. Dans le premier cas et pour les
moments de flexion qui sollicitent en compression la semelle
supérieure, la stabilisatdon est tout a fait efficace. Dans le cas
du flambement, en revanche, le maintien se trouve excentré par
rapport a la ligne d’acton de l'effort normal : il ne peut éire
considéré comme efficace que pour des compressions faibles et
des profils de hauteur limitée, ce qui est satisfait par les ouvra-
ges courants. Néanmoins, il convient alors de considérer la cou-
verture comme participant directement 4 la stabilité générale de
Ia structure. Pour ce qui concerne le déversement de la partie
inférieure du profil, il est prudent, sauf étude particuliére, de
négliger la contribution de la couverture 2 la stabilité.

Les pannes sont fréquemment liaisonnées 4 leurs supports par
le biais de plats pliés appelés échantignoles (Fig. 18-7). Lorsque
les soulévements appliqués 4 la toiture sont importants, notam-
ment pour les batiments ouverts, la résistance de ces éléments
doit faire I’objet d’une vérification, tenant compte de 'excen-
tricité entre I’ame de la panne et les fixations de ’échantignole ;
une solution peut consister a doubler les échantignoles.
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Attache d'une panne par échantignole -

Figure 187

XVIil. 2 — Empannons et fermes treillis

Une solution traditionnelle dans la constitution des combles de
batiments industriels est d’appuyer les pannes sur des poutres
weillis dont Pinclinaison de la membrure supéricure permet de
créer directement la pente des versants. On parle de fermes
lorsque ces poutres portent de poteau i poteau ; elles partici-
pent alors le plus souvent 2 la stabilité transversale par leur
encastrement en téte de ces poteaux.

Pour les distances trés importantes entre poteaux, il peut étre pré-
férable de recouper la portée des pannes en disposant entre les
fermes, des empannons qui s’appuient eux-mémes sur des pou-
tres treillis paralléles aux pannes et disposées en bas de versant
(sabliéres) et éventuellement en faitage (faitiéres) (Fig. 18-8).
En plus des actions d’appui des pannes, les fermes etles empan-
nons sont susceptibles de reprendre différentes charges
complémentaires : ) '
« complément de charges permanentes amené par exemple par
un faux-plafond, o
« charges d’exploitation diverses liées par exemple aux besoins
de manutention. »
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Ermpannon Panne Faitiere Sabliére

Ossature de comble avec empannons

Figure 18-8

Trés souvent ces charges d’exploitation sont représentées par
des charges forfaitaires concentrées aux neeuds de triangulation.
Un des avantages des systémes treillis est précisément de pou-
voir fournir une trame réguliére de points d’accrochage pour
des charges évolutives dans le temps.

D’une maniére générale, on veille 4 ce que P'introduction des
charges de toute origine s’effectue systématiquement aux
nceuds de triangulation. Pour le chargement amené par les pan-
nes, on tient compte des majorations d’actions d’appui décou-
lant de la continuité entre travées.

Lorsque les fermes sont encastrées sur les poteaux pour former
des portiques de stabilité transversale, elles subissent des solli-
citations complémentaires dues aux actions du vent sur les
longs pans du bitiment.

Des géomeétries trés variées peuvent €ue envisagées pour les
empannons et fermes treillis en fonction de critéres architectu-
raux et de critéres d’exploitation (Fig. 18-9). Ces variation:
portent sur les inclinaisons relatives des membrures et sur ¢
forme donnée i la triangulation entre membrures. Neéanmoins
on s’efforce généralement de concevoir cette triangulation de
telle sorte que, sous les charges principales susceptbles d’étre
appliquées, les barres les plus longues soient tendues et les plu:
courtes comprimeées.

La détermination, 4 partir des charges appliquées, des sollicita
tions dans les différents éléments des poutres treillis ne pose pa'
de probléme de principe et est méme facilement accessible at

_calcul manuel, dans les hypothéses classiques d’articulation de

barres entre elles. Il faut toutefois prendre garde aux limites d
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Géométries de fermes treillis

Figure 189 -

cette hypothése, plusieurs facteurs concourant souvent a géne-
rer des moments secondaires : déformabilité du treillis combi-
née a la continuité des membrures, défauts de convergence aux
neeuds des lignes d’épure des barres, application des charges
transversales en dehors des nceuds de triangulation... Le plus
souvent désormais, un calcul informatique est conduit, qui per-
met de déterminer avec précision ces effets et d’avoir directe-
ment accés aux déformations de la poutre.

Les sections les plus couramment retenues pour constituer les
poutres treillis de combles de batiment sont les corniéres
jumelées : il s’agit de profils facilement disponibles, offrant une
gamme de sections trés étendue, aisés 4 assembier par boulon-
nage et par Uintermédiaire de goussets qui peuvent trouver
place dans Ientrefer. De plus, les inerties hors plan réalisables
sont assez importantes et permettent de répondre efficacement
aux conditions de flambement souvent peu favorables dans
cette direction.

Il est important, pour que cet avantage ne soit pas illusoire que
la solidarisadon entre les deux profils soit réalisée de maniére
efficace, par des laisons suffisamment rapprochées et rigide-
ment attachées pour empécher tout glissement relatf des deux’
piéces associées.

Lorsque les charges appliquées sont particuliérement importan-
tes, les-corniéres peuvent étre remplacées par des profils lami-
nés en U jumelés. En membrures, les profils laminés H
permettent également d’obtenir de fortes sections et d’offrir,
lorsque des charges sont appliquées en dehors des nceuds de
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triangulation, une rigidité en flexion importante. On peut aussi
recourir a des profils reconstitués soudés, particuliérement avec
des sections en caissons.

Pour certains bitiments, les critéres esthétiques regoivent une
certaine priorité. On peut ainsi envisager des poutres treillis
constituées de tubes circulaires ou rectangulaires, assemblés par
soudures avec découpes d’intersection (Fig. 18-10).

- Treillis de tubes circulaires

Figure 18-10

La stabilité au flambement des membrures supérieures compri-
mées (arbalétriers) nécessite que soient organisés des points
fixes vis-a-vis des déplacements hors plan de la membrure. Ces
points doivent étre effectivement bloqués par des éléments de
stabilité¢ générale du batiment: en pratique, on ne doit donc
compter que sur les pannes réellement connectées au contre-
ventement longitudinal, c’est-d~dire suivant les cas, une panne
sur deux ou une panne sur trois. Dans le plan, les nceuds de
treillis constituent directement les points fixes (Fig. 18-11).

Poutre au vent < Déformée de fiambement
longitudinale dans le ptan

Déformée
. de flambement
Panne bloquée hors plan
Panne courante
Fiamb t de la brure supérieure d'une ferme

Figure 18-11
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La stabilité latérale des membrures inférieures (entraits) cons-
titue également une question 4 examiner avec soin car, sauf cas
particuliers, il n’existe pas d’éléments de structure préexistants
pour assurer directement des points intermédiaires de maintien.
Les entraits sont comprimés (Fig. 18-12):

« lorsque le soulévement maximum exercé par le vent excéde
les charges permanentes, ce qui est pratiquement systématque
pour les batiments ouverts ;

* dans les zones d’appui, lorsque les poutres sont congues en
continuité d’une travée a 'autre ;

- dans ces mémes zones, lorsque les fermes sont encastrées sur
les poteaux.

-—
B

Entraits comprimés

Figure 18-12

Un dispositif usuel de maintien latéral consiste 4 installer des
ciseaux entre fermes qui relient systématiquement, a 'aplomb
d’une file de pannes, un point de membrure inférieure aux
deux nceuds de membrure supérieure des fermes voisines.
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Le cours de pannes concerné, qui en définitive assure le blocage
latéral recherché, doit a ce titre étre effectivement relié au con-
treventement général du batiment, c’est-d-dire en principe 4 la
poutre au vent de toiture (Fig. 18-13). Une barre sur deux des
ciseaux est active en traction pour un sens donné de Pinstabilité
latérale. L’usage pour les dimensionner est de considérer que
I’entrait 4 stabiliser exerce, au droit de P'attache des ciseaux, un
effort horizontal transversal égal au 1/100° de ’effort de com-
pression qu’il subit.

Panne maintenue par le contreventement d'ensemble

1
1
1
1
|
I
1
|
1
[
1 -
1
|
|
|
i
]
i
1
1

Ciseau

[N

Madintien latéral des entraits par des ciseaux

Figure 18-13

Le ciseau intéressant la ferme de pignon et la premiére ferme
intermédiaire doit étre aménagé pour assurer un maintien effec-
tif de ’entrait de la ferme de pignon vis-a-vis d’un déplacement
vers l'intérieur du batiment, et éventuellement procurer un
appui horizontal 4 un montant de bardage. Soit la diagonale
correspondante est, par exception, dimensionnée en compres-
sion soit le ciseau est complété par un buton horizontal liant
directement les deux entraits de fermes (Fig. 18-14).

Réaction
montant
bardage

Maintien latéral de I'entrait de la ferme de pignon

Figure 18-14
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Maintien latéral
par des bracons

figure 18-15

Le maintien latéral des entraits peut aussi étre assuré par des
bracons inclinés les reliant a une section de travée des pannes
elles-mémes directement fixées au contreventement longitudi-
nal. Sauf dans le cas de pannes prévues braconnées au départ,
la question de l'interférence de ces bracons avec le fonctionne-
ment des pannes sous charges verticales doit étre examinée avec
précision. On peut envisager de ne disposer un bracon que d’un
seul coté de I’entrait : il doit étre dimensionné en compression
comme en traction vis-a-vis de leffort de stabilisation de
Pentrait et la déformation verticale de 1a panne au droit de I’atta-
che du bracon doit étre assez faible pour qu’elle n’initie pas un
déversement significatif de la ferme.

On peut aussi disposer deux bracons mais ne les dimensionner
qu’en traction et leur donner un élancement suffisant pour
qu’ils se dérobent par flambement élastique sous la compres-
sion que pourrait leur imposer la flexion verticale des pannes :
comme dans le cas précédent, la déformation verticale de la
panne au droit de ’attache du bracon doit rester trés faible pour
que le déplacement latéral de Pentrait, nécessaire pour mobiliser
en traction un des deux bracons, reste négligeable. Cependant,
lorsque les pannes sont soumises 4 des efforts résultants de sou-
lévement, les deux bracons sont actifs puisque sollicités en trac-
tion (fig. 18-15).

Le plus souvent, Pespacement des points de maintien latéral des
entraits correspond a plusieurs panneaux de triangulation de la
ferme et Pentrait subit donc une compression variable entre
deux points fixes successifs. Pour en tenir compte, on peut opé-

" rer la vérification au flambement hors plan pour la valeur maxi-

male de Peffort de compression mais en considérant une
longueur de flambement fictive, réduite pac rapport 4 la dis-
tance entre les'deux points fixes. Une expression simple de cette
longueur réduite est disponible pour les cas de variation linéaire
de Peffort normal :

L= L0(0;75 +0,25 &)
N,

ou L, est la longueur de flambement réduite

L, est la longueur entre points fixes

N, et N, sont les valeurs minimale et maximale de I’effort
de compression.

Lorsque N, est un effort de traction, il est introduit en valeur
négative mais en limitant sa valeur absolue 4 20% de la com-
pression maximale, c’est—é—‘dire'en plafonnant a 30% la réduc-
tion sur la longueur L.

Dans les cas plus généraux de variations de I’effort normal de
compression, on peut utiliser des abaques qui fournissent les
longueurs de flambement fictives des barres soumises a des
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charges de compression concentrées quelconques sur leur lon-
gueur. Ces abaques ne permettent cependant pas de prendre
en compte les inversions de signe de effort normal le long de
la barre.

Les attaches d’extrémités des barres de treillis s’effectuent le
plus couramment par boulons ordinaires, compte tenu de Iz
commodité de ce mode d’assemblage. Si des critéres particu-
liers de déformations sont imposés, il faut prendre garde au fai:
que les glissements de ces assemblages générent pour les pou-
tres en treillis un supplément de fléche tout a fait significatf.

-i

g Dans la mesure ou ils sont réalisés en atelier, les assemblages
| de treillis peuvent éventuellement s’effectuer par soudures ot
par boulons sertis travaillant au frottement. ‘Ces solutions pré-
sentent Pavantage d’éliminer pratiquement tout glissemen
Discontinuité de résistance  {’assemblages et donc de mieux assurer la cohérence entre k

et de rigidité L. . . s
au droit de?ﬂ brisure caleul théorique des déformations et le comportement réel de
e d'une membrure la poutre. .
Figure 18-16 Dans la mise au point des assemblages de treillis il faut inclure

les vérifications propres aux goussets dont la bonne tenue es
tout aussi essentelle que celle des barres. Ces vérifications por-
tent sur les cisaillements horizontaux et verticaux directemen
liés & I’effort tranchant et sur les conditions de section nette, dc
pinces et de pression diamétrale prévues par les régles pour pré-
venir les déchirures des piéces affaiblies par des percages. Sik
gousset est soudé a la membrure, celle-ci est intégrée dans le.
vérifications.

Lorsque les membrures sont interrompues pour change
d’orientation, des dispositions particuliéres comme la mise €1
place "de couvre-joints doivent étre prises pour assurer um
continuité de rigidité et de secdon qu’un simple gousset ne peu
Ferme articulée en aucun cas permettre (Fig. 18-16).

sur pofeau Les attaches des fermes sur les poteaux peuvent correspondr

Figure 1817 soit 4 un appui articulé soit 3 un encastrement. Dans ce dernie
cas, il suffit d’assembler 2 Peffort normal chacune des membrure
de la ferme pour obtenir Peffet désiré. Une condition d'articula
ton nécessite au contraire de n’attacher rigidement qu'une de
membrures avec la diagonale d’appui qui lui est associée, lautr
membrure étant déconnectée a Peffort normal (Fig. 18-17).
Dans le cas d’un appui réputé articul¢, la rotation d’appui n’es
qu’approximativement libérée et il faut compter sur les capac!
tés d’adapration des éléments d’attaches. De ce point de vue,
est préférable de situer I’épure diagonale — membrure au nu d
poteau, celui-ci étant alors sollicité par un effort normal excer.
wé. Dans le cas ot ’épure coincide avec la ligne moyenne d
poteau, c’est Pattache de la ferme qui subit le moment d’excer

Appui simple
avec attache excentrée . rricité et C’est la flexibilité relative du poteau qui doit donner

figure 18-18 la ferme sa rotation d’appui (fig. 18-18).
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Certaines fermes treillis isostatiques .comportent un entrait hori-
zontal et un arbalétrier incliné qui convergent sur les appuis,
lesquels s’effectuent directement sur un mur ou sur un poteau.
Il est important que le point de convergence soit effectivement
obtenu a I'aplomb de I'élément porteur. Si des contraintes
comme une limitation de hauteur ne le permettent pas, on peut
remplacer le treillis par une 4me pleine sur une zone plus ou
moins étendue de 'about de la ferme (Fig. 18-19).

Partie 4 &me plgine

Abouts de fermes isostatiques

Figure 18-19

XVIil. 3 — Portiques fransversauvx

Les portiques visés ici assurent deux fonctions dans P'ossature
du badment : procurer un appui aux pannes de couverture et
aux poutres des niveaux intermédiaires éventuels et assurer la
stabilité horizontale dans un plan vertical transversal particulier
de la construction. Il s’agit de systémes hyperstatiques consti-
tués de barres rigidement liées entre elles pour travailler essen-
tiellement en flexion. On ne retiendra dans la suite que le cas
des portiques réalisés a partir de profils en I, laminés ou recons-
titués soudés, qui sont par définition les mieux adaptés aux sol-
licitatons de flexion. D’autres solutions sont bien sGr
envisageables mais sont beaucoup moins répandues : fermes en
treillis sur poteaux en profils I, poteaux et traverses en treillis,
poteaux et traverses en caissons reconstitués soudés.

Les vérifications de dimensionnement des portiques transver-

saux portent sur un nombre assez élevé de points (fig. 18-20) :

« vérification des critéres d’états limites de service, en général
sous forme d’une limitadon des déformations verticales des
traverses et des déformations horizontales en téte des poteaux
et entre deux niveaux successifs ;
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« résistance en section des traverses et des poteaux, en général
sous la combinaison d’un effort normal et d’un moment de
flexion autour de Paxe de grande inertie ;

« stabilité au flambement des poteaux ;

« stabilité au déversement des traverses et des poteaux (en par-
ticulier dans les zones ou laile intérieure des profils est
comprimeée) ;

- résistances locales au droit des joints et des variations de direc-
tion des semelles ;

- capacités des assemblages de continuité et des assemblages
d’encastrement poteau-traverse ;

- dispositions constructives & la liaison des pieds de poteaux
avec les fondations. :

s fésistance
a € en section
T Résistance
= stab\\“e au " en section
Srabiite a: ' semen

de\,ersem

— &
critére ELS

Résistance
en section

Encastrement

Stabilité Ssi
R de faitage Ref(slzlmce
{flambement Encastrement oce
_ etau poutre-poteau
déversement

P AR

Pied de poteau —»

Points de vérification dans un portique

Figure 18-20

Le cas des profils laminés marchands est le plus simple 4 traiter
compte tenu de la constance des caractéristiques le long de:
barres, qui limite le nombre de sections critiques.

En revanche, lorsqu’on utilise des profils reconstitués soudés
la recherche du plus grand gain de poids possible, destiné :
compenser le colit de fabrication des profils, conduit générale
ment a faire varier les caractéristiques des sections le long de
barres de maniére 3 ajuster au plus prés les capaciés aw
sollicitations : variaion de la hauteur de I’Ame, variatio)
d’épaisseurs des semelles et de I'dme. A la fois le nombre d
sections critiques s’en trouve augmente et les éléments présen
. tent, du fait de I'optimisation vis-a-vis de la flexion, une sensi
bilité accrue aux instabilités de flambement, de déversement ¢
de voilement.
Les charges reprises par les portiqaes comportent, outre celle

amenées directement par la toiture (charges permanentes ¢
neige) des actions de vent et des charges d’exploitation :
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-———————{es actions du vent générent plusieurs cas de charges en fonc--

tion de la direction du vent, transversale ou longitudinale, et
de I’état du volume intérieur par rapport a 'extérieur, surpres-
sion ou dépression ; la dissymétrie de I'ossature et/fou la pré-
sence d’ouvertures importantes dans les parois peut en plus
conduire a distinguer, pour une méme direction, les deux sens
possibles du vent.

«les charges d’exploitation ont pour origine des équipements
suspendus aux traverses supéricures, les charges de planchers
de niveaux intermédiaires et, trés souvent dans les biuments
industriels, les actions d’engins de manutention comme des
poutres roulantes ou des ponts roulants.

Comme pour les fermes treillis, on tient compte de la majora-

tion des actions d’appui des pannes engendrées par la conti-

nuité entre travées.

Geénéralement, pour les ossatures courantes articulées en pied,

les effets de variation de la température peuvent étre négligés.

Le calcul des sollicitations dans les portiques passe désormais
systématiquement par ’emploi d’un logiciel de calcul de struc-
tures qui permet, dans des conditions siires, la détermination
des sollicitations élémentaires dans les barres, celle des dépla-
cements 4 prendre en considération dans les vérifications d’état
limite de service et la formation automatique des combinaisons
pondérées d’état limite ultime. Au besoin, les outils informati-
ques permettent de tenir compte avec assez de facilité du carac-
tére déformable des liaisons internes (assemblages) et externes

(appuis). Les possibilités de ces logiciels s’étendent aussi de

plus en plus a I’analyse de la stabilité des ossatures, notamment

par la recherche de leurs niveaux de chargements critiques et
la prise en compte des effets du second ordre.

Les traverses sont essentiellement dimensionnées vis-a-vis de la

flexion. L’effort normal qu’elles subissent du fait de leur encas-

trement sur les poteaux reste pratiquement toujours négligeable
dans les configurations courantes. Cela n’est plus vrai dans cer-
taines conditions pardculiéres :

~ lorsque la raideur felativg des poteaux est anormalement éle-
vée, les moments sur appuis des traverses deviennent trés
importants et générent une forte réaction horizontale en pied
de poteaux, a équilibrer en compression par les traverses ;

- lorsque la pente des versants est trés élevée, une part des char-
ges verticales est reprise directemnent en compression dans les
traverses, le fonctionnement du portique se rapprochant alors
de celui d’un arc. ’

Dans ces Situations, non seulement une vérification de stabilité

sous compression des traverses est indispensable mais la perte

de rigidité correspondant 4 cette compression doit aussi étre
intégrée dans la vérification des poteaux.
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La détermination de la longueur de flambement dans le plan
du portique pour les traverses brisées 4 forte pente n’est pas
véritablement accessible au calcul manuel du fait de la présence
de compressions dans toutes les barres du systéme et du fait de
la variation de la compression dans les traverses. Le moyen le
plus adéquat est de procéder a une détermination directe de
Péloignement d’état critique du portique considéré dans son
ensemble, a 'aide d’un logiciel de calcul adapté.

La vérification de stabilité de la traverse doit aussi inclure les
risques de déversement. Ceux-ci sont analysés 4 la fois pour les
charges maximales descendantes et pour les charges maximales
ascendantes. Dans presque tous les cas, la semelle supérieure
de la traverse se trouve maintenue latéralement par les pannes
de maniére suffisamment réguliére pour prévenir le déverse-
ment sous les moments qui la compriment. La stabilité dans les
zones ou la semelle inférieure se trouve comprimeée nécessite en
revanche Porganisation de quelques points fixes intermédiaires.
On utilise généralement pour ce faire des bracons, comme pour
les fermes treillis.

Les poteaux sont dimensionnés par la condition de stabilité en
flexion composée, méme si, le plus souvent, la compression ne
représente en contrainte qu’une part trés faible de la sollicitation.
Pour ce qui concerne le flambement dans la direction perpen- '
diculaire au plan du portique, il existe systématiquement deux
neeuds fixes : un maintien en pied par la liaison 4 la fondation
et un mainten en téte par le biais d’'un éément longitudinal.
qui peut étre la panne sabliére ou un élément spécifiquement
prévu pour cette fonction et qui butonne toutes les tétes de
poteaux sur le systéme de contreventement longitudinal du
batiment. Dans le cas des ossatures étagées, des maintiens du
méme type existent a chaque niveau intermédiaire. Les chemins
de roulement éventuels constituent également des niveaux obli-
gatoirement reliés, en pratique, au contreventement longitudi-
nal. Lorsque la longueur des wongons de poteau est importante
un ou plusieurs maintiens supplémentaires peuvent &tre néces-
saires dans la mesure ou linertie latérale des profils en I es’
souvent faible : des lisses de longs pans peuvent remplir cette
fonction sous réserve de les connecter au contreventement lon-
gitudinal. Dans tous les cas, lalongueur de flambement est prisc
comme la distance entre deux points de maintien successifs.

Pour ce qui concerne P'instabilité dans le plan du portique, i
est indispensable de tenir compte du caractére déplagable de:
neeuds du systéme : la stabilité ne peut éue obtenue qu'au priz
d’un déplacement latéral traduisant la mise en flexion des bar
res. Cela conduit, en pratique pour les portiques courants a u1

“seul niveau, 2 des longueurs de flambement supérieures 2 1:

hauteur des poteaux dans le cas d’un portique parfaiternen
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encastré en pied et supérieures au double de cette hauteur pour
un portique articulé en pied (fig. 18-21).

Flambement d'un poteau de portique
Figure 18-21

Des méthodes simplifiées, fournies par les régles de calcul, per-
mettent, dans les situations courantes, de déterminer les valeurs
de longueurs de flambement a retenir en fonction de la rigidité
des poteaux et de celle des raverses. Dans le cas des pordques
constitués de deux poteaux identiques et d*une traverse, on
peut utiliser les formules et les abaques ci-apres (Fig. 18-22).

Une difficulté importante apparait pour étendre cette approche
au cas assez fréquent de poteaux en profils reconstitués soudés
présentant des caractéristiques mécaniques variables sur leur
hauteur. En fait, c’est la notion méme de longueur de flambe-
ment qui perd toute signification précise dans cette situation.
En revanche, la charge critique du poteau peut toujours étre
définie ; on peut la déterminer par différentes méthodes, en par-
ticulier par un calcul informatique fondé sur une modélisation
de la variation des caractéristiques.

L’exploitation de la longueur de flambement (ou de la charge
critique) dans le systéme 4 neeuds déplagables est différente sui-
vant le réglement utilisé. _

Dans le cadre des Régles CM 66, c’est une utilisation directe
qui consiste 4 en déduire un éloignement d’état critique |t dont
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- : Portique symétrique simple & montants articulés en pied
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Longueurs de flambement des poteaux de portiques simples

Figure 18-22

découlent les coefficients d’amplification des contraintes de
compression et des contraintes de flexion.

Pour ’Eurocode 3, le systéme a neeuds déplacables est pris en
considération « en amont» de la vérification de la stabilité des
poteaux, sous la forme d’une prise en compte des effets du
second ordre. Cette prise en compte peut &we directe sous
forme d’une analyse de stucture effectuée en grands déplace-
ments en intégrant une imperfection globale ; la longueur de
flambement ou la charge critique dans le systéme 4 nceuds
déplacables n’a alors aucune utilisation pratique. Les effets du
second ordre peuvent aussi étre représentés forfaitairement par
une amplification des moments de déformation latérale, l2
valeur du coefficient de majoration étant fonction de P’éloigne-
‘ment critique pour le mode de flambement 4 nceuds déplagables
du portique ; on exploite alors bien la charge critique du sys-
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téme a noeuds déplagables. Compte tenu de cette procédure, il
ést ensuite permis de traiter la stabilité du poteau en considérant
les sollicitations amplifiées par les effets du second ordre dans
la structure et en admettant, a ce stade de vérification, que les
extrémités du poteau n’ont plus de possibilité de déplacement
relatif c’est-a-dire constituent des noeuds fixes.

Le risque de déversement des poteaux est également & prendre
en considération dans P’analyse de la stabilité. Il est important
que la téte des poteaux soit efficacement maintenue vis-a-vis
du déversement s’agissant de la section la plus sensible. En régle
générale, les codes de calcul ne font pratiquement que super-
poser le phénoméne de déversement, tel qu’il apparalt en
flexion simple, au traitement de la stabilit¢ au flambement, sans
véritable interaction entre les deux phénoménes d’instabilité.

Dans le cas de poteaux en profils reconstitués soudés, il est fré-
quent que les 4mes ne soient pas pleinement efficaces vis-a-vis
des contraintes longitudinales de compression en raison de
I’apparition prématurée du voilement local. Les formules de
vérification employées doivent alors tenir compte de cet affai-
blissement (sections de classe 4 de 'Eurocode 3).

Les assemblages rencontrés dans les portiques entrent dans plu-
sieurs catégories (Fig. 18-23) :

Moignon soudé et joint éclissé Platine d'about boulonnée

Assemblages de portiques
Figure 18-23

= les joints éclissés avec boulons précontraints ou boulons ajus-
tés sont trés peu uilisés en raison de leur caractére
« ouvrageux » et délicat de réalisation ; ifs peuvent néanmoins
8tre employés pour I’assemblage sur site des traverses sur des
moignons soudés en attente sur les poteaux ;

« les joints soudés sont bien entendu systématiques pour les pro-

" fils reconstitués soudés, notamment & chaque changement
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d’épaisseur d’une semelle ; il convient d’y respecter les régles
de progressivité de la variation de section prévue par les nor-
mes en cas de contraintes de traction importantes ;

« les assemblages par platine d’about avec boulons précontraints
ou non sont pratiquement systématiques pour les encastre-
ments poteaux-traverses et les joints de continuité des traverses.

Concernant ce dernier cas, une véritable efficacité n’est obtenue
que si 'on peut disposer un rang extérieur de boulons dans un
débord raidi de la platine.

Une alternative souvent retenue, est de dlsposer sous la traverse
un renfort constitué d’une dme découpée en « fuseau » et d’une
semelle supplémentaire. Ce jarret permet de donner a I'assem-
blage une hauteur plus importante que celle du profil courant de
la raverse (le plus souvent cette hauteur est presque doublée) et
constitue aussi un renfort d’inertie et de résistance appréciable,
précisément dans une zone de moments maximum. En méme
temps que Passemblage voit sa résistance forternent accrue, la
déformabilité du portique est sensiblement atténuée et le profil
courant de traverse bénéficie d’'un abattement de son moment de
dimensionnement, d’autant plus important que la longueur des
jarrets est plus grande (Fig. 18-24).

Encastrement poutre-poteau avec jarret soudé

Figure 18-24

Dans tous les cas, il faut veiller a assurer la résistance de
Passemblage vis-d-vis des deux sens possibles du moment
d’encastrement, suivant I’orientatdon des actions résultantes sur
le portique.
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""Le’raccordement de Paile du jarret avec la semelle inférieure de

la traverse correspond 4 un changement de direction plus ou
moins prononcé, qui donne lieu a une poussée « au vide » qui,
en l'absence de raidisseur, sollicite en flexion transversale la
semelle inférieure (Fig. 18-25).

R

Flexion transversale au droit du changement de direction
d'une semelle comprimée -

Figure 18-25

Une trés grande majorité d’ossatures métalliques courantes sont
articulées en pied, ce choix étant en général arrété a priori, dans
le souci d’éviter des interactions fortes entre les lots gros ceuvre
et structure métallique. La liaison avec les fondations s’effectue

alors suivant les dispositions les plus simples (Fig. 18-26) :

Pied de poteau articulé

Figure 1826
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Platine de pied
de poteau encastré

Figure 18-27

< une platine d’about est soudée en pied du poteau et répartit
la charge de compression sur le béton ;

« en sous-face de cette platine est soudée une béche constituée
d’une chute de profil laminé et destinée a transmettre ’effort
tranchant par butée sur le béton ;

- deux tiges d’ancrage sont disposées suivant 'axe de grande
inertie du poteau pour transmettre, par adhérence, les efforts
de soulévement au béton ;

- la béche et les dges d’ancrage trouvent place lors du montage,
dans une réservation ménagée au coulage de la fondation et
équipée d’une clé d’ancrage permettant un maintien provi-
soire du pied de poteau dans P'attente du scellement définitif.

Dans le cas peu fréquent ou des encastrements des pieds de
poteaux sont prévus, 'aménagement minimum consiste 4 alion-
ger la platine de fagon & pouvoir implanter des tiges d’ancrage
a PPextérieur du profil. En général, il est aussi nécessaire de pré-
voir un dispositif de raidissage de cette platine de fagon 4 en
assurer la résistance et surtout a en limiter la déformabilité
(Fig. 18-27).

XVIill. 4 — Confreventement longitudinal

Le contreventement longitudinal a pour réle de reprendre
I’ensemble des charges horizontales longitudinales, amenées par
les différents composants de la structure dans le plan de la toi-
ture et aux niveaux des chemins de roulement et des planchers
intermédiaires éventuels, et de les transmettre aux fondations
par le biais de systémes verticaux de stabilité. Ii faut comptabi-
liser dans ces charges les effets d’instabilité hors plan des élé-
ments comprimeés et/ou fléchis des structures transversales.

Sauf dans les cas o existent des contraintes particuliéres

d’exploitation imposant le respect de gabarits de passage

contraignants, on retient généralement pour consttuer le

contreventement longitudinal des sous-ensembles triangulés,

aussi bien horizontalement que verticalement. 11 s’agit donc le

plus souvent :

« d’'une poutre au vent mangulee installée dans le plan des ver-
sants de toiture,

+ de poutres triangulées de méme nature installees dans le plan
des planchers intermédiaires ; fréquemment, ces planchers
"comportent une dalle en béton armé ou un platelage aptes 4
remplir directement cette fonction de poutre horizontale,
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* de palées verticales triangulées installées dans chaque file de
poteaux. ‘

Suivant I'implantation choisie pour ces différents sous-ensem-

bles sur la longueur du batiment, il peut étre nécessaire de com-

pléter le dispositf par des éléments longitudinaux assurant, en

compression ou en traction, le lien entre les poutres et les palées.

Poutre au vent suivant versants

Pour les batiments simples, on constitue en fait cette poutre a
partir d’éléments d’ossature préexistants : les semelles supérieu-
res des traverses de deux portiques adjacents, ou, le cas échéant,
les membrures supérieures de deux fermes en treillis adjacentes,
constituent les deux membrures de la poutre au vent ; tout ou
partie des pannes de la travée sélectionnée jouent le réle de
montants de wiangulaton. Il ne manque que les diagonales de
triangulation qui sont donc les seuls éléments a ajouter. Lorsque
la portée des pannes est sensiblement plus importante que le
pas de triangulation 4 obtenir, on doit consentir 4 implanter
dans la travée sélectionnée une membrure spécifique de la pou-
tre au vent de fagon 4 conserver aux panneaux de triangulation
une géométrie efficace.

Les efforts 4 reprendre par les poutres au vent sont bien
entendu les actions de vent sur les pignons et éventuellement
des efforts de dilatation thermique si des bridages sont provo-
qués par la conception du contreventement longitudinal. Dans
le cas d’ouvrage exposé au risque sismique, des efforts supplé-
mentaires sont 4 prévoir, mais ne se cumulent pas aux actions
du vent. L’Eurocode 3 comporte des régles de détermination
des efforts 4 prévoir dans les systémes de contreventement au
titre de la stabilisation au flambement ou au déversement de
composants multiples transversaux comme les waverses des
portiques ; les valeurs obtenues sont normalement a cumuler
aux effets des autres actions concomitantes mais, en pratique,
elles sont généralement suffisamment faibles pour éore négli-
gées.

Pour les diagonales de triangulation, il faut prendre garde a
limiter leur longueur libre du point de vue de la flexion sous
poids propre. Leur déformaton sous cette flexion peut leur
enlever toute efficacité pratique. Pour y remédier, il est néces-
saire de prévoir des dispositfs intermédiaires de supportage.

La détermination des sollicitations dans les éléments des pou-
tres au vent est immeédiate s’agissant de systémes treillis é&lémen-
taires. .

Un effét indirect de leur foncionnement est a signaler dans le
cas ou la pente des versants est un tant soit peu prononcée : la
brisure au faitage génére une composaiite verticale dont le sens
dépend de l'effort dans la membrure concernée, et qui constitue

© GROUPE MONITEUR,

1997

387



FORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION METALLICUE

Palées

une sollicitation complémentaire pour la ferme ou la traverse
de portique (Fig. 18-28).

Pt\ ™~

Poussées au vide
dues a la brisure des membrures

Figure 18-28

Enfin, la présence de jeux d’assemblage dans les poutres au vent
de grande portée peut avoir plusieurs inconvénients. D’une
part, la déformation de la poutre dans son ensemble en est trés
sensiblement accrue, particuliérement si le nombre de pan-
neaux de trianguladon est élevé : efficacité du maintien latéral
d’éléments sujets 4 instabilité peut devenir insuffisante ainsi que
la protection de la couverture vis-a-vis d’efforts parasites qui la
sollicitent du fait de sa rigidité de diaphragme. D’autre part, si
plusieurs travées de poutre au vent sont prévues pour fonction-
ner en contnuité, la répartition des efforts peut étre gravement
perturbée par les glissements d’assemblages. Des mesures doi-
vent donc souvent &tre prises pour réduire ou éliminer les jeux
d’assemblages dans les poutres au vent : tolérances réduites sur
les diamétres de percages, cisaillement sur tige lisse, boulons
précontraints travaillant au frottement, soudure...

Les palées sont des systémes de contreventement vertical
implantés dans les différentes files de poteaux et procurant un
appui horizontal aux poutres au vent installées dans les diffe-
rents niveaux du batiment. Les réactions d’appui peuvent leur
étre directement appliquées par les poutres ou leur éure trans-
mises par des sabliéres fonctionnant en compression ou en trac-
tion suivant le sens des efforts.

Aux charges reprises par les poutres au vent, peuvent s’ajouter
les actions horizontales longitudinales exercées par les ponts
roulants sur leurs chemins de roulement. Pour les batiments qui
y sont exposes, les efforts horizontaux d’origine sismique peu-
vent étre beaucoup plus pénalisants que dans la direction trans-
versale, en particulier dans leur comparaison avec les efforts de
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s -

Adaptation
de la triangulation
au gabarit imposé

Figure 18-29

vent et surtout dans le cas de présence de planchers lourds, dans
la mesure ou toute la masse du bitment est normalement
reprise sur un nombre restreint de palées. -

Les palées en croix de Saint-André sont les plus communes
dans les batiments courants, s’agissant de simples triangulations
en croix installées entre deux poteaux adjacents. Pour un sens
donné d’efforts, une seule des deux barres de ces croix est sup-
posée travailler, en traction. Les profils les plus utilisés sont des
corniéres simples ou doubles. Un meilleur aspect est obtenu
avec des tirants en rond plein ou des cibles. On peut aussi envi-
sager de ne conserver qu'une diagonale par panneau, en choi-
sissant un tube circulaire apte 4 reprendre U'effort tranchant en
compression ; en aplatissant le tube aux extrémités, les assem-
blages peuvent rester de simples attaches boulonnées.

Les palées en V permettent de dégager un meilleur gabarit de
passage mais contraignent & dimensionner une des deux diago-
nales en compression. Des formes plus élaborées de triangula-
tion permettent d’augmenter encore la taille du passage libre
(Fig. 18-29).

Lorsqu’aucune restriction du passage libre n’est admise, les

palées doivent &tre constituées en portiques (dont les raverses

peuvent éventuellement éue en treillis). La limitaton de leur
déformation horizontale devient alors la préoccupation princi-
pale avec pour objecdfs :

» de respecter des critéres d’état limite de service liés au fonc-
donnement d’équipements et 4 la prévention de désordres a
I’enveloppe du batiment ou 4 d’autres éléments de second
ceuvre ;

« d’assurer la compatibilit¢ de comportement structurel avec des
palées triangulées éventuellement disposées en « paralléle » ou
avec des poutres au vent prévues en continuité sur plusieurs
travées ;

« de limiter les effets du second ordre dans les cas ou ces palées
assurent le maintien latéral d’un nombre élevé de poteaux
fortement comprimés.

XVIIl. 5 — Ossatures de pans de fer

Le maintien des parois verticales de longs pans et de pignons
nécessite, en régle générale, une ossature spécifique qui recoupe
les portées entre éléments de la structure principale. Au mini-
mumn, cette ossature comporte des lisses horizontales, qui sont
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I'équivalent des pannes pour les parois verticales. Pour les tra-
mes de longs pans les plus importantes et pour les pignons, il
est souvent nécessaire d’appuyer les lisses sur des montants ver-
ticaux intermédiaires eux-mémes appuyés horizontalement au
niveau de la couverture (Fig. 18-30).

Contreventement secondaire Portique

.

Lisse Montant \ K

Ossature de facade

Figure 18-30

Pour ces éléments, Paction essentielle de dimensionnement est
la pression horizontale qu’exerce le vent normalement a la
paroi. On retent donc presque systématiquement des profils
laminés en 1, sollicités dans le sens de leur grande inertie. Des
profils formés 4 froid similaires & ceux congus pour les empan-
nages peuvent également étre employés.

Le poids propre de la paroi est le plus souvent directerment
repris en pied sans solliciter les lisses qui ne présentent d’ailleurs
que leur plus faible inertie pour ce sens de flexion ; dans le cas
contraire, des suspentes doivent maintenir des sections 1nter-
médiaires.

La disposition la plus économique consiste 4 faire passer les
lisses « en applique » devant ossature principale et les montants
de bardage de fagon 2 pouvoir établir, comme pour les pannes.
une continuité sur plusieurs travées ; les attaches peuvent alors
s’effectuer par échantignoles.

Des impératifs d’éncombrement ou autres peuvent parfoi:

_imposer que la semelle extérieure des lisses régne au méme Nt

que celles des poteaux principaux et des montants intermédiai-
res. On est alors contraint de prévoir des travées isostatiques
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évidemment bien Tioins favorableés pour ['¢conomic du
dimensionnement ; les attaches s’effectuent par simples cornié-
res boulonnées (Fig. 18-31).

Mise en place des lisses

Figure 18-31

Comume dans le cas des pannes, la paroi 4 laquelle les lisses pro-

curent un appui peut étre exploitée pour la swmbilisation au

déversement. Les efforts de vent pouvant s’inverser, une véri-

fication de stabilit¢ au déversement reste cependant toujours

nécessaire, dans les zones ou la semelle comprimée -n’est pas.
directement liée 4 la paroi. Cette condition devient particulié-’
rement pénalisante pour les batiments ouverts qui subissent de

fortes surpressions intérieures. )

Les montants intermédiaires sont des piéces fléchies par les
actions amenées par les lisses. Leur appui horizontal au niveau
de la toiture et sur les éventuels niveaux intermédiaires du bau-
ment doit étre efficacement assuré. Pour les montants de longs
pans, cela nécessite en général de metre en place, en bas de
versant, des éléments secondaires de contreventement qui
reportent sur la structure primaire, en principe les portiques
transversaux, 'action correspondante. Il peut bien sir en &tre
de méme pour les niveaux intermédiaires.

Les montants sont évidemment isostatiques pour les bitiments
a un seul niveau mais peuvent étre prévus en continuité dans
le cas d’existence de plusieurs niveaux. Comme pour les lisses,
une analyse de stabilité au déversement est nécessaire.

Lorsque les structures transversales dans les pignons sont
congues sur les mémes bases que celles des files courantes, par
exemple en vue d’une extension du bitiment, on évite que les
montants installés dans ces mémes pigrions reprennent des char-
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Panne

— Traverse

Montant

Attache supérieure
d'un montant de bardage

Figure 18-32

ges verticales amenées par la couverture et les planchers inter-
médiaires en prévoyant des attaches présentant un degré de
liberté de mouvement dans la direction vertcale (Fig. 18-32).

11 est aussi possible d’adopter une conception inverse et de faire
des montants intermédiaires des piéces fléchies et comprimées
qui participent a la descente des charges verticales. C’est fré-
quemmerit le choix retenu pour les ossatures de longs pans lors-
que Pimportance de la maille a déja conduit 4 dédoubler les
structures reprenant les charges verticales. La vérification de
stabilité doit alors étre étendue aux risques de flambement.

XViil. 6 — Plancher

Les planchers réalisent une partition dans le sens horizontal du

volume délimité par ’enveloppe du bitiment et 'on peut assi-

gner 4 cette partidon des fonctions trés variées, dépendant du
type d’ouvrage concerné.

On peut citer :

«la foncton structurelle,

« I'isolation phonique,

« Pisolation thermique,

« Pétanchéité,

« le confinement vis-a-vis d’un incendie éventuel.

Les réponses a ces exigences conduisent 4 des compositions de

planchers plus ou moins complexes pouvant COmporter, de la

face supérieure a la sous-face :

«un revétement de finition, choisi sur des critéres de planéité,
d’esthétique, de confort, de résistance & 'usure...

- diverses sous-couches contribuant aux performances d’isola-
tion phonique et thermique ou 4 Pétanchéité,

« la paroi proprement dite apportant une résistance mécanique
propre, associée ou non 4 une ossature constituée d’éléments
fléchis,

o des éléments en sous-face, couche d’isolant, faux-plafond,
enduits... répondant a des critéres d’isolation et d’esthétique.

Beaucoup de planchers dans le domaine industriel présentent
une composition extrémement simplifiée par rapporta ces pos-
sibilités, n’ayant qu’un role de simples plates-formes destinécs
par exemple 2 une circulation occasionnelle d’entretien ou de
surveillance ou au supportage d’éléments d’équipernent de
poids limité.
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Des_solutions—enti¢rement—méealliques, légéres et facilement

adaptables, sont alors adoptées :

» un platelage métallique, réalisé a partir de tdles ou d’éléments
de caillebotis, constitue la paroi ; ce platelage peut aussi étre
composé d'un bac nervuré associé a des panneaux de
particules ;

= un ensemble de solives et de poutres fléchies assure le maintien
du platelage.

Les profils sont des I laminés ou reconstitués soudés dont les
semelles supérieures régnent au méme niveau, pour 'appui du
platelage.

De ce fait, les liaisons sont des appuis simples, presque toujours
réalisés par boulons en cisaillement et corniéres d’attache. Lors-
que les surfaces en cause sont peu importantes, il est trés fré-
quent de suspendre ces planchers 1égers a Possature principale,
évitant ainsi les génes d’exploitation qu’occasionneraient des
poteaux ; il est alors important de prévoir des contreventements
verticaux qui permettent de transférer 4 la structure principale
toute charge horizontale appliquée dans le plan du platelage et
de prévenir tout effet de balancement du plancher.

Tous types d’ouvrages confondus, la grande majorité des plan-
chers sont composés a partir d’une dalle en béton armé qui
apporte directement une résistance structurelle intrinséque éle-
vée, la capacité de participer au contreventement général en
fonctionnant en diaphragme horizontal monolithique et rigide,
et un effet de masse utile a I'isolation phonique. La rigidité dans
son plan de cette dalle peut étre particuliérement utle pour
répartir des efforts horizontaux entre plusieurs syst¢mes de
contreventements verticaux disposés en paralléle.

Le maintien de solives dans [’ossature porteuse peut alors ne
plus se justfier pour les dalles les plus épaisses. Les poutres en
I laminés ou reconstitués soudés s’appuient sur les traverses de
portiques et peuvent étre congues en continuité. Le recours a
une solution en treillis conduit & des hauteurs en principe plus
importantes mais permet le passage dans ’épaisseur du plan-
cher des différents réseaux d’équipement 4 prévoir dans le bari-
ment.

En demnier lieu, il faut mentonner la possibilité d’exploiter la
présence de la dalle en béton pour établir une collaboration
entre les poutres en acier et cette dalle. Ces solutions mixtes
offrent généralement des performances trés élevées et sont donc
particuliérement - intéressantes. Leurs spécificités les situent
néanmoins hors du cadre du présent ouvrage et elles ne seront
donc pas développées ici. :
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XVHi. 7 — Chemins de roviement

Les chemins de roulement d’un pont roulant qui équipe le bati-
ment sont normalement intégrés dans la structure et fournis,
avec le rail, par le constructeur métallique. Ils sont constitués
par des poutres orientées longitudinalement sur lesquelles sont
posés les rails destinés au roulement des galets du pont.

Les actions amenées par un pont roulant sur ses supports sont
assez complexes, variant en fonction des mouvements imposés
4 la charge manipulée (levage, mouvements de translation et de
direction) et de la position du chariot par rapport aux chemins
de roulement. En régle générale, elles comportent au droit du
contact galet—rail :

« une composante verticale,

« une composante horizontale transversale,

< une composante horizontale longitudinale.

La poutre disposée sous rail se trouve soumise a une flexion
biaxiale et 4 des moments de torsion. Les charges ponctuelles
verticales amenées par les galets occasionnent en plus des
contraintes locales importantes 4 la liaison dme—semelle supé-
rieure. L’effort longirudinal, repris par effort normal, ne donne
en principe pas liew 4 des contraintes significatives.

Une particularité essentielle des charges amenées par les ponts
roulants est leur caractére cyclique, susceptible de générer, au
moins pour les installations importantes, des phénoménes de
fatigue au bout de quelques années d’exploitation. Pour cette
raison, la conception des chemins de roulement nécessite une
vigilance spécifique dans le choix des matériaux et dans la mise
au point des dispositions constructives pour qu’elles n’occa-
sionnent aucune faiblesse excessive du point de vue du com-
portement dans le temps. Les zones directement affectées par
I'introduction locale des charges de galets, haisons rail-semelle
et semelle-ame, sont particuliérement visées par ces problémes.

L’usage courant est de prévoir pour les chemins de roulement
des poutres isostatiques. I.a mise en continuité des travées suc-
cessives, intéressante en théorie pour optmiser le dimension-
nement, peut en effet engendrer des problémes de tenue en
fatigue, en raison des contraintes générales alternées que cela
provoque dans les poutres. Egalement, les solutions isostatiques
simplifient 4 la fois les calculs de dimensionnement et la mise
en ceuvre et le réglage de la structure. Elles rendent bien
entendu plus pénalisants les critéres d’états limites de service.

Pour les installations modestes, travées de 'ordre de 5-6 métres
et charge nominales inférieures-4 100 kN, il est possible de
constituer les chemins de roulement avec de simples profils
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Ch - d e r 1 'y
reconstitué soudé

Figure 18-34

laminés. Compte tenu de la flexion latérale et des moments de
torsion, les profils de type H sont en principe les mieux adap-
tés. Le modéle de calcul peut étre trés simplifié et la résistance
est érablie sur la base d’un calcul élastique des contraintes
(Fig. 18-33). '

Modeéle simplifié de calcul d'vn chemin de roulement

Figure 18-33

Pour les charges et les portées plus importantes, un profil symeé-
trique n'est plus suffisamment adapté aux sollicitations. On
peut conserver une solution en profil laminé mais renforcer
Paile supérieure, en particulier par des corniéres, ce qui a pour
effet de remonter le centre de gravité de la section et donc de
le rapprocher du point d’application des charges horizontales
transversales et limiter ainsi les moments de torsion. On peut
aussi adopter un profil reconstitué soudé dont la semelle supé-
rieure sera, par construction, plus importante que la semelle
inférieure (Fig. 18-34). Des raidisseurs transversaux réguliére-
ment espacés permettent de décomposer les moments de tor-
sion en couples de forces horizontales au niveau des semelles
supérieure et inférieure et d’assurer la stabilité de I’Ame sous les
différentes contraintes qui lui sont appliquées : contraintes
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longitudinales de flexion, contraintes de cisaillement transver-

sales, contraintes de compression localisées au droit de I'impact
d’un galet.

Une érape suivante consiste 4 prévoir une poutre horizontale
triangulée au niveau de la semelle supérieure de la poutre
verticale : les fonctions se trouvent ainsi séparées entre la reprise
des charges verticales et celle des charges horizontales et des
moments de torsion. La membrure déportée de la poutre hon-
zontale doir étre maintenue verticalement 4 intervalles réguliers
par des bracons la liant 4 la semelle inférieure de la poutre prin-
cipale, dite aussi poutre de charge (Fig. 18-34).

Poutre horizontale
supérieure en treilis

Ve Bracon

Poutre de charge

Chemin de roulement avec poutre horizontale supérieure

Figure 18-35

Les appareils les plus lourds peuvent nécessiter la constitution
d’un caisson rectangulaire 2 trois faces treillis, formé de la pou-
tre de charge, de deux poutres horizontales haute et basse et
d’une poutre verticale secondaire paralitle 3 la premiére
(Fig. 18-36). En régle générale, on s’efforce de donner aux atta-
ches reliant les quatre poutres une certaine souplesse vis-3-vis
de la distorsion de la section transversale, de facon qu’elles
fonctionnent de maniére pratiquement indépendante : la poutre
de charge reprend seule les actions verticales, la poutre hori-
_zontale supérieure reprend seule les charges horizontales trans-
versales et le moment de torsion est décomposé en couple de
‘deux forces horizontales égales et opposées affectées au>
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poutres supérieure et inférieure. La poutre verticale secondaire
ne reprend que T poids propre des triangulations inférieure et
supérieure et une part des charges verticales amenées par une
éventuelle passerelle de visite installée sur la poutre horizontale

supérieure.

| 1t en cai 1

Chemin de r
& trois faces teeillis

Figure 18-36

On peut aussi concevoir des caissons rigides rectangulaires
reconstitués soudés qui permettent d’obtenir des rigidités de
flexion et de torsion importantes. Ils sont réguli¢rement raidis
transversalement et calculés comme une section unique a
laquelle sont appliquées toutes les actions précédemment énu-
mérées.

Les appuis des poutres de roulement doivent étre étudiés avec
soin pour assurer un fonctionnement cohérent de Plinstallation,
en particulier pour éviter d’entraver les rotations d’appui qui
sont associées 2 la flexion de travées isostatiques. Le plus sou-
vent, des consoles sont soudées sur les poteaux de portiques et
regoivent directement la charge verticale par Pintermédiaire de
platines verticales débordantes formant couteaux d’appui. La
reprise des charges horizontales transversales est en principe
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assurée en liant au poteau la semelle supérieure par des bj S
d’axe vertical qui laisse libre la rotation dela poiitre aucotir d’un
axe horizontal transversal. Combiné avec le blocage latéral de 1a
face inférieure de la platine d’about, ce dispositif assure le néces-
saire maintien en torsion de la section d’appui. Au droit de la
ravée de stabilité longitudinale, un dispositif de reprise des

efforts longitudinaux de freinage doit étre prévu (Fig. 18-37).

Appui d'un chemin de roulement

Figure 18-37

Pour les ponts les plus importants, Pappui sur les poteaux des
chemins de roulement ne peut plus s’effectuer par des consoles
compte tenu de Pintensité de la charge verticale : on constitue
un poteau baionnette dont le décalage de hauteur de section
» permet un appui direct du chemin de roulement au niveau
Figure 18-38 approprié (Fig. 18-38).

Poteauv baionnette
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Annexes

Annexe 1 — Valeurs de calcul des propriétés de 1"acier

m Limite d’élasticité t;, et résistance a la traction f

Le tableau qui suit fournit les valeurs utilisables dans les calculs
pour les piéces d’épaisseurs inférieures 4 16 mm. Au-dela de
cette limite, un abattement des caractéristiques mécaniques doit
étre opéré, suivant les indications fournies par les normes de
référence des aciers concernés.

- f, N/mm®> -
nuance f, N/mm? pour les aciers -
lisé th é .‘l

5235 235 360 — —
5275 275 430 370 360
5355 355 510 470 450
5420 . 420 540 520 500
$460 460 570 550 530

mmodule d’élasticité longitudinale E = 210 000 N/mm’
mcoefficient de Poisson v=0,3

mmodule d’élasticité transversale G=Ef2(1 +v)
' soit G = 80 800 N/mm’

mcoefficient de dilatation a=12x10%

mmasse volumique ; p = 7 850 kg/m’
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FORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION METALLIQUE

Annexe 2 — Caractéristiques-mécaniques-de-quelques-produits

sidérurgiques courants

Les tableaux qui suivent donnent, pour quelques produits sidé-
rurgiques d’usage trés courant, les caractéristiques mécaniques
les plus utiles au dimensionnement :
« profils I européens allégés IPEA
« profils I européens IPE
- profils H européens HEA
- profils H européens HEB
- corniéres simples a ailes égales
» corniéres jumelées 3 ailes égales
« profils creux circulaires finis 4 chaud, suivant norme

NF A 49-501
» profils creux carrés finis 4 chaud, suivant norme

NF A 49-501
Les catalogues diffusés par la sidérurgie et I’Office technique
pour Putlisaton de Pacier (OTUA) fournissent de maniére
compléte les caractéristiques géométriques et mécaniques de
Pensemble des produits sidérurgiques disponibles.
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Annexes

Caractéristiques des profilés I européens allégés

PROFL | hmm | Acw? [Sm¥m | {em® | W oo’ |W, an’| A em® | Lom® | W em® |W om’| Lom' |1X107 o
PEABO | 78 638 | 0325 | 6438 | 1651 [ 1898 | 307 | 685 | 298 | 469 | 042 0.09
wEAT00 | 98 878 | 0397 | 1412 | 2881 | 3298 | 444 | 1302 | 477 | 754 | 077 | 028
PEA120 | 117.6 | 11,03 | 0472 | 257.4 | 4377 | 4087 | 541 | 2230 | 700 | 1008 | 104 071
WEA140 | 137.4 | 1330 | 0547 | 4349 | 63.30 | 71.60 | 621 | 3642 | 998 | 1552 | 136 1,58
PEA 160 | 157 1618 | 0610 | 6893 | 8781 | ©0.00 | 780 | 54,43 | 1327 | 2070 } 1.96 3.09
wEA180 | 177 | 1958 | 0694 | 1063 | 1201 | 1353 | 920 | 81.89 | 1800 | 27.96 | 270 593
wEA200 | 197 | 2347 | 0764 | 1591 | 1616 | 1817 | 11,47 | 1172 | 23,43 | 36,54 | 4 10,53
weA220 | 217 | 2826 | 0843 | 2317 | 2135 | 2402 | 1355 | 1714 | 3117 | 4849 | 5.9 | 187)
wEA240 | 237 | 3331 ] 0918 | 3290 | 2777 | 3116 | 1631 | 2401 | 40,02 | 62,40 | 835 | 31,26
PEA270 | 267 | 3915 | 1,037 | 4917 | 3683 | 412,5 | 1875 | 358,0 | 53,03 | 82,34 | 10,30 | 59,51
wEA300 | 297 | 4653 | 1,156 | 7173 | 4831 | 5418 | 2225 | 519.0 | ¢9.20 | 107,3 | 1343 | 107.2
PEA330 | 327 | 5474 | 1,250 110230 | 6257 | 701,90 | 2699 | 6852 | 8564 | 1333 | 1957 [ 1715
PEA360 | 3576 | 6396 | 1,351 {14520 811,8 | 9068 | 20.76 | 9443 { 1111 | 1719 | 26,51 282
PEA 400 | 397 734 | 1464 {20290 | 1022 { v1aa | 3578 | 1171 | 1300 [ 2021 | 3470 | 4322
PEA450 | 447 | 8555 | 1,603 | 20760 | 1331 § 1494 | 42,26 | 1502 | 1581 | 2457 | 4567 | 7049
PEASO0 | 497 | 1013 I 741 |a2930| 1728 | 1946 | 5041 1 1939 | 1939 | 3016 | 6278 | 1125
IPEAS50 | 547 17.3 | 1,875 | 59980 | 2103 | 2475 | 6030 | 2432 | 231.6 | 361.5 | 86.53 | 1 710
IPEAG00 | 507 137 | 2013 {82920) 2778 | 3141 | 70,14 | 3116 | 2833 | 4421 | 1188 | 2607

© GROUPE MONITEUR, 1997
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FORMULAIRE DE 1A CONSTRUCTION METAILIQUE

Caractéristiques des profilés I européens
PROFIL bhom | Acm® |Sw¥/m| Lo | W an® (W, an’|l A co® | Lom' | W, am® (W, cm?| Lem® [1X 107 am®
IPE 80 80 7,64 | 0,328 | 80,14 | 20,03 | 23,22 3.58 8,49 3,69 582 0,70 0,12
{PE 100 100 10,32 | 0,400 11 34,20 | 39.41 5,08 15.92 5.79 215 1,20 0,35
IPE120 120 13,21 | 0475 3178 | 5296 | 60,73 6,31 27,67 B.65 13,58 1,74 0,89
1PE 140 140 16,43 | 0,551 | 541,2 | 77,32 | 88,34 7.64 | 4492 12.31 19.25 2.45 198
1PE 160 - 160 20,09 | 0,623 | 869,3 | 108,7 | 1239 Q.66 | 68,31 16,66 | 26,10 3,60 3,96
IPE 180 180 239510698 1 1317 | 1463 [ 1664 | 11,25 [ 10092 | 22,16 | 3460 | 4.79 743
PE 200 200 28,48 | 0,768 { 1943 194,3 | 2206 1400 | 142.4 | 28,47 44,6‘1 6,98 12,99
1PE 220 220 33,37 | 0,848 | 2772 | 2520 | 2854 | 1588 | 2049 | 37,25 | 58.11 .07 22,67
IPE 240 240 30,12 | 0922 | 3892 | 3243 | 3666 | 1914 { 2836 | 47,27 | 7392 { 12,88 37,39
IPE 270 270 4594 | 1,041 | 5790 | 428,9 48_4,0 22,14 | 4199 | 62,20 1 96,95 { 15,94 70,58
"IPE 300 300 53.81 1,160 | 8356 | 557,1 | 628,4 | 25068 | 603,8 | 80,50 | 1252 | 20,12 1259
IPE 330 330 62,61 1 1,254 111770 713,1 [ 804,3 | 3081 | 788,01 | 98.52 { 153,7 § 28,15 1991
IPE 360 360 72,73 | 1.353 | 16270} Q03,6 | 1019 | 3514 | 1043 1228 ( 1911 37,32 313,6
iPE 400 400 84,46 | 1,467 |23130] 1156 | 1307 | 42,69 | 1318 | 146,4 | 2290 | 51,08 490
1PE 450 450 98,82 ] 1,605 | 337404 1500 | 1702 | 5085 | 1676 § 176.4 | 2764 | 66,87 79
1PE 500 500 1155 | 1,744 | 48200 ( 1928 | 2194 | 5987 | 2142 | 2142 | 335,9 } 89,20 1249
PE 550 550 1344 | 1,877 |67 120} 244} | 2787 | 72,34 | 2668 | 254,1 | 400,5 | 1232 1884
1PE 600 600 156,0 | 2,015 | 92080 3069 | 3512 } 83,78 { 3387 | 3079 | 4856 | 1654 2846
IPE 750 x 137 753 174,6 | 2,500 |159900] 4246 | 4865 | 9290 { 5166 | 392.8 | 64,1 137.1 ‘6980
IPE750x 147 { 753 187,5 | 2,510 |1661001 4411 | 5110 | 1054 | 5289 | 399,2 | 6308 | 161.5 7141
IPE750x 173 | 762 .22 .31 2534 1205800f 5402 | 6218 | 1164 | 6873 | 5149 | 8099 | 273.6 9391
IPE750x 196 | 770 250,8 | 2,552 |240300) 624} | 7174 1 127,3 | 8175 | 6101 | 958,8 | 408,9 11200
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Annexes

Caractéristiques des profilés HEA

PROFIL | hmm | Aan® | Sw/m | Lom' | W, an’ |W, em’| A cm’ | Loam® | W,em’ {W, em’| Lem® | 4x 107 em®
HEA 100 96 | 21.24 | 0.561 | 349.2 | 72.76 | 8301 | 7.56 | 1338 | 2676 | 41,14 | 524 2,58

HEAT120 | 114 | 2534 | 0677 | ¢06,2 | 1063 | 1195 | 846 | 2309 | 3848 | 5885 | 599 6,47

HEA140 | 133 | 3142 { 0794 | 1033 | 1554 | 173.5 | 1012 | 3893 | 55062 | 8485 | 813 15.06
HEA160 | 152 | 3877 | 0906 | 1673 | 2201 | 245.1 1321 | 6156 | 7605 | 1176 | 1210 | 31,41

HEA180 | 171 | 4525 | 1.024 | 2510 | 293.6 | 3249 | 14.47 | 924.6 | 1027 | 1565 | 14.8 60.21

HEA200 | 190 | 5383 | 1,136 | 3692 | 3886 | 429.5 | 18.08 | 1336 | 1336 | 2038 | 20,98 108

HEa220 | 210 [ 6434 | 1255 | 410 | 5152 | 5085 | 2067 | 1955 | 177.7 | 2706 | 28.46 193.3
HEA240 | 230 | 7684 | 1360 | 7763 | 6751 | 7446 | 2518 | 2769 | 2307 | 351,7 | 41.55 | 3285
HEA260 | 250 | 86,82 | 1,484 | 10450 | 836.4 | 9198 | 2876 | 3668 | 2821 | 4302 | 52,37 | 5164
HeA280 | 270 | 97,26 | 1,603 {13670 1013 | 1112 | 31,74 | 4763 | 3402 | 5181 | 62,1 785,4
Heasoo | 200 | 1125 [ 1717 [ 18260 | 1260 | 1383 | 3728 | 6310 | 4206 | 6412 | 8517 | 1200
HEA320 | 310 | 1244 | 1,756 22930 | 1479 | 1628 | 41,13 | 6985 | 4657 | 709,7 | 108 1512
Hea340 | 330 | 1335 | 1,795 (27690 1678 | 1850 | 44,95 | 7436 | 4957 | 7559 | 127,2 | 1824
HeA360 | 350 | 1428 | 1.834 {33090 | 1891 | 2088 | 4896 | 7887 | 5258 | 8023 | 1488 | 2177
HEA400 | 390 | 159 1912 | 45070 | 2311 | 2562 | 57,33 | 8564 | 5709 | 8729 | 189 2942
HEA450 | 440 | 178 | 2011 {63720] 289 | 3216 | 6578 | 9465 | 631 | 9655 | 2438 | 4148
HEAS00 | 490 | 1975 | 211 [86970| 3550 | 3949 | 7472 (10370 6911 | 1059 | 309.3 | 5643
HEASS0 | 540 | 211.8 | 2,209 [111900| 4146 | 4622 | 8372 10820} 721,3 | 1107 | 3515 | 7189
HEAGOO | 590 | 2265 | 2.308 [141200| 4787 | 5350 | 9321 | 11270 7514 | 1156 | 3978 | 8978
HEA6S50 | 640 | 241.6 | 2407 175200 5474 | 6136 | 1032 | 11720] 781.6 | 1205 | 448,3 | 11030
HEA700 | 690 | 260,5 | 2.505 [215300| 6241 |.7032 | 117 |12180) 8119 | 1257 | 5139 [ 13350
HEAB00 | 790 | 2858 | 2,698 {303400] 7682 | 8699 | 1388 | 12640 | 8426 | 1312 | 5969 | 18290
HEA900 | 890 | 320,5 | 2,896 [422100] 9485 | 108101 1633 [ 13550 ] 903,2 | 1414 | 7368 | 2490
HEA 1000 | 990 | 3468 | 3,095 {553800] 11190 | 12820 | t84,6 {14000 | 9336 | 1470 | 822.4 | 32070
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FORMULAIRE DL LA CONSTRUCTION M{IALLIOUE

Caractéristiques des profilés HEB

PROFIL | b | Acm® | Sm¥/m | Lem® | W am® |W, om’| A cm® | 1, ' | W oan' fW, om®| fem® | 1x107em®

z olx
HEB 100 100 { 26,04 | 0,567 449 5] 8991 1042 | 9,040 | 1673 | 33,45 | 5142 | 9,250 3.380
HEB 120 120 | 34,01 | 0,686 864,41 1441 | 1652 | 1096 ] 3175 | 52,92 | 8097 | 13,84 9,410
HEB 140 140 | 42,96 | 0,805 15091 21546 | 2454 | 13,08 549,7 78,52 | 1198 | 20,06 22,48
HEB 160 160 | 54.25 | 0918 24921 311,51 3540 | 17,59 | 8892 { 1112 | 1700 § 31,24 4794
HEB 180 180 { 65.25 | 1.037 3831 4257 | 481,4 | 20,24 § 1363 } 151,4 | 2310 | 42,16 93.75
HEB 200 200 | 78.08 | 1150 5696( 5696 | 642,5 | 24,83 | 2003 | 200.3 | 305.8 | 59.28 171t

HEB 220 220 | 91,04 { 1,270 8QQ1{ 7355 | 8270 | 2792 | 2843 | 258,5 | 3939 | 76,57 2954

HEB 240 240 | 106,0 1,384 | 11260] 9383 | 1053 | 33,23 | 3923 | 3269 | 4984 1027 486,9

HEB 260 260 1 1184 1,469 | 14920 1148 { 1283 | 37,59 | 5135 | 395.0 | 6022 1238 753,7

HEB 280 280 } 1314 1,618 | 19270{ 1376 | 1534 | 41,09 | 6595 | 4710 | 7176 | 1437 1130
a .

HEB 300 300 | 149} 1732 | 25170| 1678 | 1869 | 47,43 | BS63 | 5709 | 870, 1850 1688

HEE 320 320 | 161.3 1,771 1 30820] 1926 | 2149 | 51,77 | 9239 | 6159 | @39,1 2251 2069

HEB 340 340 | 1709 | 1,810 | 36660] 2156 | 2408 | 56,09 } 9690 | 6460 | 9857 | 2572 2454

HEB 350 360 | 1806 | 1,849 | 43190 2400 | 2683 | 60,60 [ 101401 6761 | 1032 | 2925 2883

HEB 400 400 1 1978 | 1,927 | 57480 2884 | 3232 § 69,98 |10820] 721,3 | 1104 | 3557 3817

HEB 450 450 | 218,0 | 2,026 | 79890| 3551 | 3982 { 79,66 |11720] 781.4 | 1198 | 4405 5258

HEB 500 500 | 238.6 | 2,125 {107 200] 4287 | 4815 | 89,82 | 12620 ] 841,6 | 1292 { 5384 7018

HEB 550 550 | 254,1 | 2,224 }136700| 4971 | 5591 100,1 {13080 | 8718 | 1341 | 600,3 8856

HEB 600 600 | 2700 { 2.323 |171 000! 5701 | 6425 | 110,8 {13530 9020 | 139 | 6672 10970

HEB 650 650 | 2863 | 2,422 |210600] 6480 | 7320 | 1220 | 13980 9323 | 1441 | 7392 13 360

HEB 700 700 | 3064 | 2,520 {256 900| 7340 | 8327 | 137.1 {14440 ] 9627 | 1495 | 8309 16 060

HEB 80O 800 | 334,2 | 2,713 |359100| 8977 110230 | 161.8 | 14900 | 993,6 | 1553 | 946,0 21 840

HEB 900 Q00 37-1‘3 2,911 |494 100 1098012580 | 188.8 | 15820 ] 1054 1 658 1137 29 460

HEB 1000 | 1000 { 400,0 | 3,110 {644 700| 12890 | 14860 | 212,5 (162801 1085 1716 § 1254 37 640
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Annexes

Caractéristiques des cornieres simples

PROFIL Ao’ dam i,em i,om i,om
L35%x35%35 2,35 097 1,06 1,34 0,68
L40x40x 4 3.08 1,12 1,21 1.52 0,78
L45 x45x4,5 3.90 1,26 1.35 1,70 0.87
L50x50x5 4,80 1,40 ) 1.51 1,90 0,97
L60x60x 6 6.9 1.69 1.82 2.29 117
L70x70x7 9,40 1,97 2,12 2,67 1,36
L8O x80x8 12,27 2,26 2,43 3.06 1,56
L9Ox90x9 15,52 2,54 273 3.44 1,76
1100 X100 x 10 19,15 2,82 3,04 3,83 1,95
L1120 x 120 x 12 27.54 3.40 3.65 4,60 2.35
L 150 X150 x 15 . 43,02 4,25 4,57 576 2.93
L180x180x18 61,91 5.10 5,49 6,92 3,52
1200 x 200 x 20 76,35 5,68 o1 7.70 3.92

Caractéristiques des comiéres jumelées & ailes égales
PROFIL Acm’ dem i, em i,om W, cm’
ID35x35x3,5 4,70 0,97 1,06 1,54 2,12
D 40 x40 x4 6,16 112 1,21 1,79 - 3,10
1D A5 x45x4,5 780 1,26 1,35 199 R 4,40
D50 x50x5 .60 1,40 - 1,51 2,24 6,10
D60 x60x6 13,82 1,69 1.82 2.69 10,6
D70x70x7 18,80 1,97 2,12 3,14 16,8
D80 x80x8 24,54 2,26 243 3.60 25.2
D90 x90 <9 31,04 2,54 273 - 4,05 359
D100 x 100 < 10 38,30 2,82 : 3,04 4,50 40,2
- iD120x120x 12 5508 3.40 3,65 5,42 85.4
D 150x150x 15 86,04 4,25 4,57 677 167
LD 180 x 180 x 18 123.8 5.10 5,49 8,13 289
LD 200 x 200 x 20 1527 5,68 611 Q.05 398
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FORMUILAIRE DE LA CONSTRUCTION METAIIIQUE

Caractéristiques des profils creux circulaires finis a chaud ]
{norme NF A 49-501)
-
D mm e mm A cm? lem® ian Wam® W em' Jem* Com?®
21,3 23 1,373 0,629 0,677 0,590 0,834 1,257 1.304
269 2,3 1,778 1,356 0,874 1.008 1.396 2713 2.186
’ 32 2,383 1,703 0,846 1,266 1,808 3,407 2,823
33.7 2.6 2.540 3.093 1,103 1,835 2,521 6,185 3,950
4 40 3.732 4,190 1,060 2,487 3.550 8.380 5.542
424 26 3,251 6,464 1,410 3,049 4,124 12,23 . 6,469
' 4,0 4,825 8,991 1,365 4,241 5.920 17,98 T 9,265
48.3 2.9 4,136 10.70 1,608 4,431 5,085 21,40 9,389
“ 4.0 5,567 13,77 1,573 5,701 7,871 27,54 12,33
60,3 29 5,229 21,59 2,032 7,162 9.563 43,18 15,01
‘ 5.0 8.686 33.48 1,063 H, 10 15.33 66,95 24,02
70,0 2.9 6,113 34.47 2,3_75 9.848 13.07 68,94 20.51
76.1 2.9 6,669 44,74 2,500 11,76 1'5.55 - 89.48 24,41
. 50 1M,17 70,92 2.520 18,64 25.32 141.8 39,70
88.9 3.2 8,615 79,21 3.032 17,82 23.51 158.4 36,92
’ 50 13.18 1164 2,972 26,18 35,24 2327 55,29
1016 3.6 13,08 133.2 3,467 26,23 34,59 266.5 54,31
‘ 50 1517 177,5 3.420 34,93 46,70 3549 733
* a3 36 12,52 192.0 3516 33,50 2413 384,0 60,30
! ‘ 6,3 21,38 3127 3,825 54,72 73,6 6254 1154
' 139.7 4,0 17,05 3929 4,800 56,24 73,48 785,7 115.7
; ’ 8,0 33,10 720 4,665 1031 138.9 1441 218.0
H 168.3 4.5 23,16 777.2 5793 92,36 120,8 1554 180,7
’ 8.0 40,29 1297 5.675 154,2 2057 2 595 3229
{ 1937 54 31,94 1417 6,660 146,3 191,5 2834 300.8
i . 10,0 57,71 2442 6,504 252,1 337.8 4883 5301
;: 219.1 59 39.52 2247 7.541 205,1 2682 4494 421,3
\ ’ 12,5 81,1 4 345 7.318 396,06 5342 8 689 838
: 2445 63 47,14 3 346 8,425 273.7 357.5 6 692 561.5
] 12,5 91,1 6147 8,214 502,9 673 12 205 1 057
i‘ 273.0 6,3 52.79 4 696 9,432 344,0 4482 Q392 703,09
' ‘ 12.5 1023 B 697 ?.221 637,2 849 17 395 1332
3239 7.1 70,66 B 869 11,20 5477 7127 17739 11319
. 16,0 154.8 18 390 10,9C 1136 1518 36780 2383
355.6 8.0 87.36 13 201 12,29 7425 966,8 26 403 1518
- ‘ 16,0 170.7 24 663 12.02 1387 1 B47 49 326 2 899
4064 8,8 109.9 21732 14,6 1069 1391 43 463 2185
v 16,0 106,2 37 449 13,81 1843 2 440 74 898 3831
457 8.8 123.9 31126 15.85 1362 t 768 62252 2777
20.0 2746 65 681 15.47 2874 3822 131 363 5999
508 8,8 138,0 43003 17,65 1693 2193 86 006 3445
20,0 306,6 Q1428 17,27 3 600 4766 182 855 7 482
610 10.0 188.5 84 846 21,22 2782 3600 169 693 5655
20.0 370.7 161 490 20.87 51295 6 965 322979 10936
1 vI0,0 220,2 135 301 24,79 3 806 4914 270 603 7719
20,0 4342 259 351 24,44 7 295 @ 552 518 701 15 000
813 10,0 2523 203 364 28,39 5003 6 448 406 727 10129
200 4983 391 909 28,05 9 4641 12 580 783818 19756
914 10,0 2840 200147 31,96 6349 8172 580 294 12837 .
20,0 5617 561 461 31,62 12286 159087 1122921 25109
1016 10.0 3160 399 849 35,57 7.871 10121 799 699 15897
20.0 625.8 776 323 35,22 15282 19 843 1 552 647 31 165

m9du16 plastique de fle;(
inertie de torsion
midule de torsion

8
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Annexes

Caractéristiques des profils creux carés finis a chaud
{norme NF A 49-501)

4 inertie de torsian © .

bmm emm A cm’ I em® iom Wem® w, o’ Jem® Cem’
22 2,30 1,787 1,141 0,769 1,038 1,309 1,803 1.460
28 2.60 2,609 2776 1.032 1,983 2.468 4,378 2.821
4,00 3.763 3,534 0,969 2,524 3.338 5.547 3,389
35 2,60 3,337 5.796 1,318 3312 4,034 9,094 4,783
4,00 4,883 7.707 1,256 4,404 5,621 12,17 6,133
40 2,60 3,857 8,937 1,522 4,469 5.387 13,97 6,497
4,00 5,683 12,13 1,461 6,066 7.612 19,15 8,573
45 2,60 4,377 13,05 1,727 5799 6,935 20,33 8.470
4,00 6,483 17,99 1,666 7,995 9,902 28,34 11,41
50 3.20 5,941 21,56 1,905 8,624 10.38 33.69 12,55
5,00 8,879 29,62 1,826 11,85 14,87 46,76 16,74
s5 3,20 6,581 29,28 2,109 10,65 12,74 45,64 15,55
5,00 9,879 40,75 2,031 14,82 18.40 64,25 21,12
60 3,20 7,221 38,65 2314 12,88 15,33 460,10 18,87
5,00 10,88 54,37 2,236 18,12 22,31 85,56 25,99
70 3,20 8,501 62,99 2,722 18,00 21,24 97,55 26,47
5,00 12,88 90,07 2,644 2573 31,25 141,2 37,24
80 3,20 9,781 95,85 3.130 23,96 28,11 148,0 35,36
6,30 18,38 165,1 2,997 41,27 50,52 250,4 59,40
90 3,20 11,06 138,5 3,539 30,78 3594 213.2 45,52
6,30 20,90 242,4 3,406 53,87 65,30 379.8 78,04
100 3,20 12,34 192,3 3,947 38.45 44,72 295.3 56,96
6,30 23,42 340,7 3,814 68,15 82,0 532.3 99.2
120 3,20 1490 338,2 4,764 56,36 65,18 5175 83,69
6,30 28,46 610.5 4,631 101,7 1210 949 149,1
135 3,20 16,87 488,4 5,381 72,36 8337 7426 107,1
5,00 36,32 989.5 5,220 146,6 1741 1120 150,1
140 3,60 19,24 590,2 5,538 84,31 Q7,71 929 133.7
6,30 32,47 Q48 5,403 1354 160,6 1 543 2238
150 4,00 22,87 803,2 5,927 107,1 124,2 1266 170.2
8,00 43,46 1424 5,725 189,9 227.6 2353 3198
120 5,00 34,23 1726 7,102, 191.8 2229 2728 305.6
8,00 53,06 2 564 6,951 2849 3377 4172 470,5
200 5,00 38,23 2397 7919 239.7 277.6 3769 3796
8,00 59,46 3589 7.769 3589 423,1 5794 587.0
250 6.00 57.45 5643 Q911 451,4 522,1 8855 7132
10.00 92,9 8761 9711 7009 826,3 14 146 1146
100 6,00 69,45 @922 1195 661,5 761,4 15456 1036
10,00 12,9 15598 11,75 1 040 1216 24 891 1676
350 8,00 107.5 20749 13,90 1186 1369 32 491 1 869
12,00 157.8 29 597 13,70 1 691 1980 47 311 2732

: plasuque cjlje flexion l :
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fFORMULAIRE DE 1A CONSIRUCIION METALLIQUE

Annexe 3 — Sélection récapitulative de normes de produiis

povur la construction métallique

La liste qui suit n’a aucune prétention 4 Pexhaustivité et n’est
qu’une sélection des documents normatifs relatifs aux produiis
pour la construction métallique. Elle doit néanmoins permettre
de couvrir la quasi-totalité des besoins usuels de références nor-
matives.

aDésignation des aciers

NF EN 10027-1 - Systéme de désignation des aciers — Partie] -
Désignation symbolique, symboles principaux — Novembre
1992 (A 02-005-1)

NF EN 10027-2 — Systéme de désignation des aciers — Partie 2 :
Systémes numériques — Novembre 1992 (A 02-005-2)

NF EN 10020 - Définidon et classification des nuances d’aciers
—Juin 1989 (A 02-025)

m Essais usuels concernant les aciers

NF EN 10002-1 — Matériaux métalliques — Essai de traction —
Partie 1 : Méthode d’essai (4 la température ambiante) — Octo-
bre 1990 (A 03-001)

NF EN 10045-1 — Matériaux métalliques — Essai de flexion par
choc sur éprouvettes Charpy — Partie 1: Méthode d’essai —
Octobre 1990 (A 03-011)

NF EN 10109-1 — Matériaux métalliques — Essai de dureté —
Partie 1 : Essai Rockwell et essai superficiel Rockwell - Décem-
bre 1994 (A 03-021)

NF EN 10003-1 - Matériaux métalliques — Essai de dureté
Brinell de acier — Partie 1 : Méthode d’essai — Décembre 1994
(A 03-031)

NF A 03-154 — Produits sidérurgiques — Essai de dureté Vickers
de P'acier (HV5 a HV200) — Mars 1983

NF A 03-157 — Produits sidérurgiques — Essai de pliage de
Pacier — Juin 1978

NF A 04-102 - Produits sidérurgiques ~ Détermination de la

grosseur du grain ferriique ou austénitique des aciers —
Novembre 1980

m Aciers usuels

NF EN 10025 - Produits laminés a chaud en aciers de
construction non alliés. Conditions techniques de livraison. —
Décembre 1993 (A 35-501) i

NF EN 10155 - Aciers de construction 2 résistance améliorée
a la corrosion atmosphérique - Septembre 1993 (A 35-502)
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NF A 35-503 — Aciers pour galvanisation par immersion a
chaud — Novembre 1994

NF EN 10113-1 — Produits laminés a chaud en aciers de
construction soudables 3 grains fins — Partie 1: Conditions
générales de livraison — Juin 1993 (A 35-505-1)

NF EN 10113-2 — Produits laminés a chaud en aciers de
construction soudables 4 grains fins — Partie 2 : Conditions de
livraison des aciers & I’état normalisé/laminage normalisant —
Juin 1993 (A 35-505-2)

NF EN 10113-3 — Produits laminés 4 chaud en aciers de
construction soudables & grains fins — Partie 3 : Conditions de
livraison des aciers obtenus par laminage thermomécanique —
Juin 1993 (A 35-505-3)

NF EN 10088-1 — Aciers inoxydables — Partie 1 : Liste des
aciers inoxydables — Novembre 1995 (A 35-572) ~

NF EN 10088-2 — Aciers inoxydables — Partie 2 : Conditions
techniques de livraison des toles et bandes pour usage général
— Novembre 1995 (A 35-573)

NF EN 10088-3 — Aciers inoxydables — Partie 3 : Conditions tech-
niques de livraison pour les demi-produits, barres, fils machine et
profils pour usage général — Novembre 1995 (A 35-574)

NF EN 10164 — Aciers de construction 4 caractéristiques de
déformation améliorée dans le sens perpendiculaire a la surface
du produit — Conditions techniques de livraison — Septembre
1993 (A 36-202) :

NF EN 10137-1 —Tbles et larges plats en aciers de construction
a haute limite d’élasticité 4 ’état trempé et revenu ou durci par
précipitation — Partie 1: Conditions générales de livraison —
Décembre 1995 (A 36-204-1) .

NF EN 10137-2 — Téles et larges plats en aciers de construction
a haute limite d’élasticité a ’état trempé et revenu ou durci par
précipitation — Partie 2 : Conditions de livraison des aciers 4
Pétat trempé et revenu — Décembre 1995 (A 36-204-2)

NEEN 10137-3 — Téles et larges plats en aciers de construction -
4 haute limite d’élasticité 4 état trempé et revenu ou durci par
précipitation — Partie 3 : Conditions de livraison des aciers dur-
cis par précipitation — Décembre 1995 (A 36-204-3) s

NF A 36-212 — Toles destinées 4 la fabricatdon d’éléments de
plates-formes et de structures marines — Nuances et qualités —
Juillet 1985 '
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m Choix des aciers

FD A 36-000 - Recommandations sur l'aptitude au soudage
des aciers de construction métallique et pour chaudiéres et
appareil 4 pression — Juin 1979 + erratum { — Janvier 1980

FD A 36-010 — Choix des qualités d’aciers pour construction

métallique ou chaudronnée vis-d-vis du risque de rupture fra-
gile — Mai 1980 + erratum — Novembre 1980

XP 22-311 — ENV 1993-1-1 — Annexe C — Calcul des struc-
tures en acier — Régles générales et régles pour les batments —
Calcul de la résistance a la rupture fragile — Décembre 1992

m Profilés

NF A 45-005 — Plats laminés a chaud pour usages généraux —
Dimensions — Novembre 1980

NF A 45-009 — Produits sidérurgiques — Corniéres 4 ailes égales
et 4 coins arrondis laminées a chaud — Dimensions — Juillet 1979
NF A 45-010 ~ Produits sidérurgiques — Corniéres a ailes iné-
gales et a coins arrondis laminées a chaud — Dimensions — Juillet
1979

NF A 45-201 - Poutrelles a larges ailes a faces paraliéles —
Dimensions — Septembre 1983

NF A 45-202 — Profilés en U 4 ailes a faces inclinées (UPN) ~
Dimensions — Décembre 1986

NF A 45-205 — Poutrelles IPE — Poutrelles 4 ailes paraliéles -
Dimensions — Septembre 1983

NF A 45-209 - Poutrelles IPN —- Dimensions — Septembre 1983

NF A 45-255 — Produits sidérurgiques laminés & chaud -
Profilés en UAP (ailes a faces paralléles) — Novembre 1983

NF A 49-501 — Tubes en acier — Profils creux sans soudure ou
soudés finis 4 chaud pour construction — Dimensions — Condi-
tions techniques de livraison — Octobre 1986

NF EN 10210-1 — Profils creux pour la construction finis a
chaud en aciers de construction non alliés et a4 grains fins -
Partie 1: Conditions techniques de livraison — Aot 1994

- (A 49-502-1)

NF A 49-541 — Tubes en acier — Profils creux soudés finis i
froid pour construction — Dimensions — Conditions techniques.
de livraison — Octobre 1986

NF A 49-542 — Tubes en acier — Tubes galvanisés a section
circulaire, carrée, rectangulaire, soudés longitudinalement,
pour constructions métalliques — Conditions techniques de
livraison — Juillet 1987 -

NF A 35-511 - Produits sidérurgiques — Produits grenaillés et
peints fabriqués de fagon automatique — Juillet 1983
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u Cibies

NF ISO 2408 — Cables en acier pour usages courants — Carac-
téristiques — Décembre 1989 (A 47-200).

mBoulons

NF E 03-001 — Filetages métriques 4 filet triangulaire — Profil
ISO — Février 1959

NF E 03-014 — Filetages métriques 2 filet triangulaire — Filetage
pour boulonnerie de diamétres 1 4 39 mm — Tableau d’ensern-
ble — Aott 1971

NF EN 20898-1 — Caractéristiques mécaniques des éléments
de fixation — Partie 1 : boulons, vis et goujons — Décembre 1991
(E 25-100-1)

NF EN 20898-2 — Caractérisiques mécaniques des éléments
de fixation — Partie 2 : écrous avec charges d’épreuve spécifiées
— Filetage 4 pas gros — Mars 1994 (E 25-400-1) }

NF EN 24014 — Vis a téte hexagonale partiellement filetées,
grades A et B — Mai 1992 (E 25-112)

NF EN 24016 — Vis a téte hexagonale pardellement filetées,
grade C — Mai 1992 (E 25-115-1)

NF EN 24017 — Vis 4 téte hexagonale entiérement filetées, gra-
des A et B —Juin 1992 (E 25-114)

NF EN 24018 — Vis a téte hexagonale entiérement filetées,
grade C — Mai 1992 (E 25-115-2)

NF EN 24032 — Ecrous hexagonaux style 1, grades Aet B —
Juin 1992 (E 25-401)

NF EN 24033 — Ecrous hexagonaux style 2, grades AetB-
Juin 1992 (E 25-407)

NF EN 24034 — Ecrous hexagonaux, grade C — Juin 1992
(E 25-402)

NF E 25-513 — Rondelles plates, grade C — Mai 1987
NF E 25-514 — Rondelles p_lates; grade A — Mai 1987

NE E 27-701 — Boulons & serrage contrdlé destinés a 'exécution
de constructions métalliques — Spécifications techniques -
Conditions de commande, de contréle et de livraison — Octobre
1984

NF E 27-702 — Boulons 4 serrage contrdlé destinés a I'exécution
de construcdons métalliques ~ Essai d’aptitude a I’emploi —
Octobre’ 1984

NF E 27-711 —Boulons a serrage controle destinés 3 'exécution
de constructions métalliques ~ Boulons & téte hexagonale —
Dimensions et tolérances — Qétobre 1982

© GROUPE MONITEUR, 1997
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u Produits d’apport de soudage

NF A 81-300 — Produits d’apport — Electrodes pour soudage
manuel électrique 4 ’arc — Terminologie ~ Juin 1980

NF A 81-301 — Electrodes métalliques enrobées pour soudage
manuel électrique a ’arc des aciers et alliages — Caractéristiques
dimensionnelles — Essais géoméiriques et physiques — Condi-
tionnement et marquage — Juin 1979

NF A 81-302 — Electrodes métalliques enrobées pour soudage
manuel électrique 4 arc — Electrodes pour soudage des aciers
non alliés ou contenant de faibles quantités d’éléments d’addi-
tion — Essais mécaniques, géométriques et physiques — Décem-
bre 1988 :

NF EN 499 — Produits consommables pour le soudage — Elec-
trodes enrobées pour soudage manuel a I'arc des aciers non
alliés et des aciers 4 grain fin — Classification — Janvier 1995
(A 81-309) -
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Annexes

Annexe 4 - Coefficients de flamhement

Régles CM66
coefficient de flambement k en fonction de I’élancement
pour l‘acier 5235 (f, = 235 MPa)
Elancement A 1] ot 2 3 4 5 6 7 8 9

0 1,000 1.000 1,000 1.000 1.001 1,001 1,001 1,002 1,002 1,003
10 1,003 1,004 1,005 1.006 1,007 1,008 1,009 1,010 1,011 ) 1,013
20 1,014 1,016 1.017 1,019 1,021 1,023 1,025 1,027 1,029 1,032
30 1,034 1,037 1,039 1,042 1,045 1,048 1,051 1,055 1,058 1 ._E)_é?
40 1.066 1,070 1,074 1,078 1,083 1,087 1,002 1,097 1,103 1,108
50 1114 1,120 1,126 1,133 1,140 1,147 1,154 1,162 ],|70 1,178
60 1,187 1,196 1,205 1,214 1,224 1,235 1,246 1,257 1,268 1,280
70 1,292 1,305 1,318 1,332 1,346 1,360 1,375 1,390 1,406 1,422
80 1,439 1,456 1.474 1,492 1,510 1,529 1.549 1.569 1,589 1.610
%0 1,631 1,652 1,674 1,697 1,720 1,743 1.767 L7 1.816 1.841
100 1,867 1,892 1,919 1,045 1,873 2.000 2.028 2,056 2,085 2114
110 2,143 2173 2,203 2,234 2.265 2,296 2,328 2,360 |- 2,392 2,425
120 2,458 2.492 2,526 2,560 12,594 2.629 2,665 2,700 2736 2,772
130 2,809 2.846 2.883 2.921 l2‘959 2,997 3,035 3,074 3.t14 3,153
140 3.193 3.233 3.274 3.315 3.356 3,397 3,439 3,481 3,524 3,567
150 3.610 3,653 3,697 3,741 3,785 3,830 3.875 3,920 3,966 4012
160 4,058 4,105 4,152 4,199 4,246 4,204 4,342 4,391 4,439 4,488
i70 4,538 4,587 4,637 4,688 4,738 4,789 4,840 4,892 4,943 4,996
180 5,048 5,101 5,154 5,207 5,261 5315 5,369 5,423 5.478 5.533
190 5,589 5,644 5,700 5757 5813 5,870 5,928 5.985 6,043 6,101
200 6,160 6,218 6,277 6,337 6,396 6,456 6,517 6,577 6,038 6,699
210 6,761 6,822 6,884 6,947 7,009 7072 | 7136 7.199 7.263 7,327
220 7,392 7,456 7.521 - 7,587 7.652 7718 7,785 7.851 7918 7,985
230 8,052 8,120 8,188 ' 8,257 8.325 8.394 8,463 8,533 8,603 8,673
240 8,743 8,814 8,885 8.956 9,028 9,100 9172 9,244 9,317 9,390
250 Q,464 9,537 9.611 9.685 9,760 9.835 29910 . 9985 10,061 10,137
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fFORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION METALLIQUE

Régles CM66
coefficient de flambement k en fonction de [“élancement
pour l"acier $275 (f, = 275 MPa)
Elancement A 1] 1 2 3 4 5 6 7 8 9
[} 1,000 1.000 1,000 1.000 1,001 1,001 1,001 1,002 1.003 1,003
10 1,004 1,005 1,006 1,007 1,008 1,009 1,011 1.012° 1.013 1.015
20 1017 1,019 1,021 1.023 1,025 1,027 1.029 1,032 1,035 1,038
30 1,040 1,044 1,047 1,050 1,054 1,058 1,062 1,066 1.070 1,075
40 1,079 1,084 1,089 1.095 1101 1.106 1,113 1,119 1.126 1,133
50 1,140 1,148 1,156 1,164 1,173 1,182 1,192 1,202 1,212 1,223
60 1,234 1,245 1,257 1,270 1,283 1,206 1,310 1,325 1,340 1,355
70 1,371 1,387 1,404 1,422 1,440 1,459 1,478 1,497 1,517 1,538
80 1,559 1,581 1,603 1,626 1,649 1,673 1,698 1,723 1,748 1,774
90 1,800 1,827 1,854 1,882 1.910 1,939 1.968 1,998 2.028 2.059
100 2,090 2,122 2,154 2,186 2,219 2,252 2,286 2,320 2.355 2.390
11 2,425 2,461 2,497 2,534 2,571 2,608 2,646 2,685 2,723 2,762
120 2,802 2,842 2,882 2,923 2,964 3.005 3,047 3.089 3.132 3,175
130 3,218 3,262 3,306 | 3,351 3,396 3,441 3,486 3,532 3,579 3.626
. 140 3,673 3,720 3,768 3.816 3,865 . 3.914 3.963 4,013 4,063 4113
150 4,164 4215 4,267 4319 | 4,371 4,423 4,476 4,530 4,583 | 4637
160 4,692 4,746 4,802 4,857 4,913 4,969 5,026 5.082 5,140 5,197
170 5,255 5314 5,372 5.431 5.491 5,550 5,610 5,671 5,732 5.793
180 5,854 5916 5,978 6,041 6,104 6,167 6,231 6,205 6,359 6,424
190 6,489 65,554 6,620 6,686 6,752 0.819 6,886 6,953 7,021 7.089
200 ) 7,158 7,227 7.296 7.366 7,436 7.506 7,576 7,647 7,719 7,790
210 7,862 7.935 8,008 8,08t 8,154 8,228 8,302 8,376 8,451 8,526
220 8,602 8,678 8.754 8.830 { 8907 B.985 9,062 9.140 Q.218 9,297
230 9,376 9,455 9,535 9,615 9,695 9,776 9,857 0,930 10,020 10,102
240 10,185 10,268 10,351 10,434 10,518 10,602 104(5‘87L 10,772 10.857 10,943
250 11,028 11,115 | 11,200 11,288 11,376 11,463 11,551 11,640 11,728 11,817
114 © GROUPE MONITEUR, 1997
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Régles CM66
coefficient de flambement k en fonction de I"élancement
pour l‘acier 5355 (f = 355 MPa)
Elancement 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
[+] 1,000 . 1,000 1,000 1,000 1,001 1,001 1,002 1,003 1,003 1,004
10 1,005 1.006 1,008 1,000 1,010 1,012 1,014 1,016 1,018 1,020
20 1,022 1,024 1,027 1,030 1,033 1.036 1.039 1,043 1,046 1,050
30 1,054 1,058 1,063 1,068 1,073 1,078 1,084 1,090 1,096 1,102
40 1,109 1,116 1,124 1,132 1,140 1.149 1,158 1,168 1,178 1,189
50 1,200 1,241 1,224 1,236 1,250 1,263 1,278 1,293 1,309 1.325
60 1,342 1,360 1,378 1,397 1,417 1,437 1,458 1,480 1,502 1,526
70 1,549 1,574 1,599 1,625 1,651 1,678 1.706 1,735 1,764 1,794
80 1,824 1,855 1,887 1.919 1,952 1,985 2,020 2,054 2,090 2.125
90 2,162 2,199 2.236 2275 2,313 2,352 2,392 2,433 2,473 2,515
100 2,557 2,599 2,642 2,686 2,730 2,774 2819 2,865 2911 2.957
110 3.004 3,052 3,100 3,149 3,198 3,247 3,207 3,348 3,399 3,450
120 3,502 3.555 3,607 3,661 3,715 3.769 3,824 3,879 3,935 3,991
130 4,048 4,105 4,163 4,221 4,279 4,339 4,398 4,458 . 4,519 4,579
>l40 4,641 4,703 4,765 4,828 4,891 4,955 5,019 5,083 5,149 5,214
150 5,280 5,347 5413 5,481 . 5.549 5617 5,686 5,755 5,824 5.895
160 5965 6,036 6,108 6,180 65,252 6,325 6,398 6,472 6,546 6,621
170 6,696 6,771 6,847 6,924 7.001 7.078 7,156 7,234 7,313 7,392
180 7472 7,552 7,632 7713 7,795 7.876 7,959 8,042 8,125 8,208
190 8,293 8,377 8,462 8.548 8,634 8.720 8,807 8,894 8,082 9,070
200 9,159 6,248 9,337 Q,427 9,517 9,608 9.700 Q.71 3,884 9,976
210 10,069 10,163 10,257 10,351 10,446 10,542 10,637 10,734 10,830 10,927
220 11,025 1,123 11,222 ].|,320 11.420 11,520 11,620 11,721 11,822 11,923
230 12,025 12,128 12,2317 ] 12334 12,438 12,542 12,647 12,752 12,858 12,964
240 13,071 13,178 13,285 13,393 13,501 13,610 13719 13,829 13,939 14,050
250 14,161 14,272 14,384 14,496 14,609 14,722 14,836 14,950 15,065 15,180
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FORMULAIRE DE LA CONSIRUCIION METAILIQUE

Régles CM66 _
coefficient de flambement k en fonction de I'élancement réduit

E“"Zde".“’"' 0 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09

réduit
0 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,001 1,001 1,001 1,002 1,002
0,1 1.003 1,004 1,004 1.005 1,006 1,007 1,008 1000 | 1010 1,011
0,2 1012 1.014 1,015 1017 1.018 1,020 1,022 1,024 1,025 1.027
03 1,030 1,032 1,034 1,037 1,039 1,042 1,044 1,047 1,050 1,053
0,4 1.057 1,060 1,063 1,067 1,071 1,075 1.079 1,083 1.088 1,092
0,5 1,097 1,102 1,107 1,13 1118 1,124 1,130 1,136 1,143 1,150
0,6 1,157 1.164 1172 179 1,188 1,196 1,205 1,214 1,223 1,233
07 1,243 1,253 1,264 1,275 1,286 1,298 1,310 1,322 1,335 1,349
0,8 1,362 1,376 1,391 1,405 1,421 1,436 1,452 1,469 1,485 1,503
0,9 1,520 1,538 1,557 1,575 1,595 1614 1,634 1,654 1.675 1,696
1 1,718 1740 1,762 1,785 1,808 1,831 1,855 1,879 1,904 1,928
11 1,954 1,979 2,005 2.031 2,058 2,085 2,112 2,140 2,168 2,196
1,2 2,225 2,254 2,283 2,313 2,342 2,373 2,403 2,434 2.465 2,497
1,3 2,529 2.561 2593 {1 2,626 2,659 2,692 2,726 2,760 2,704 2,829
1,4 2,864 2,899 2.934 2,970 3.006 3,042 3.079 3116 3,153 3,190
5 3,228 3,266 3,304 3,343 3,382 3,421 3,460 3,500 3,540 3,580
1.6 3,621 3,662 3,703 3,744 3,786 3,828 3,870 3913 3,956 3,999
17 4,042 4,086 4130 | 4,174 4,218 4,263 4,308 | 4,353 4,399 4,444
1.8 4,490 4,537 4,583 4,630 4,677 4725 | 4773 4,821 4,869 | 4917
19 4,966 5,015 5,064 5114 5164 5214 5,264 5315 5,366 | 5417
2 5,469 5,520 5,572 5,625 5,677 5,730 5,783 5,836 589 | 5944
2,1 5.998 6,052 6,107 6,162 6.217 6,272 6,328 6,384 6,440 | 6,497
2,2 6,553 6,610 6,668 6,725 6,783 6,841 6,900 6.958 7,017 | 7076
23 7.136 7.195 7.255 7.315 7.376 7437 7,498 7.559 7,620 | 7.682
24 7,744 7.807 7,869 7,932 7.995 8,058 8,122 8,186 8,250 | 8314
2,5 8.379 8,444 8,509 8,575 8,640 8,706 8,773 | 8.839 8,906 | 8973
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Eurocode 3 .
coefficient de flambement y en fonction de I"élancement réduit
courbe a, a = 0,21
Eloncement 0 0,01 0,02 003 | o004 | ops 0,06 007 0,08 009
0,2 1,000 0,998 0,996 0993 0.991 0,989 0,987 0.984 0,982 0,980
0,3 0,977 Q,975 0,973 0,670 0,968 0,966 0,963 0,961 0,958 0,955
04 0,953 0,950 0,947 0,945 0,942 0,939 0,936 0.933 0.930 0,927
0,5 0,924 0,921 0918 0,915 0911 0,908 0,905 0,901 0,897 0,894
0,6 0,890 0,886 0,882 0,878 0,874 0,870 0,866 0.861 0,857 0.852°
07 0,848 0,843 0,838 0,833 0,828 0,823 0818 0,812 0,807 0,801
0,38 0,796 0,790 0,784 0,778 0,772 0,766 0,760 0,753 0,747 0,740
0,9 0.734 0.727 0,721 0714 0,707 0,700 0,693 0,686 0,680 0,673
1 0,666 0,659 0,652 0,645 | 0,638 0,631 0,624 0617 0.610 0,603
11 0.596 0,589 0,582 0,576 0,569 0,562 0,556 0,549 0.543 0,536
1,2 0,530 0,524 0,518 Q,511 0,505 0,499 0,493 0,487 0,482 0.476
13 0,470 0,465 0,459 0,454 0,448 0,443 0,438 0,433 0,428 0,423
14 0,418 0,413 0,408 0,404 0,399 0,394 0,390 0,385 . 0,381 Q.377
1,5 0,372 0,368 0,364 0,360 '9,356 0.352 0,348 0,344 0,341 0,337
L6 0,333 0,330 0,326 0,323 0,319 0,316 ©0,312 0,309 Q0,306 0,303
1,7 0,209 0,296 0,293 0,290 0,287 0.284 l04 281 0,279 0,276 0273
1.8 0,270 0,268 0,265 0,262 0,260 0,257 0,255 0,252 0,250 0,247
192 0,245 0,243 0,240 0,238 0,236 0,234 0,231 0,229 0,227 .| 0,225
2 0,223 0,221 0,219 0,217 0,215 0213 0,211 0,200 0,207 0,205
21 0,204 0,202 0,200 0,198 0,197 0,195 0,193 0,192 0,190 0,188
2,2 0,187 0,185 0,184 0,182 0,180 0,179 0,178 0,176 0,175 0,173
. 23 0,172 0,170 0,169 | 0,168 0,166 0,165 ’ 0,164 0,162 0,161 0,160
! 24 0,159 0,157 0.156 " 0,155 0,154 0,152 0,151 0,150 0,149 0,148
# 25 0,147 0,146 0,145 0,143 0,142 Q,i41 0.140 0,139 0.138 0,137
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Eurocode 3
coefficient de flambement y en fonction de I'élancement réduit
courbe b, a = 0,34

“‘""é‘j"".l‘f“' 0 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0.09
02 1000 | 0996 | 0903 | 0980 | o9se | oes2 | 0970 | oors | o971 | oses
03 0ooa | 0060 | 0957 | 0953 | oos0 | 0045 | 0942 | 0938 | 0934 | 0930
0.4 002 | 0922 | 0918 | 0914 | oo | oovs | 002 | 0897 | 0893 | o880
05 ossa | osso | os7rs | o871 | oss | oser | 0857 | 0852 | 0847 | 0842
06 0837 | 0832 | 0827 | 0822 | 086 | o8 | o8 | osco | 0795 | 0789
07 | ovea | o778 | 0772 | o7e6 | 0761 | 0755 | 0749 | 0743 | 0737 | 0731
0.8 o724 | 0718 | o712 | o706 | 0699 | 00693 | 0687 | 0680 { 0674 | 0608
0.9 0661 | 0655 | 0018 | o06az | 0635 | 00629 | 0623 | 06l | 0610 | 0603
1 0507 | 0591 | 0584 | 0578 | 0572 | o0ses | 0550 | 0553 | 0547 | 054l
i 0535 | 0520 | 0523 | o518 | 0512 | 0506 | 0500 | 0495 } 0480 { 0484
12 0478 | 0473 | 0467 | o462 | 0457 | 0452 | 0447 | 0442 | 0437 | 0432
13 0427 | 0422 | 0417 | 0413 | ca0s | ca0a | 0399 | 0305 | 0390 } 0386
4 0382 | o0a7s | 0373 | 039 | 03es | o361 | 0357 | 0354 | 0350 | 0346
15 o342 | 0330 | 0335 | 0331 | 0328 | 0324 | 032 | 0318 | 0314 | 030
16 0308 | 0305 | 0302 | 0200 | 0205 | 0292 | 0280 | 0287 | 0284 | 028
17 0278 | 0275 | 0273 | 0270 | o267 | 0265 | 0202 | 0259 | 0257 | 0255
18 0252 | 0250 | 0247 | 0225 | 0243 | 0240 | 0238 | 023 | 07234 | 0231
19 020 | 0227 | 0225 | 0223 | o221 | 0219 | o7 | o215 | o213 | 021
2 0200 | 0208 | 0206 | 0204 | 0202 | 0200 | 0199 | 0397 | 0,195 § 0194
2,1 o192 | o190 | o1 | oas7 | 0186 | o18a | 0182 | oigr | 0179 | 0178
22 076 | 0175 | ciza | oiz2 | 0171 § o0aee | 0168 | 0167 | 0,165 | Oled
23 0163 | o162 | oneo | oase | o1ss | o157 | 0ass | 01sa | 0153 | 0152
24 “0151 | 0140 | otas | 0147 | 0146 | 0uas | 0144 | 0143 | 00142 | 01
25 o140 | 0139 | o13s | 0137 | 0136 | 0i3s | 01347 | 033 | 0432 | 0131
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coefficient de flambement x en fonction de I’élancement réduit

Eurocode 3

courbe ¢, a = 0,49

Elancement

riduit [} 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09
0,2 1.000 | 0995 0,990 0,985 0,980 0,975 0,969 0,964 0,959 0,954
03 0,949 0.944 0,939 0,934 0.929 0.923 0.918 0913 0,908 0903
oA 0,897 0,892 0,887 0,881 0,876 0,871 0,865 0,860 0,854 0,849
05 0.843 0.837 0,832 0,826 0,820 0815 | 0.809 0.803 0,797 0791
0.6 0,785 0,779 0,773 0,767 0,761 0,755 0,749 0,743 0,737 0,731
07 0725 0,718 0,712 0,706 0,700 0,694 0.687 0,681 0,675 0,668
08 0,662 0,656 0,650 0,643 0,637 0,631 0,625 c.618 0,612 0,606
09 0,600 0,594 0,588 0,582 0,575 0,569 0,563 0,558 0,552 0,546
1 0,540 0,534 0,528 0,523 0517 0,511 0,506 0,500 0,495 0,490
1,1 0,484 0,479 0,474 0,469 0,463 0,458 0.453 0,448 0,443 0,439
12 0,434 0,429 0,424 0,420 0415 0411 0,406 0,402 0,397 0,393
13 0,389 0,385 0,380 0,376 0,372 0,368 {- 0,364 0,361, 0.357 0,353
14 0,349 0,346 0,342 0,338 0,335 0,331 0,328 0,324 |- 0,321 0318
15 0,315 03N 0,308 0,305 |- 0,302 0,299 0,296 0,293 0.290 0,287
1,6 0,284 0.281 0,279 0,276 0,273 0,271 | 0,268 0,265 0,263 0,260
w7 0,258 0,255 0,253 0,250 0,248 0,246 - 0,243 0,241 0,239 0,237
18 0,235 0.232 0,230 0,228 0.226 0,224 0,222 0,220 0,218 0,216
19 0,214 0,212 0,210 0,209 0,207 0,205 0,203 0,201 0,200 0,198
2 0,196 0.195 0,193 0,191 0.190 0188 | 0,186 0,185 0,183 0,182
21 0,180 0,179 0177 0,176 0,174 0173 | 0,172 0,170 0,169 0,168
2,2 " 0,166 0,165 0,164 0,162 0,161 0,160 0159 0,157 0,156 0,155
23 0,154 0,153 0,151 | 0,150 0,149 0,148 ' 0,147 0,146 0,145 0,144
24 0,143 0,141 0,140 |- 0,139 0,138 0137 | 0136 0,135 0,134 G133
25 0,132 0,132 0,121 0,130 0,120 0,128 0,127 0,126 0,125 0,124
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Eurocode 3
coefficient de flambement y en fonction de l'élancement réduit
courbe d, o = 0,76

E'“:‘,:jgf“' 0 0,01 0.02 0,03 0,04 0.05 0,06 0,07 0,08 0,09
02 1000 | 0992 0.084 0977 | 0069 0.961 0.954 0946 | 0938 | 0931
03 0923 0916 0.909 0.901 0.894 0887 | 0879 0872 [ 0865 | 0858
04 0850 | 0843 0.836 0820 | 0822 0.815 | 0.808 0800 | 0,793 0,786
0.5 0779 | 0772 0,765 0758 | 0751 0744 | 0738 0731 0,724 0717
0,6 0710 | 0703 0,696 0,690 | 0.683 0,676 | 0670 0663 | 0656 | 0650
07 0.643 0.637 0,630 0,624 | 0617 0,611 0,605 0598 | 0592 | 0,586
08 0580 | 0574 0.568 0.562 | 0.556 0.550 | 0,544 0538 | 0532 | 052
09 0.521 0.515 0,510 0,504 | 0499 0493 | 0,488 0483 | 0477 | 0472
1 0467 | 0.462 0.457 0.452 | 0447 0,442 | 0438 0433 | 0428 | 0423
11 04190 | 0414 0410 | 0,406 | 0,401 0,397 | 0,393 0,388 | 0384 | 0380
1,2 0376 | 0372 0.368 0.364 0.361 0,357 | 0.353 0349 | 0,346 | 0342
13 0339 | 0335 0,332 0,328 0325 0,321 0.318 0315 | 0312 | 0300
14 0306 | 0.302 0299 |-0.29 | 0293 0,291 0.288 0285 | 0282 | 0279
i5 0277 | 0274 0,271 0,260 | 0266 0.263 | 0,261 0258 | 07256 | 0254
16 0,251 0.249 | 07247 0244 | 0242 0240 | 0237 0235 | 0233 | 0231
7 0229 | 0227 0,225 0,223 | 0221 0219 | 0217 0215 | 0213 | oan
18 0,209 | 0,207 0,206 0,204 | 0202 0200 | 0199 0197 | 0195 | 0194
19 0,192 0,190 | 0,189 0,187 | o186 0,184 | 0183 0,181 0,180 | 0178
2 0177 | 0175 0,174 0172 | 017 0170 | 0168 0167 | 0,166 | 01064
21 0,163 0.162 0160 | 0159 | 0158 0.157. | 0156 0,154 0,153 | 0152
22 0151 1 0150 | 0149 | 0,147 | 0146 0.145 | 0,144 0,143 0,142 | 0141
23 0140 | 0139 | 0138 0.137 | 0136 0,135 | 0,134 0133 | 0132 { 0131
24 0130 | 0120 | 0,128 0127 | 0127 0,126 | 0,125 0,124 0,123 | 0122
2,5 0.121 0.121 0,120 0,119 | 0118 o117 | one - o116 | 0115 | a4
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Eurocode 3

coefficient de flambement y en fonction de Félancement réduit
courbe a,, o = 0,13

Elancement

reduit o 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09
0,2 1.000 0,990 0.007 0,996 0,995 0,993 0,992 0.990 0.989 0,987
03 0.986 0.984 0.983 0.081 0,980 0,978 0977 0975 0.973 0,972
0,4 0,970 0,968 0,067 0,065 0,963 0,961 0,959 0957 0,955 0,953
05 0,951} 0,949 0,947 0.945 0.943 0.940 0.938 0,935 0.933 0,930
06 0,928 0925 0,922 0,219 0916 0,913 0,910 0,907 0,003 0,900
07 0,896 0,892 0,889 0,885 0,881 0,876 0.872 0.868 0.863 0.858
08 0,853 0,848 0,843 0,838 0,832 0,827 0,821 0815 0,809 0,802
0,9 0.796 0,790 0,783 0.776 0,769 0,762 0.755 0.748 0.740 0.733
1 0,725 0718 0,710 0,702 0,695 0,687 0,679 0,672 0,664 0,656
1t 0,648 0,641 0,633 0,625 0,618 0,610 0,603 G595 0,588 0.580
1.2 0,573 0,566 0,559 0,552 0,545 0,538 0,531 0,525 0518 0,512
L3 0.505 0,499 0,493 0,487 0,481 0,475 0,469 0.463 0457 0.452
14 0,446 0,441 0,435 0,430 0.425 0,420 0415 0,410 |-0405 0,400
15 0,395 0,391 0,386 0,382 0,377 0,373 0,369 0,364 0.360 0.356
16 0.352 0.348 0.344 0.340 0.337 0,333 10,329 0,325 0,322 0318
17 0,315 0.312 0,308 0,305 0,302 0,200 -0,295 0,292 0,289 0,286
18 0,283 0,280 0277 0.275 0,272 0,269 0,266 0,264 0,261 0,259
19 - 0,256 0,253 0,251 0,248 0,246 0,244 0,241 0,239 0,237 0235
2 0.232 0,230 0228 0,220 0,224 0,222 0,220 0218 0,216 0214
21 0,212 0,210 0,208 0,206 0,204 0,202 0,201 0,199 0,197 0,105
22 0,194 0,192 0,190 0,189 0,187 0,186 0,1.84 0.182 0,181 0179
23 0,178 0,176 0,175 . 0173 0,172 0,173 0,169 0,168 0,167 0,165
24 0,164 0,163 0.161 0,160 0,159 0,157 0,156 Q155 0.154 0,153
25 0,151 0,150 0,149 0,148 0,147 0,146 0,145 0,144 0,143 0,141
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FORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION MITALLIOUE

—Annexe 5 — Canevas de synthése sur la stabilité des bharres

~

Suivant les Régles CM 66

Conditions sur I’élancement des parois (cas courants) Article 3,441

Flambement en compression simple

paroi comprimée avec b

- < .
un seul bord appuyé ¢~ 15-¢

e = 235 f limite d’¢lasticité
f, dePacier en N/mm.2
paroi comprimée avec p

deux bords appuyés ¢ s45-¢

Données
N,, effort normal pondéré appliqué
f, limite d’élasticité de 1’acier
A aire de la section droite
1, rayon de giration autour de l’axe d’inertie principale
maximale
i, rayon de giration autour de Paxe d’inertie principale
minimale
L., longueur de flambement dans la direction z
L..., longueur de flambement dans la direction y
Calculs
Loy .
Ay = = élancement pour le plan de flambement xz
i
¥y
L. .
A, = —2 élancement pour le plan de flambement xy
lZ
A = max(A,A,)
o E
G = 5 contrainte critique pour la direcion de flambe-
ment la plus défavorable
f £,V (£, \ coefficient
k=0,5+0,65-—L+ [ 0,5+0,65- y)—(—’) :
’ ? O, ? > O O,/ de flambement
(utilisation possible de valeurs tabulées de k en fonction de A
etdef)
_ Ngq . . .
o = N contrainte de compression simple
La stabilité est assurée si : k-o<f,
422 © GROUPE MONITEUR, 1097
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Déversement en flexion simple Article 3,611

Hypothéses

Données

Calculs

— section constante en I doublement symétrique & dme pleine

— trongons simplement maintenus au déversement a leurs extré- .
mités, sans encastrement

— chargement par moments d’extrémité ou par charges trans-
versales symétriquement distribuées

M, 54 moment fléchissant pondéré maximal sur le ron¢on

fy limite d’élasticité de I’acier

I moment d’inertie principale maximale de flexion
W,., module élastique de flexion autour de 'axe y

L moment d’inertie principale minimale de flexion

] moment d’inertie de torsion -
h hauteur du profil

L. longueur de déversement

LZ
D= Jl + _;.2 . Il . LZT
(1+v)-m® % h coefficient intermédiaire
C coefficient fonction du diagramme de moments régnant sur
la longueur L
charge uniformément répartie Cc=1,132

charge concentrée a mi-travée C=1,365

moments d’extrémité

dans le rapport ¥ C= J 3
compris N1 +y+y’—0,152- (1 —y)?
entre — 1l et 1 : :

B coefficient fonction de la nature et du niveau d’application
des charges

moments d’extrémités ou charges transversales
appliquées au niveau du centre de gravité B=1

charges transversales et orientées

© GROUPE MONITEUR,

. 4 CyY 4 C
- & = f1+][2. 2] -Z.=
vers le centre de gravité ‘ B + (TEZ D) 5 h
. 2
~ dans la direction opposée B = [1+ (ﬂi . %) + iz - %
a celle du centre de gravité R K
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FORMULAIRE DE 1A CONSTRUCTION METALTIQUE

u Cas des trongons soumis a des charges transversales

contrainte critique -E I, h’ B.C
. o - - . .
de déversement cr0 4 I 12,
contrainte de
. Ocro - (D -1 )
non-déversement Gy = 13
3

sic,>f le déversement n’est pas a craindre

coefficient de flambement correspondant 2 la contrainte criti-
que et 3 la limite d’élasticité réduite (f)_ -0o,)

f- —S
Ko = 0,5+0,65- ¢+ \KO,5+0,654f” "d) ,(fy Gd)
Gcro ccrO Gcro

. k
coefficient de déversement ky = p 2
) 1+22-

T, (ko—1)

m Cas des trongons soumis a des moments d’extrémités

contrainte criique de déversement 2. E L h
pour un rongon soumis a un Geo = —— - I_z C—
moment constant (B=1etC=1) 4 v Lir
contrainte de non-déversement et coefficient de flambement
associés

Oero - (D - 1)

Ca0 = 13

et
_ -
ko = 0,5+ 0,65 - fy—Oao , 4@,5 +0,65- 1 %) #(fy Gdo)

cr@ cr0 Gero
siG, > o, le déversement n’est pas a craindre

coefficient de déversement K ko
correspondant au diagramme a0~
de moment constant 1+

le rapport y 3
des moments C = } 5 S
dextrémités donne L+y+y -0,152-(1-v)

Gao
f,

¥

“(ko—1)

coefficient de déversement

pour un diagramme kg C-—1
de moment variant ki = 5=+57%
- sk do
linéairement
— My-Sd H H :
o; = —2X>  contrainte de flexion simple
Wel.y

La stabilité est assurée si: k-0, <A,

424
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Flambement en flexion composée Article 3,731
Données
N, effort normal pondéré appliqué
M, 54 moment fléchissant autour de I'axe principal y
M, su moment fléchissant autour de ’axe principal z
£, limite d’élasticité de l'acier
A aire de la section droite
I moment d’inertie principale maximale de flexion
Wy., module élastique de flexion autour de Paxe y
i, rayon de giration autour de I'axe d’inertie principale
maximale -
I moment d’inertie principale minimale de flexion
W,,., module élastique de flexion autour de I’axe z
i rayon de giration autour de P'axe d’inertie principale
minimale
L., longueur de flambement dans la direction z
r.; longueur de flambement dans la direction y
Calculs
A, = —H élancement pour le plan de flambement xz
. i
y
A= max(ly,kz)
A, = =2 élancement pour le plan de flambement xy
i, . :
- E . .. .
O = 3 contrainte critique pour la direction de
A flambement la plus défavorable
Nsq . L
o= — contrainte de compression simple
O, oy . . . ..
pL=— éloignement minimal de I’état criique
o
p-1 - . .1 .
Kipax = —— coefficient d’amplification de la compres-
k-1,3 sion le plus défavorable
n-E . ..
Ocry > contrainte critique pour le flambement
A autour de 'axe y

© GROUPE MONITEUR, 1997
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FORMULAIRE DE LA CONSTRUCTION METALLIQUE

_ Ocry
b=
p n-E
crz 2
A,
aY
o Byt oy
Ko = 0713
By— 1L,
az
W, +a
kfz = z 1;
w,—-1,
kd
Gr. = My~Sd
o Wcl-y
G, = Mz~Sd
® Wcl-z

éloignement de I’état critique pour le flam-
bement autour de Paxe y

contrainte critique pour le flambement
autour de Paxe z

éloignement de Pétat critique pour le flam-
bement autour de I'axe z

paramétre correspondant au diagramme
des moments autour de Paxe y

o = 0,03 pour un diagramme paraboli-
que (charge répartie)

o = — 0,18 pour un diagramme triangu-
laire (charge concentrée a mi-longueur)
o =0,25 pour un moment constant
(valeur enveloppe)

coefficient d’amplificaton de la flexion
autour de Paxe y

paramétre correspondant au diagramme
des moments autour de I'axe z

o = 0,03 pour un diagramme paraboli-
que (charge répartie)

a = — 0,18 pour un diagramme triangu-
laire (charge concentrée 4 mi-longeur)
o = 0,25 pour un moment constant
(valeur enveloppe)

coefficient d’amplification de la flexion
autour de z

coefficient de déversement qui serait appli-
cable 4 Pélément s’il n’était soumis qu’a la
flexion autour de ’axe y

contrainte de flexion autour de 'axe y

contrainte de flexion autour de ’axe z

La stabilité est assurée si :

klma)( o+ kfy - kd ) ny +kfz ° szs fy

426
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Suivant’Additif 80-auxReégles-CM 66

Conditions sur |’élancement des parois {cas courants) Article’5,12

paroi comprimée avec

un seul bord appuyé C <10-¢
(débord d’une semelle f 735
en console) € = /—f——

. ., y
paroi comprimée avec £, limite d’élasticité
deux bords appuyés c <32-g de P’acier en Nfmm’
(semelle de caisson) f

Flambement en compression simple Article’s;31
Données
N,, effort normal pondéré appliqué
£, limite d’élasticité de I'acier
A aire de la section droite
i, rayon de giration autour de 'axe d’inertie principale
maximale
i rayon de giration autour de l’axe d’inertie principale
minimale

L., longueur de flambement dans la direction z
longueur de flambement dans la direction y

Calculs
élancement et

A, = Lfry et ), = Ay »\/t; élancement réduit pour

1y T NE le plan de flambement xz

L _ 2 élancement et é&lancement

A, = %’ et ), = ;Z . J% réduit pour le plan de flam-

z _ bement xy
A= max(?Ty,Kz) si A<0,2, le flambement

n’est pas a craindre

facteur d’imperfection o

o = 0,206 pour les profils creux finis 4 chaud (courbe a)

o = 0,339 pour les profils creux finis 4 froid, les profils ¢n I
ou en caisson dont les épaisseurs de parois ne
dépassent pas 40 mm et pour les assemblages de
laminés (courbe b)

o = 0,489 pour les profils en I ou en caisson dont les épais-
seurs de parois dépassent 40 mm et pour les pro-
fils en U, en T et les corni¢res (courbe ¢)

ko = %.[1+a.(x_o,2)+i’]+ [E-[Ha-(ifo,zyiz]]

(utilisation possible de valeurs tabulées de K, en fonction de I'élancement réduit et de o)

22 coefficient

2
- de flambement

Nsa
A-f

y

<1

La stabilité est assurée si: Kk, -
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—Déversement-enflexion simple ‘Article 5,22
Hypothéses
section constante en I doublement symétrique 4 Ame pleine

tron¢ons simplement maintenus au déversement a leurs extré-
mités, sans encastrement

chargement par moments d’extrémités ou par charges transver-
sales symétriquement distribuées

toute section plastifiée entretoisée

Données
M, .54 moment fléchissant pondéré maximal su-r le trongon
fy limite d’élasticité de I'acier
L moment d’inertie principale maximale de flexion
* W,., module plastique de flexion autour de 'axe y
I, moment d’inertie principale minimale de flexion
1 rayon de giration autour de I’axe z
] moment d’inerte de torsion
h hauteur du profil
t épaisseur d’aile du profil

L,+ longueur de déversement

Le déversement n’est pas a craindre pour les troncons :
—de longueur L;1+<35-.1, ¢ quel que soit le diagramme de
moment
—soumis 4 des moments d’extrémité dans le rapport y tel
que -1 <y <0,625 et L +<(60-40- )i, -¢€

Calculs

¢, ¢, coefficients fonctions du diagramme de moments

régnant sur la longueur L, ¢

1’ 2

charge uniformément répartie ¢, = 1,13 ¢, =0,46
charge concentrée i mi-travée ¢, =136 c,=0,55
moment constant ¢, =100 ¢,=0
moments d’extrémité opposés ¢, =275 ¢, =0
diagramme triangulaire c, =188 ¢,=0
moments

dextrémité dans ¢, = L

le rapport W

2
compris entre — 1 et 1 A/O,ZS}- (1 M )+ 0:434-y
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M, = ¢

n*-E-L-(h-t)
2-Lix

coefficienttforiction de la nature et du niveau d’appli—
cation des charges

charges transversales appliquées
au niveau du centre de gravité n=0

charges transversales appliquées
au niveau d’une semelle et orientées n=-1
vers le centre de gravité

charges transversales appliquées

au niveau d’une semelle et orientées

dans la direction opposée n=1
a celle du centre de gravité

(d’une maniére générale, 7 est la distance de la charge
au centre de gravité rapportée 3 la demi-hauteur du
profil, avec un signe négatif si la charge est orientée vers
le centre de gravité) -

> J.G 2-Lir : moment
“(“‘CZ) YEL |m(hor| TN | critique

z

coefficient de déversement

n=2  pour les profils laminés

n = 1,5 pour les profils reconstitués soudés

La stabilité est assurée si :

My.Sd S kD - Wpl.y © fy

© GROUPE MONITEUR,
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- — Flambement-en-flexion —composée-—lA—- Article 5,32
Données
Ng, effort normal pondéré appliqué
M, .54 moment fléchissant maximum pondéré autour de I'axe
principal y
M, 54 moment fléchissant maximum pondéré autour de 'axe
principal z .
£, limite d’élasticité de I'acier
A aire de la section droite
L, moment d’inertie principale maximale de’flexion
Wi, module plastique de flexion autour de l'axe y
i, rayon de giration autour de 'axe d’inertie principale
. maximale i '
L moment d’inertie principale minimale de flexion
W.i.. module plastique de flexion autour de axe z
1, rayon de giration autour de 'axe d’inertie principale
minimale
L.., longueur de flambement dans la direction z
L.... longueur de flambement dans la direction y

Calculs

— L .

A, = =2 1 ’5 élancement réduit pour le plan de
i, T NE 1

ambement xz

' Lcr z 1 fy - A .

A, = = N élancement réduit pour le plan de
1 E .
2 flarmbement xy

x= max(fy,?—»_z) Ja stabilité au flambement est

considérée comme acquise si
A<0,2

facteur d'1imperfection &

o = 0,206 pour les profils creux finis 2 chaud (courbe a)

o =0,339 pour les profils creux finis & froid, les profils en

I ou en caisson dont les épaisseurs de parois ne
dépassent pas 40 mm et pour les assemblages de
laminés (courbe b)-

a = 0,489 pour les profils en I ou en caisson dont les épais-

seurs de parois dépassent 40 mm et pour les
profils en U, en T et les corniéres (courbe ¢)
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coefficient de

1 — — _ R
Komex = 5 - [1 +0"(7L—0>2)+7”2] f\/B . [1 +a-(7~—0,2)+73]] -2 flambement

(utilisation possible de valeurs tabulées de k, en fonction de
I’élancement réduit et de o)

coefficients de moments C__ et C_, fonctions du diagramme de
moments sur la longueur L.

dans tous les cas, adopter C_ = 1 place en sécurité
« structure 4 neeuds fixes
diagramme parabolique C_ =1

moments d’extrémité dans le rapport y compris entre — 1 et 1

Cn = A/;),3-(1 +\y2)+0,4-\y

N
charge concentrée i mi-longueur C,, = 1-0,2- A S;
: £,
+ structure 4 nceuds déplagables
barre fléchie en simple courbure C_ =1
barre fléchie en double courbure C_ = 0,85
Cmy - . Y .
ke = —N N coefficient reladf a la flexion autour
B W de P’axe
1 ( J y
Canz . . o s )
ky = —m—— coefficient relatif a la flexion autour
) 'NSd P
1 _(x . de P’axe z
) A-f,
ky coefficient de déversement qui serait

applicable a 'élément supposé sou-
mis 4 un moment constant de flexion
simple autour de 'axe y

La stabilité est assurée si :

Nsa ko M,sa | ke M, s
Komax o v My 2 Vasa ¢y
L A e

W, -f

y

¥

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Suivant Eurocode 3

coefficient partiel de sécurité pour les critéres de stabilité y,,, = 1,1 Clause 5.1.1(2)
Conditions sur I‘élancement des parois Tableau 5.3.1
Flambement en compression simple Claus€’5.5:1
Données

N,, effort normal pondére appliqué

£, limite d’élasdcité de 'acier

A aide de la section droite

. A, aire efficace de la section droite en Classe 4
L moment d’inerte principale maximale de flexion
I moment d’inertie principale minimale de flexion

L. ., longueur de flambement dans la direction z

L.,., longueur de flambement dans la direction y

Calculs
2 2
n-E-I n-E-1 ..
Negy = —5— Neeo = ———— efforts normaux critiques
Loy Lers pour les deux directions
principales de flambement
' —_ At 5~ _ [Af
Classes 1,2 et3: A, = 3 A, = L4
Y I\I'cr.y ’ : Ncr.z
élancements réduits pour
les deux directions prin-
cipales de flambement
— fA f, A gf,
Classe 4 : o= [y R, = [
a8 Y Ncr-y’ ‘ Ncr-z
si A <0,2 dans les deux directions,
le flambement n’est pas a craindre
432 © GROUPE MONITEUR, 1997
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Facteurs d’imperfection o en fonction du profil et de la direc-

tion de flambement

Cas usuels

Tableau 5.5.3

Type de section o
Sens de flambement

1 lominés courants [Epaisseur Grande inerie l, 0,21
d'aile inférievre & 40 mm) Petite inettie 1, 0,34
:2;2?;;:: (j%'i;:r}:férieure [¢] Grande inedie IV 0.34
100 mm) Petite inettie |, 0,49
L omings s | e e

pa Pelile inetie | 0,49
40 mm) z
Profils creux formés & chaud 0,21
Profils creux formés & Froid 0.34
Cormiéres, tés, U, plals, ronds 0.49

Coefficients de flambement

| =

oy

.

— = 1
A1+o,-[A,-02)+0" Xy = ———
2 l: y ( y 3) y:l Ay —
By + o020

1 { (— ) —2} _ 1
Sl vo, - |2, -02)+A Y = —
2 Z Z z —
l. ¢z+‘\‘¢§_)\'zz

(utilisation possible de valeurs tabulées de y en fonction de
I’élancement réduit et de o)

Xomin =-0INCL5X,)

La stabilité est assurée si :

Classes 1, 2 et 3 :

Classe 4:

NSd f S 1
min ° A
X Ymi
Nsq <1
n;in N Ae L
x “ Y

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Déversement en flexion simple

Clause 5.5.2

Hypothéses restrictives

— section constante en I doublement symétrique a 4me pleine

— tron¢ons simplement maintenus au déversement a leurs extré-
mités, sans encastrement

— chargement par moments d’extrémité ou par charges trans-
versales symétriquement distribuées

— toute section plastifiée entretoisée

Données
M, 54 moment fléchissant pondéré maximal sur le trongon
£, limite d’élasticité de I'acier _
I moment d’inertie principale maximale de flexion
. W, ., module plastique de flexion autour de l'axe y
W.., module élastique de flexion autour de Paxe y
Wi, module élastique de flexion autour de I'axe y en Classe 4
I moment d’inertie principale minimale de flexion
1, rayon de giration autour de I'axe z
J moment d’inerde de torsion
I, inertie de gauchissement N
h-t
h hauteur du profil Iy =1, (—4—f)—
T, épaisseur d’aile du profil
L, longueur de déversement
Le déversement n’est pas a craindre pour les trongons :
—de longueur L <35 -1, & quel que soit le diagramme de
moment
— soumis 4 des moments d’extrémité dans la rapport y tel que
1<y<0,625 et Lir<(60-40-¥)-i,-¢€
Calculs
C,, C, coefficients fonctions du diagramme de moments
régnant sur la longueur L, ¢
charge uniformément C,=1132
répartie a
charge concentrée C,=1,365
4 mi-travée
moment constant C, =100 C,=0
moments d’extrémité C, =2752 C,=
opposés “Tableau LA
434 © GROUPE MONITEUR, 1997
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diagramme triangulaire -
moment variant
linéairement C, = 1,88 — 1,40 - y + 0,52 - y* < 2,70

(y rapport Clause F.1.2(6)
des moments d’extrémité)

z, distance de la charge au centre de gravité, comptée
positivernent si la charge est orientée vers le centre de
gravité

2 2
n-E-IL I. Lit-G-
M, =Cy-——5—- —+—I;L—J+(Cz-zg)z—cz-zg
L2, L m- E-I,
moment critique Clause F.1.3(1)

T f\W S
Classes 1 et 2: ALT = _FI)\I/[); y _

"

_ 1 )
Classe 3 : ALt = /—%A—y——y élancement réduit
er de déversement
_ ’We L.
Classe 4 : ALT = —%

Coefficient de déversement

o = 0,21
o, - = 0,49

pour les profils laminés (courbe a)

pour les profils reconstitués soudés (courbe c¢)
1 : N = 2
¢LT = § 1+ OpT- }LLT —_ 0,2 + 7\.]_1‘

1

At = — fF/————
Ot + A ¢iT - 7\«LT2

La stabilité est assurée si :

f,

Classes 1 et 2 : My.SdSXLT'Wpl.y"L
™M1

N ¥

Classe 3 : M, saS%r Wey =+
R T™mi

§ f,
Classe 4 : M, saS<xXet Weeroy o
: B Tmi

© GROUPE MONITEUR, 1997
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Flambement en flexion composée Clause 5.5.4
Données
N, effort normal pondéré appliqué
M, s, moment fléchissant maximum pondéré autour de ’axe
principal y
M, 54 moment fléchissant maximum pondere autour de I’axe
principal z
fy limite d’élasticité de 'acier
A aire de la section droite
A aire efficace de la section droite en Classe 4, sous com-
pression simple
Iy moment d’inertie principale maximale de flexion
W, module plastique de flexion autour de I'axe y
. W.., module élastique de flexion autour de Paxe y
Wi, module élastique efficace de flexion autour de I'axe y
en Classe 4, sous flexion simple
iy rayon de giration autour de Paxe d’inertie principale
maximale
I moment d’inertie principale minimale de flexion
W,i.. module plastique de flexion autour de I'axe z
W.., module élastique de flexion autour de I'axe 2
W .., module élastique efficace de flexion autour de I'axe z
en Classe 4, sous flexion simple
i rayon de giration autour de 'axe d’inertie principale
minimale
L., longueur de flambement dans la direction z
L.., longueur de flambement dans la direction y
Calculs
n-E-1,
Ncr-y = -3 2 ..
L.y efforts normaux critiques pour les deux
2 B-1 directions principales de flambement
Ncr-z = —2"_—Z
LCl"Z
A -f, A-f
Classes 1, 2 et 3 : ¥ L4
Ncr y Ncr 3
A £
Classes 4 : ’ e fy °“ LU
si A <0,2dans les deux dn‘ect_mns,
le flambement n’est pas A craindre
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Coefficients de flambement

facteurs d’imperfection o et o, suivant le type de profil et la *

direction de flambement

by

!

Xmin = THIRGLX,)

;-[1 +a,.-(fy—o,2)+7?] Ay =
1 . T2 —
. = 2{1+az-(xz—o,z)+xz] X =

1
¢'y+‘V¢’§_7‘_'_y2
1

P

(utlisation possible de valeurs tabulées de ¥ en fonction de

P’élancement réduit et de o)

si _ Nso <0,1 ou Nsq

min A- —— in - Aegr- - -
x YMl Xmm eff YMI

<0,1s

le flambement sans déversement n’est pas a craindre
(premier critére de stabilité)

u Premier critére de stabilité

Coefficients de moments ky etk,

facteurs de moment uniforme équivalent [3My et By,

moments d’extrémité

dans le rapport ¥ Bu = 1,8-0,7 -y By
compris entre — 1 et 1

charge uniformément Bu=13

répartie (BMQ)
charge concentrée By = 1.4

a mi-longueur M

combinaison y,Q B = Bumy+ Z—l\% “(Bmo—Bmy)

facteurs p1 et |,

en Classes 1 et 2

_ A Wpl.y'—wd.y
p’y - Z'y (2 BMy—4)+ Wcl-y
- W ~2_W:-z
Mo = A (20 B —4) + =BG
en Classes 3et4
By = Ay (2 Buy—4)
B, = A, (2 Bra—4)

sans excéder 0,9

sans excéder 0,9

sans excéder 0,9

sans excéder 0,9
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- -N .
kyzl—&T.S% kl=1—E-Z—PI:I_i;.— en Classes 1, 2 et 3
Xy y Xa- ¥ sans excéder 1,5
‘N .
k,.:l—i—SL k,,:l——ui—N—s—d— en Classe 4
Ay~ Aerr £y X B £y

sans excéder 1,5

La stabilité au flambement sans déversement est assurée
si:

en Classes 1 et 2:

Nsq ; + ky'My»;d + kl'Mz-Zd <1
min'A'—_L \)(/1~v'—L Wtz -
x Tmu Y Y " Ym
. en Classe 3 :
NSd f + ky‘My-tS_d + kz'hAz-tS_d —<_1
min'A'_L w:- - L We-z'—y
X Tmi " Y " Y

en Classe 4 :

Ny k, - (M, .54+ Nsgq-€n.y) k,- (M, 54+ Nga- €n.2)
+ +

<1
£, f, f,
min'Ac — Wc - - We ~z'-L
X Y Y Y 2 Y

avec ey et ey, décalages dans les directions respectives z et y
du centre de gravité de la section efficace sous compression
seule par rapport au centre de gravité de la section complete.

m Second critére de stabilité

Coefficient de moment k; .

Bur facteur de moment uniforme équivalent sur la
longueur de déversement

Pt = 0,15- A, - Buir—0,15 sans excéder 0,9
. Ut - Nsa .
kyr=1-"FFF17—71 sans excéder 1
LT v, AT,
it coefficient de déversement qui serait applicable 4
I’élément §°il n’était soumis qu’a la flexion autour

de Paxe y
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La stabilité au flambement avec déversement
est assurée si :

en Classes 1 et 2:
NSd + kLT ) My-Sd + kz ) MZ'Sd.

<1
Xz'A‘,?ii—] XLT'WpI-y"Y% Wpl-z'%
en Classe 3 :
Nsaf + kLT'My-Sdf +kz'Mz-Edsl
XZ-A"Y—;L: XLT'W:I-y',myl Wcl-z'y‘—;l
en Classe 4 :

Nsq +kLT' (M, .54+ Nsgq-€n.y) +kz -(M,.sa+ Nsq-€n.2) <1

f f.
Ay W, W, —— -
X £ Yo pésy ff-y Yo £t Yo -

avec ey et ey, décalages dans les directions respectives z et ¥
du centre de gravité de la section efficace sous compression
seule par rapport au centre de gravité de la section compléte.
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Annexe 6 — Tableaux de synthése sur les rési
de calcul des boulons

stainces

Norme NF P 22 430 : Résistances de calcul des boulons
(diamétres et épaisseurs en mm, sections en mm’, efforts en daN)

classes 4-6 4-8 5-6 5-8 6-6 6-8 8-8 10-9
f .+ (MPa} 240 320 300 400 360 480 640 Q00
0,4 (MPa) 240 280 300 340 360 410 550 670

diamétres 12 t4 16 18 20 22 24 27 30
N sections A, 84,3 115 157 192 245 303 353 459 561
Résistances au cisaillement par plan de cisaillement
F. ra = AO.a/ 1,54
dasses 12 14 16 18 20 22 24 27 30
4-6 1314 1 792 2447 2992 3818 4722 5501 7153 8743
4-8 1533 209 2855 3 491 4455 5500 6418 8345 10200
5-6 1642 2 240 3058 3740 4773 5903 6877 8942 10929
5-8 1861 2539 3466 4239 5409 6690 7794 10134 12386
6-6 1971 2688 3670 4488 5727 7083 8 252 10730 13114
6-8 2244 3062 4180 1 5112 6523 8067 Q398 12220 14936
8-8 3011 4107 50607 6857 8750 10821 12 607 16 393 20036
10-9 3668 5003 6831 8 353 10659 13182 15 358 19969 24 407
Résistances en traction
Fi.ra = AG,a/1,25
dasses 12 14 16 18 20 22 24 27 30
4-6 1619 2208 3014 3 686 4704 5818 6778 8813 10771
4-8 1888 2576 3517 4301 5488 6787 7 907 10 282 12 566
5-6 2023 2760 3768 4608 5880 7272 8 472 11016 13464
5-8 2293 3128 4270 5222 6664 8242 Q 602 12 485 15259
6-6 2428 3312 4522 5530 7056 8726 10 166 13219 16157
6-8 2765 3772 5150 6298 8036 9938 11 578 15055 18 401
8-8 3709 5060 6908 8448 10780 13332 15-532 20196 24 684
10-9 4518 oled | 8415 10291 13132 16241 18 921 24 602 30070
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Fy.pa = 3f,dt

Epaisseurs limites en acier 5235 pour la pression diaméfrale

dasses 12 14 16 18 20 22 2 27 30
4-6 2 2 2 2 3 3 3 4 4
4-8 2 2 3 3 3 4 4 4 5
5-6 2 2 3 3 3 4 4 s 5
5-8 2 3 3 3 4 4 5 5 6
6-6 2 3 3 4 4 5 5 6 6
6-8 3 3 4 4 5 5 6 6 7
8-8 4 4 5 5 6 7 7 9 °
10-9 4 5 6 7 8 8 9 10 12
Norme NF P 22-460 : Résistances au glissement
(diamétres en mm, efforts en daN)
Résistances par plan de glissement pour i = 0,3
[Fora = LIOROBAL,) |
Classes 12 1 16 18 2 2 24 27 30
HRE-8 précontrainie 4316 | 5888 | 8038 | 9830 | 12544 | 15514 | 18074 | 23501 | 28 723
Fopg 1424 § 1943 | 2653 | 3244 4140 | 5119 | 5964 | 7755 9479
HR10-9  précontraine 6070 | 8280 | 11304 | 13824 | 17640 | 21816 | 25.416 | 33048 | 40392
Free 2003 | 2732 | 3730 | 4502 | 5821 | 7199 | 8387 | 10906 | 13329
© GROUPE MONITEUR, 1997 aa1’
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Norme XP 22-311 : Résistances de calcul des boulons
(diamétres et épaisseurs en mm, section en mm’, efforts en daN)

classes 4-6 4-8 5-6 5-8 6-6 6-8 8-8 10-9

f,, (MPa) 400 400 500 500 600- 600 800 1 000

diamétres 12 14 16 18 20 22 24 27 30

sections A, 843 115 157 192 245 303 353 459 561

Résistances au cisaillement par plan de cisaillement
classes 4.6, 5.6, 6.6 et 8.8 :F, gy = 0,6A.1,,/1,25
classes 4.8, 5.8, 6.8 et 10.9 :F, gy = 0,5Af,,/1,25

dlasses 12 14 16 18 20 22 24 4 30
~4-6 1619 2208 3014 3 686 4704 5818 6778 8813 10771
4-8 1349 1840 2512 3072 3020 4848 5648 7 344 8976
5-6 2023 2760 3768 4 608 5880 7272 8 472 11016 13 464
5-8 1686 2300 3140 3 840 4900 6 060 7 060 Q180 11220
6-6 2428 3312 4522 5530 7056 8726 10 166 13219 16157
6-8 2023 2760 3768 4 608 5880 7272 8472 11016 13 464
8-8 3237 4 416 6029 7373 9408 11635 13 555 17 626 21 542
109 3372 4 600 4280 7 680 9800 12120 14 120 18 360 22 440

Résistances en fraction
F, . ra = 0,9A.£,,/1,50

dasses 12 4 16 18 20 22 24 27 30
4-6 2023 2760 3768 4 608 5880 7272 8472 11016 13464
4-8 2023 2760 3768 4 608 5880 7272 8472 11016 13 464
5-6 2529 3450 4710 576(_) 7 350 Q090 10 590 13770 16 830
5-8 2529 3450 4710 5760 735‘0 Q00 10 590 13770 16 830
6-6 3035 4 140 5652 6912 '8 820 10908 12708 16 524 20 196
6-8 3035 4140 5652 6912 8 820 10908 12708 16 524 20196
8-8 ., 4046 5520 7536 Q216 11 760 14 544 16944 22032 26928
10-9 5058 6 900 9 420 11520 14 700 18 180 21180 27 540 33 660
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fF.,.Rd = 2,S(xfudt/l£l

-Epaisseurs-limites-en-acier-5235-pour la pression diamétrale avec o =0,5

classes 12 14 16 18 20 22 24 27 30

4-6 4 4 5 6 7 7 8 Q 10

4-8 3 4 4 5 5 6 7 8 8

5-6 5 5 7 7 8 Q 10 i1l 12

5-8 4 s 5 6 7 8 8 ° 10

6-6 6 7 8 Q 10 R 12 14 15

6-8 5 5 7 7 8 9 10 11 12

8-8 7 Q9 10 1 13 15 16 18 20

109 8 4 u 12 14 15 16 19 21}

Résistances au glissement par plan de glissement pour p =0,3
Fyra = WO,7A£,) Ty, "
els: y, =120 el:y,=110

dasses 12 14 16 18 20 22 24 27 30
HR8-8 els 1180 1610 2198 2688 3430 4242 4942 6426 7 854
ely 1287 1756 2398 2 .932 3742 4628 5391 7010 8 568
HR10-9 els 1475 2013 2748 3 360 4288 5303 6178 8033 9818
elu 1 609 2195 2907 3665 4677 5785 6739 8763 10710
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Annexe 7 — Comportement des cables

n Position d’équilibre
Un cable, ancré en deux points et soumis & une charge répartie
p, prend & I’équilibre une position déformée dite en chainette

et d’équation :
I pXy_
Z(x) = (ch( T) 1)

ol x est abscisse horizontale comptée a partir du point bas et
T la composante horizontale de la tension.

En pratique, la courbe déformée est assimilable 4 une parabole,
pour les faibles valeurs de fléche rapportées a la portée. La lon-
gueur développée s du céble a Iétat d’équilibre peut ainsi
s’écrire en foncton de la fléche f et de la portée L :

g f
S =L[1+3L—2]

Par ailleurs, I’équilibre statique du cible permet d’établir une
relation entre la fléche f et T la composante horizontale de la
tension :

p-L’°

T=%7F

La longueur développée peut donc s’écrire :

2 2
s=L-|1+2 ‘LZ
24-T

Cette méme longueur peut aussi s’écrire & partir de I’allonge-
ment du cable sous la tension T, en appelant s, la longueur 2
vide du cable sans tension, E_ et A_le module d’élasticité lon-

' gitudinale et la section du céble : pz L2

1+
2
s =so-[1+ETAJ d’oll 54 = L—iTF—F—

E.- A,

= Rigidité en fonction de la tension de pose

On applique la derniére relation au cas de I'équilibre du cible
sous une tension initiale de pose T, :

2 2
1+P 'LZ
24-T,

SO=L‘
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Si Pon écarte les ancrages de AL suivant la corde, la tension
devient T. On a:

S = Sq- (1 + ) en écrivant I’allongement

T
Ec- A élastique du cible

en écrivant Péquilibre du cable

2 N LZ
= (L+AL)-[1+PR
24 suivant une parabole

T 2‘L2
I+5 R 1+§4 T2
L+AL = s;- ;Lg avec 9= L- T 0
: 1+—2
o E.-A.
2 2 -

1+§4‘I;2 1+ETA

L+AL = L- 2. f—

14 Lo 1Pk

+
E.-Ac 24- T2

Les termes foncdons de la tension et de I'élasticité étant tous
petits devant 1, une expression approchée de la longueur est :

pZ_LZ_pZ.LZ T TO )

L+AL=L~(1+ + e —
. 24T(2, 24T2 EC'AC EC'AC

Soit, pour la variation de distance entre les ancrages :

2 3 . .
AL = PL -[L——L)+ L (T~Ty)

24 Ec ° Ac

Lorsque la tension est importante, le premier terme de expres-
sion est négligeable et le comportement est pratiquement
linéaire. Lorsqu’au contraire la tension est faible, Clest le
deuxiéme terme qui est négligeable et la relation allongement-
tension suit une loi parabolique. Pour un cible donné, il existe
donc une tension au-dessus de laquelle il est possible de-
considérer le comportement du céble comme pratiquement
élastique. '
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Plus généralement, pour des variations faibles de tension autour
d’une valeur moyenne T, on peut retenir un comportement
linéaire avec un module tangent E, donné par :

2 2
_7 .(p-L 1 )
dL = L (12‘T3+EC-AC dT

m
o
it

i . © GROUPE MONITEUR, 1997



Accumulation deau 56, 146
Acier {matériau) 67
Aciers

— aulopatinables 84

—— calmés 71

— effervescents 70

— inoxydables 85

— normalisés 78

— & résistance améliorée au fravers court 83

— d‘usage général 79
Aciers (critéres de choix des) 89
Actions 21
Actions [codes de calcul des) 28
Actions climatiques 43
Actions sismiques 59
Addition {gléments d') 73
Aires de cisaillement 180
Alliage (&lément d') 73
Allongement & la rupture 75
Ames ajourées, alvéolaires 104
Ames de poutres

— sous charges fransversales 195

— sous effort tranchant 178

— (voilement d'} 235
Amplification des moments 135, 213
Amplification dynamique 39, 51, 55, 146
Analyse

— élastique 115

— élastique-plastique 133

— plastique 130

— au premier ordre 115

— rigide-plastique 133

— au second ordre 116, 231

— des sfructures 115
Appui

— articulé 310, 385

— encastré 313

— simple 252, 376, 398
Appuis [condifions d') 361
Arbalétrier 372
Arc 354
Arrachement lamellaire 83, 282
Adiculation 288, 310
Assemblage de corniéres 315
Assemblages 25T, 287 _

— boulonnés 253, 264, 291, 314, 383

— (choix des} 283

— classification 288

— rivés 271

— soudés 273, 287, 289, 297
Assemblages de profils creux 297

Index

Assemblages rigides, sehi—rigides 288
Attaches excenirées 315

Bacs acier 105

Barre idéale 197

Béche d‘ancrage 309, 386
Bifurcation d’équilibre 117, 198

Boulon
— & haute résistance (HR) 111
—HVDIN111
— non précontraint normal 110, 253
— « plein trou » 284
— précontraint & serrage contrdlé 111, 264
—serti 113

Boulonnage 108

Boulons [caractérisfiques des) 108
Boulons {résistance des) 253
Bracon 360, 366, 375, 380
Bretelle 364

Cables 106, 322
Caisson 343, 396
Caleul des structures : voir analyse
Calmage des aciers 71
Caquot {critére de) 150
Carbone 72
Carbone équivalent 72
Cercle de Mohr 150, 241
Champ diagonal 239
Chargement critique 116
Chargel(s}

— climafiques 43

— crifique d’Euler 117, 197

— d'exploitation 33

— permanentes 31

— transversales 195

Charges d'eau 56, 146
Chemins de roulement 144, 394

Ciscillement 149, 178, 189, 191, 195, 256,

263, 269, 272, 394
Cisaillement de bloc 315
Ciseaux 374

Classification
— des actions 21
— desassemblages 288
— des sections 155
— des stryctures 124

Coefficient
— d'adaptation plastique 183
— de déversement 221, 223, 224
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— de dilatation annexe 1

— d'éloignement critique 124
— de frottement 269, 309

— de flambement annexe 4
— partiel de sécurité 23, 151
— de pondération 22

Collaboration des parois 361

Combingisons
— d'actions 22
— de contraintes 149, 190

Comportement posteritique 165, 237
Composition chimique 72, 80, 82, 84
Compression 177, 197, 213, 228
Compression {éléments comprimés) 323
Comepression variable 329

Concentrafion de confraintes 174, 256,
290, 311

Conditions d“appuis 361
Coptact direct 282

Contrainte
— critique de déversement 222
— critique de voilement de cisaillement 236
—— critique de voilement local 161
— inferne 165, 202
— limites 150
— de nion-déversement 222

Contrefléche 142
Contreventement 326, 359
Contreventement (systéme de) 125, 129

Cordons de soudure d'angle
— frontaux, latéraux 276
— dimensionnement 273
— discontinus 281

Corniéres {assemblage de) 176, 315
Courbure initiale des barres 203
Critére de ruine 22, 149

Croix de Saint-André 352, 389

Défaut de rectitude 130, 202
Déformation 141, 284, 338, 343
Désoxydation 70

Déversement 219, 333
Diagramme fer-carbone 68
Diaphragme 362, 393

Dispositions constructives
— d’assemblage boulonné 258
— d’assemblage soudé 279 .

Divergence d'équilibre 118, 200

" Domaine posteriique 162, 237
Ductilité {condition de] 76, 90, 175
Dureté 77
Dutheil (méthode de] 206, 214

Eau [charges de] 56, 146
Echantignoles 368

Eclissage 252, 366, 383
écrouissage 71,76

Effervescent (acier) 70

Effet de levier 254

Effet pied de biche 255

Effets dv second ordre 116, 135
Effort normal 173, 192, 197, 247
Effort tranchant 178, 191, 195

Efforts combinés 263
— résistance des boulons 270
— résistance des rivets 256, 271
— résistance des sections 190, 195 .
— stabilité des dmes de poutres 247
— stabilité des barres 227, 231, annexe 5

Elancement de barre 204
Elancement de paroi 154, 157

Elancement réduit
— de flambement 205
— de voilement de cisaillement 237
— de voilement de compression 164

Empannon 369

Encastrement du pied de poteau 313
Encastrement poutre-poteau 252, 287, 384
Entaille 279

Entrait 373

Espacement de tubes 298

Essai
~— de dureté 77
— mécaniques 74
— métallographiques 74
— de pliage 78
— de traction 74
— de rupture en flexion par choc 76

Etat limite de service (critéres d7) 141
Etat limite ultime (critére d’) 149
éﬁroge 98

Euler {charge critique d'} 117, 197
Excentricité 176, 177, 178, 299, 315
Extension (assemblages en) 254

Faux-aplombs des poteaux 126
Ferme 369
Fiabilité 151

. Filetage 109

Flambement 116, 197, 213, 227, 324, 342,
345, 368, 372, 375, 380

Flambement {courbes européennes de} 209
Flambement avec maintien élastique 331
Flambement d’ensemble 122

Flambement sous compression variable 329

© GROUPE MONITEUR, 1997



ladex

Flaches admissibles 142
Flexion simple 182, 331
Formage 71

Frottement 268, 309

Gauchissement 190

Givre (charges de) 57
Glissement (résistance au) 268
Glissement longitudinal 187, 327
Gorge de soudure 273

Gousset 252, 376

Grain d'appui 312

Grugeage 252, 3 14

Imperfection {facteur d'} 210
imperfections des barres 201
Imperfections des parois 238
imperfections globales des structures 126
Impuretés 73

Inconfort 146

inoxydable {acier) 85

Instabilités des barres 197

Interaction
— résistance des boulons 263, 270
— résistance des sections 190
— stobilité au flambement 227
— stabilité au voilement 247

Itérations 119

Jarret 385
Jeu 262

Joint
— de confinuité 252, 366
— soudé 273, 282

Laminage 71
— & chavd 97
— & froid 98
— normalisant 71
—thermomécanique 71

Laminés marchands {profils) 99, annexe 3
Largeur efficace de paroi 164

Liernes 322, 364

Limitation des déformations 142, 284
Limite d’élasticité 75, 81, 82, 87, annexe |
Limite de rupture 75, 80, 87, annexe 1
Lisse 390

Long pan 389

Longueur d‘assemblage (limitation de) 261
Llongueur de déversement 334

longueur de flambement 325, 331, 342, 346,
372,375, 380

Longueur efficace d'un trongon en T 297

Marque NF 111, 152

Mécanisme de ruine plastique 131
Membrure 299, 339, 369

Métallurgie 67

Méthode posteritique 237

Mode de flambement 120 )
Module d'élasticité longitudinale annexe 1
Module d'élasticité transversale annexe 1

Module d'inertie
~— élastique 184
— élastique efficace 184
— plastique 183

Mohr (cercle de) 150, 241

Moment
— critique de déversement 220
— de déformation latérale 135
— fléchissant 182, 247, 331
— secondaires 176, 342
— de torsion 188, 394

Movulage 98

Nappes tridimensionnelles 356
Neige (charges de) 43
Noeud d'assemblage 356

Noeuds déplagables, fixes 123, 346, 352, 354,
380

Nuance (d'acier) 78, 89

Oblongs {rous) 269
Ordre [second) 116
Ossature
— contreventée 124
— rigide 124
— souple 124
Ossatures [conception des) 351

Ossatures poutres-poteaux 347

Palées 388
Pan de fer 389
Panne 363
Panneau
— de cisaillement 236
— d'extrémités 244
Paroi (voilement local d'une) 153
Paroi idéale 161
Paroi réelle 165
Pénéiration
— de soudure 274, 278

© GROUPE MONITEUR, 1997



FORMULAIRE DE (A CONSTRUCTION METALULIQUE

—Pente-minimale-de-toiture 147
. Percage 173

Résistance des sections 149, 173
Résistances des rivets 271

Percages leffet des) 173, 183, 262
Percages [valeurs des) 262

Pergages [surdimensionnés, oblongs) 269
Piéces composées 327

Pied de poteau 304, 385

Pignon 391

Pinces 258, 259 .

Plancher 392

Plaque d‘ancrage 308

Plastification des sections 131, 156, 182, 332
Platine d'about 252, 287, 291, 384
Platine de pied de poteau 305, 386
Poids propre 31, annexe 1
Poingonnement 254, 299
Pondération {coefficient de) 22

Pont roulant 37, 144, 146, 394
Portiques 144, 353, 377
Postcritique 162, 165, 237, 240
Poteau 345, 380

Poteau baionnette 398

Poussée « au vide » 385, 388

Poutre 331

— & &me ajourée 337

— & éme pleine 336

— en treillis 339, 344, 369
Poutre au vent 358, 387

Pression diamétrale 256, 258, 270, 272, 310,
366

Pression sur le béton 305, 310, 386

Profil
— creux 297
— formé & froid 102, 336
— jumelés, composés 326
— laminé a chaud 99, 336
— reconstitué soudé 106, 338, 343, 349

Profilage 98
Qualité d'acier 78, 90

Raidisseurs 178, 235, 250, 267, 289, 291,
305, 312, 385, 395, 397

Recouvrement de tubes 298
Recuit 70
Redistribution de moments 135
Référentiel technique 15
"Répartition d'efforts entre boulons 260
Résilience [essai de) 76
Résistance (critéres de) 22
Résistance des boulons 263

Résonance 146

Reveny 70

Rotule plastique 131

Ruine {critéres de} 22

Rupture fragile 90, 175, 286

Sabliére 358
SaintVenant {torsion} 188
Scellement des tiges d'ancrage 308

Section
— classification 155
— efficace 160
—netie 173, 185
— résistance 149, 173

Solidarisation de profils 326
Solives 393

Sollicitations combinées 190
Sommier 308, 313

Soudabilitg 72

Soudage 112

Soudures {résistance des) 273
Soudures bouchons, en entaille 279
Stabilité d’ensemble 116, 358

Stabilité des barres
— formules générales 227
— au second ordre 231

Striction 76, 83

Structure : voir ossature
Structure tridimensionnelle 356
Suspentes 321

Systémes triangulés 352

Température (variations de) 56
Tiges d’ancrage 307

Tirants 322

Toles 102

Torsion 188

Traction 173

Traction (boulons en) 253, 265
Traction {éléments tendus) 319
Trainage de cisaillement 187
Traitement thermique 69
Traverses de liaison 327
Traverses de portiques 379
Tréfilage 98

Treillis (poutre) 339 -
Treillis en profils creux 343, 372
Treillis en profils creux [assemblage des) 297

450
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Treillis posteriique 241 Vent (charges de) 48, 52

Trempe 70 . Vibrations 146

Tridimensionnelle {structure) 356 Voilement de cisaillement 217

Trongon en T équivalent 295 Voilement local 153, 155, 177, 184, 306, 325
Troncons courts 177, 187, 210, 225 Von Karman 164, 237

Tubes (assemblage de) 297 Yon Mises [critére de) 150
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‘Ce formuloure contient les Formules de resustonce proposees pcr tous’ Ies textes apph-
cables oujourd'hui en France : Régles CM66 et Additif 80, normes francaises d'assem-
blages, et Eurocode 3. Dans ce dernier cas, il s'agit toujours des solutions préconisées

-par la norme expérimentale francaise XP P 22-311 ‘qui, par cdcptohon nahoncle, peu- -

vent différer quelque peu de ce||es du texte orlgmcl européen, ‘mais-sont: st
vement applicables en France. - R
On trouvera donc réunies dans ce memento toures les données de départ nécessaires
& la conception et au caleul des ouvrages en acier : évaluation des actions et des
- charges, régles de combinaison, caractéristiques des aciers et des produits sidérur-
giques. Mais sont aussi précisés fes modalités du calcul des structures et les vérifica-
tions d'état limite de service, de méme que tous les cnteres de résistance et de sfabnlne
auxquels les éléments doivent satisfaire. © ~ * S
Ce formulaire contient également les dispositions vnsont la concephon etle colcul des'.
assemblages. Des' annexes fournissent enfin les valeurs numériques les plus utiles a la
pratique courante du caleul des structures métalliques : caractéristiques de calcul des
aciers, caractéristiques mécaniques des proﬂles courants, caractéristiques et ccpacntes.
des boulons, coefficients de flambement. Des canevas.de synthese pour la |U51|F|cct|on
de la stabilité des barres y sont’ egolement proposés.
Trés complet, ce formulaire contient non seulement les données de base & connaitre
(évaluation des actions et des charges, régles de combinaison, caractéristiques des
- ‘aciers, des profils et des produits de boulonnerie), mais encore les critéres de résistan-
_ce et de stabilits (fondements essentiels des critéres codifies, formules des dlfferents
'  fextes normatifs, canevas de synthese, cbcques et tableaux).

Traitant des prmc:pes Fondamentaux d’orgamsatlon, des familles de composants de struc-
ture, des éléments types et dispositions constructives des ossatures courantes, ce nouveau .
mémento techmque, par | ‘étendue des d:sposmons constructives qu'il expl:que de maniére
‘claire et concise, est un véritable guide de conception. - .
Lauteur, Pierre Maitre, est.ingénieur principal & la direction des services techniques de
- SOCOTEC, professeur au Centre des hautes études de la construction (CHEC), maitre de

~ conférences & 'Ecole nationale des Ponts et Chaussées (ENPC). Il est membre de la
- Commission nationale de normalisation de la construction métallique.
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