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Préambule

Cet ouvrage est le fruit d'efforts pédagogiques accomplis a l'issue de nombreuses années
enseignées dans cette spécialité. Son objectif est de faire partager un certain nombre de connaissances
jugées essentielles. Son ambition est de faire aimer aux étudiants un domaine aussi porteur que celui de

la construction métallique.

Par ailleurs, la construction métallique a toujours été une spécialité commune aussi bien au
domaine de la construction mécanique qu' au domaine de la famille de la construction (architecture,
travaux publics et génie civil). En effet, la vérification et le dimensionnement des appareils de levage
(tels que grues, palans, ponts roulants, etc,..), ne peuvent étre effectués sans avoir recours aux lois et aux
regles énoncées dans les documents techniques réglementaires (DTR) régissant la construction
métallique. En toute évidence, les structures métalliques du monde de la construction (telles que les
hangars ou halles industrielles, batiments contreventés par des portiques métalliques et/ou par palées de
stabilité, ponts métalliques, etc,..), sont également congus et calculés selon les mémes regles. Cela étant
dit, en traitant les notions de base concernant la conception, le calcul et le dimensionnement des éléments
de structures métalliques, cet ouvrage s'adresse aussi bien aux étudiants de Mécanique que de génie

civil, d'architecture et de travaux publics.

Il'y a lieu de signaler que la maitrise des différentes méthodes de calcul exposées dans cet
ouvrage, ne peut étre acquise sans une bonne compréhension des phénomeénes physiques. Toutefois, ceci
n'est pas suffisant, car I'étudiant doit au préalable avoir pris connaissance de certaines notions de base
de la résistance des matériaux (telle que les notions de sections transversales droites, d'axes principaux
d'inertie, de traction simple, de compression simple, de flexions simple et composée, de cisaillement, de
modes de transmission d'efforts, etc..). En tenant compte de ces deux aspects, a travers des rappels et
des explications de certains phénomenes physiques ainsi que de brefs rappels de certaines notions
importantes de la RDM, cet ouvrage se fixe pour objectif de servir comme outil de travail pouvant aider
aussi bien dans l'acquisition des connaissances, la préparation des examens ainsi que dans la réalisation

de projets de fin d'études.

Constituant une premiére ébauche, de nombreuses améliorations et enrichissements seront

effectués a l'avenir. Pour cela, toutes remarques et suggestions seront les bienvenues.

L’auteur
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Notations utilisées

Des symboles normaux peuvent aussi étre utilisés comme indices, et les indices sont souvent

combines, par exemple:
Rd résistance de calcul
Sy valeurs de calcul d'une sollicitation

Les indices peuvent étre disposés en séquence le cas échéant, separés par un point décimal —

par exemple :
Npird résistance axiale plastique de calcul.

Nous utilisons une liste compléte de symboles dont les plus courants sont donnés ci-dessous :

Symboles de nature générale :

L, I Longueur ; travée ; longueur d'épure
Reésistance ; réaction

Sollicitations ; rigidité

Fleche ; déformation

rapport ; élancement

coefficient de réduction pour le flambement
coefficient partiel de sécurité

=X 220

Symboles concernant les caractéristiques des sections transversales :

A Aire

i Rayon de giration

I Moment d'inertie de flexion
W Module de section

Axes des éléments. La convention suivante est adoptée pour les axes des éléments :

X=X suivant la longueur de I'élément

y-y axe de la section transversale paralléle aux semelles

z-z axe de la section transversale perpendiculaire aux
semelles
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Pour les cornieres les axes y-y et z-z sont paralléles a l'aile la plus petite et la plus grande
respectivement, et les axes de forte et faible inertie sont donnés avec la notation suivante :

Axe de forte inertie
Axe de faible inertie

Symboles concernant les caractéristiques des matériaux :

Module d'élasticité
Résistance

Dautres indices sont également utilisés

com compression
d de calcul
el élastique
k caractéristique
LT déversement
pl plastique
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1 Introduction aux structures métalliques
1-1Notion de paroi

La particularité des éléments de structures métalliques réside dans le fait qu'ils soient
composes uniquement de parois. Le terme paroi désigne ici I'élément dont I'épaisseur est
relativement faible devant ses autres dimensions (ie : sa largeur et sa longueur). A titre
d'exemple, une poutre métallique horizontale ( connue sous le nom d'IPE ou de HEA que nous
verrons plus loin) est généralement constituée de (voir figure 01):

- deux parois horizontales, I'une appelée semelle supérieure et I'autre semelle inférieure
- d'une paroi verticale appelée ame.
\ | < semelle supérieure
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semelle inférieure

Plan
Figure 01 : Poutre métallique en double Té

L autre exemple que nous pourrons citer, est celui d'un poteau vertical constitué de (voir
figure 02) :
- deux parois verticales et paralleles appelées semelles
- d'une paroi verticale appelée ame.
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Figure 02 : Poteau métallique en double Té

Cette forme de section meétalliqgue "en parois" est due aux deux principales
caractéristiques de l'acier, a savoir : sa grande densité (matériau lourd dont la masse volumique
p ~ 7850 Kgf/m®) et sa haute résistance (généralement comprise entre 230 et 500 MPa). Ainsi,
il serait inadmissible (voir aberrant) de concevoir un élément de structure métallique dont la
section transversale soit de forme rectangulaire pleine ou circulaire pleine.

Par ailleurs, étant liée par ses deux extrémités aux deux semelles, I'ame est considérée
comme une paroi interne. Tandis que les semelles sont considérées comme des parois
externes. Toutefois, chaque semelle est constituée de deux ailes. Ces ailes sont considérées
comme des parois externes "en console”. Ces notions de parois internes, externes et en console



sont trés importantes. Nous les reverrons en détail plus loin dans la classification des sections
transversales.

1-2 Les Profilés laminés

La réalisation (ou I'obtention) de ce type d'élément a parois (appelé également profilé)
peut étre effectuée par une série de laminages successifs (figure 03) qui peuvent se faire soit a
chaud (pour les éléments a parois épaisses appelés profilés laminés a chaud ou PAC), soit a
froid (pour les éléments a parois minces appelés profilés laminés a froid ou PAF). Il est a noter
que I'épaisseur de ce dernier type de profilé laminé a froid ne doit pas dépasser une épaisseur
d'environ 3 mm.

a 2120 mm ﬁlﬁ Bloom mgﬁs Brame

Train

Train
de laminage
a profilés

de |
continu &
larges !
bandes

Profilés laminés
Fers marchands | produits Produits plats

Palplanches finis _ Téles
1 I 3 Rails

Figure 03 : opérations de laminage a chaud pour profilés en double Té et larges plats
(Extrait du Traité de G civil EPFL Hirt et Bez)

1-3 Les profilés reconstitués soudés (PRS)

Un autre type de profilé a parois peut étre obtenu par soudage. Ce sont les profilés
reconstitués soudés ou bien tres connus sous le pseudonyme de "PRS" (figure 04). En effet, la
réalisation de ces profilés est obtenue gréce au soudage des extrémités de I'ame aux semelles.
Ce procédé posséde deux avantages majeurs. Le premier réside dans la réalisation de profilés
dont les sections transversales sont de grande hauteur (on entend ici par hauteur : la distance
entre les faces extérieures des semelles) : c'est le cas des poutres de ponts métalliques dont la
hauteur est généralement comprise entre 1.50 m et 2.00 m . Le second avantage réside dans la
possibilité de réaliser des profilés a sections variables (en fuseaux par exemple) donc plus
esthétiques. Par contre, I'inconvénient majeur des PRS réside dans le soudage lui-méme ou la
zone de soudage appelée également ZAT (zone affectée thermiquement) nécessite un grand
soin et beaucoup de précautions. En effet, des amorces de fissures peuvent se produire et se
propager et donner lieu a des ruptures brutales (appelées également ruptures fragiles).
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Figure 04 : section transversale d'une poutre PRS

1-4 L es poutres en treillis

Une autre conception de systéme structural consiste a utiliser des éléments de type barres
reprenant uniquement les efforts normaux (ou axiaux) qui sont soit de traction, soit de compression. La
disposition de ces barres de sorte a former de fagon juxtaposée des triangles successifs dont les noeuds
sont des articulations, donne lieu a une poutre nommée "poutre en treillis" (figure 05). Il est important
de noter que ce systeme est basé sur le principe de la triangulation. En effet, prenons I'exemple d'une
structure constituée de trois barres articulées et formant un triangle. Celle-ci est stable et peut équilibrer
tout effort appliqué sur ses trois nceuds et ce, quels que soient le sens et la direction de la force appliquée.
Evidemment, il s'agit d'une structure plane (bidimensionnelle) qui ne peut reprendre que les efforts
agissant dans son plan. Par contre, si on considére une structure formée de quatre barres articulées,
celle-ci est instable et le mécanisme de ruine peut s'enclencher pour de trés faibles efforts appliqués sur
ses neeuds. (figure 05). Des exemples de poutres (ou de fermes) en treillis sont illustrés en figure 06.
On peut constater les différentes formes de ces poutres pour lesquelles les distances entre les membrures
varient en longueur. Ainsi, on peut affirmer qu'une poutre en treillis rectangulaire est une poutre en
treillis a section constante (ou a hauteur constante) tandis qu'une poutre en arc, triangulaire ou
trapézoidale est une poutre a section variable.

Figure 05 : Exemple de poutres ( ou de fermes) trapézoidales en treillis
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Figure 06 triangle stable formé de trois barres articulées ~ Figure 07 : juxtaposition de deux triangles
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Figure 08 : quadrangle instable formé de quatre barres articulées aux extrémités.

Par ailleurs, les poutres en treillis peuvent étre considérées comme étant formées de :

- barres horizontales continues nommées membrures supérieures et membrures inférieures
- barres verticales nommées montants

- et de barres inclinées nommées diagonales.

Par analogie a une poutre continue (de type laminée ou PRS), les membrures supérieures et
inférieures équilibrent les moments fléchissants. Ainsi, dans les zones ou le moment fléchissant est
maximal (a mi-travée par exemple), les efforts normaux dans ces membrures sont également maximaux.
Par contre dans les zones ou I'effort tranchant y est maximal (au voisinage des appuis), les efforts de
compression dans les montants et les efforts de traction dans les diagonales de type PRATT (figure 05)
ou bien les efforts de compression dans les diagonales de type Howe (figure 05) sont maximaux.

Cela étant dit, I'augmentation de la hauteur de la poutre en treillis dans les zones de moments
max (autrement dit l'augmentation du bras de levier du couple d'efforts normaux agissant sur les
membrures) contribue a réduire considérablement les intensités de ces efforts normaux et donc a
augmenter la capacité portante de cette poutre. Ceci contribue également a l'augmentation de la rigidité
flexionnelle (en augmentant le moment d'inertie de la section composée des membrures seules). Ce qui
fait diminuer la fleche.

Toutefois, I'un des inconvénients de ces fermes de grande hauteur, réside dans le fait que
certaines barres soient trés élancées et pour les quelles une trés grande vigilance doit étre accordée aussi
bien au niveau des calculs qu'au niveau de la réalisation. Du point de vue calculs, la non prise en
considération de tous les cas possibles de chargement relatifs aux actions climatiques (vent et neige)
constitue I'une des causes majeures des cas de ruine. En effet, le cas de charge de soulévement di au
vent ( cas de dépression en toiture) provoquant la flexion vers le haut de la poutre et engendrant la
compression de toutes les barres initialement tendues et qui se voient exposées parfois a des risques de
flambement entrainant la ruine. Aussi des dégats peuvent se produire suite a des accumulations de neige
provoquant des efforts locaux de compression supplémentaires non prévus par les calculs.

1-5 Les poteaux en treillis

Le poteau en treillis peut étre défini & priori comme étant une poutre en treillis verticale
composée de membrures a la fois verticales et paralléles reliés par des montants horizontaux et des
diagonales formant des plans de triangulation (figures 09 et 10). Toutefois, cette premiere définition
n'est pas "trés exacte", car si le principe de la triangulation doit étre vigoureusement respecté pour la
poutre horizontale, il n'en est pas de méme pour le cas du poteau. La raison fondamentale de cette
différence, réside au niveau des liaisons des montants et des diagonales avec les membrures verticales.
En réalité, ces liaisons sont de type soudé et les extrémités des montants et des diagonales ne sont pas
articulées. C'est pour cette raison que nous retrouvons souvent sur le terrain (ou dans les projets) des
poteaux en treillis sans diagonales (poteaux dits en étrésillons composes uniquement de membrures
verticales et de montants horizontaux : figure 10).

Par ailleurs, I'intérét d'utiliser le poteau en treillis s'est révélé d'une grande importance des
I'apparition de la construction métallique. En effet, vu les grandes valeurs des moments d'inertie
procurées par la distance entre les centres de gravité des membrures (cf. théoréme d'Huygens), l'intensité
de I'effort normal de compression résistant au flambement est d'une grande valeur. Autrement dit, une
grande stabilité au flambement est obtenue rien qu'en augmentant la distance entre les membrures ( c'est-
a-dire la hauteur de la section transversale du poteau).
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Figure 09 : Différents types de poteaux en treillis composés de deux membrures en U ou en | ou de 04
corniéres. Les pointillés représentent les plans de triangulation
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Figure 10 : Vue en élévation de quelques poteaux en treillis

1-6 Les poutres en arc

L'arc a joué un rdle historique civilisationnel treés important. En effet, les premiers
ouvrages en arc en maconnerie furent construits par les romains car les arcs travaillent
essentiellement en compression. Toutefois, une poutre en forme d'arc soumise le long de sa
travée et dans son plan a des charges gravitaires, est soumise a la fois a des efforts de
compression ainsi qu'a des moments fléchissants. Si la courbure (ou bien la fleche f) de l'arc
augmente (figure 11), les efforts normaux de compression augmentent tandis que les moments
fléchissants ont tendance a diminuer. Par contre, si la fleche de I'arc diminue, I'effort normal de
compression diminue et le moment fléchissant augmente. Cela étant dit, la forme de I'arc a été
initialement choisie en vue de minimiser les moments de flexion. Une autre technique est
parfois adoptée pour minimiser ou annuler le moment fléchissant. 1l s'agit de I'arc avec deux
articulations a ses extrémités sur lesquelles les moments sont annulés. 1l existe aussi un autre
type d'arc a trois articulations (deux aux extrémités) et la troisieme au milieu. Cette derniére
fait annuler le moment a mi-travée. Signalons également que la réaction aux appuis posséde
deux composantes, I'une verticale et I'autre horizontale. Cette derniere exerce des poussées sur
I'appui et peut s'avérer particulierement préjudiciable en cas d'appui souple déplacable (par
exemple : sommet de poteau élancé)
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Figure 11 : arc a deux articulations soumis a des charges gravitaires (du haut vers le bas)

1-7 Les poutres Vierendeel

Cette poutre est constituée de deux membrures continues reliées par des montants
verticaux encastres (figure 12). Appelée egalement poutre échelle, la poutre Vierendeel est une
poutre qui utilise la rigidité des nceuds reliant les montants et les membrures (pas de diagonales
et donc pas de triangulations) pour équilibrer les charges appliquées transversalement. Ainsi, la
flexion des montants et des membrures assurent la transmission de I'effort tranchant. Comme
les barres sont soumises a la flexion a cause de I'absence de diagonales, elles sont beaucoup
plus importantes que celles des poutres en treillis. Ce qui conduit a des poutres plus lourdes et

a des assemblages soudés plus couteux. Par contre, les passages au travers de la poutre sont
plus dégages.

Figure 12 : Poutre Vierendeel avec des liaisons rigides aux nceuds
reliant les montants et les membrures

1-8 Les phénoménes d'instabilités

Certains constructeurs ont tendance a opter pour des éléments contenant des parois de
plus en plus minces (épaisseurs trés faibles). Toutefois, ces éléments devenus élancés grace a
leurs parois minces, se trouvent généralement exposés au risque de voilement local sous I'effet
des contraintes de compression (figure 13). Ce phénomeéne de voilement local consiste en une
perte locale de planéité de certaines zones comprimeées (initialement planes) de la paroi. Ce qui
fait diminuer considérablement la résistance de la paroi ou bien de I'élément. Nous verrons plus
loin que ce phénomeéne (de voilement) influe considérablement sur les calculs et constitue un
"obstacle majeur" a cette tendance "d'amincissement des parois".

Figure 13 : voilement de la semelle comprimée et de la partie comprimée
de I'ame d'une poutre fléchie

Il est important de signaler que le phénoméne de voilement ne se produit pas dans les

zones soumises a des contraintes de traction. Il concerne uniquement les zones comprimées
dues soit a des efforts normaux de compression, soit a des moments fléchissants, ou enfin a des
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efforts tranchants (par exemple : les bandes comprimées et inclinées situées au voisinage des
appuis).
Considéré comme un phénomene d'instabilité (ou plus précisement de perte de stabilité),

ce phénomene de voilement local peut étre a I'origine de mécanismes de ruines, et ce, au méme
titre que les deux autres phénomenes d'instabilités que sont : le flambement et le déversement.

1-9 Les domaines d'utilisation

Les profilés laminés sont généralement utilisés dans les structures de batiments, de
hangars industriels, de palans, de ponts roulants. Toutefois, concernant les profilés laminés a
froid, il se produit parfois durant I'opération de laminage a froid, un phénomene appelé
écrouissage qui affecte (ou qui réduit) l'une des principales qualités de I'acier a savoir : sa
ductilité. Ainsi, dans les zones ou le besoin en ductilité est d'une importance majeure (zone
sismique par exemple), l'usage de profilé laminé a froid est parfois interdit (voir le reglement
parasismique algérien 1999 version 2003). Nous reviendrons sur cette notion de ductilité plus
loin.

Pour leur part, les PRS détiennent encore l'exclusivité du monopole des ponts
métalliques. Toutefois, avec I'évolution aussi bien de la technologie que des moyens de
laminage, certains fournisseurs de profilés sont arrivés a mettre sur le marché des profilés
laminés de grande hauteur et de meilleure qualité que les PRS. Toutefois, la différence réside
non seulement niveau des couts mais également au niveau des possibilités de transport donc de

la disponibilité de ces profilés laminés de grandes dimensions. Autrement dit, il est clair que
les PRS soudés en atelier sont plus disponibles.

Les poutres en treillis sont utilisées dans de nombreuses structures de ponts métalliques de
grandes portées ainsi que dans les structures de Hangars (ou de Halles) de grandes portées (par
exemple les hangars de maintenance aéronautique dont la portée dépasse 100 m). Par contre,
pour des raisons de rentabilités et de couts, elles sont moins utilisées dans les batiments car elles
les opérations de découpage et de soudage sont nombreuses.

Quant aux poteaux en treillis, ceux-ci sont rencontrés dans les cas d'éléments de structures de
trés grande hauteur tels que les étais provisoires utilisés pour le coffrage des tabliers de ponts
ou bien dans les poteaux de portiques en treillis de hangars aéronautiques qui nécessitent des
hauteurs assez importantes en vue de permettre les entrées et les sorties des avions. Par ailleurs,
en contribuant a la manutention des cables de hautes, moyennes et basses tensions, des poteaux
en treillis dits télescopiques ( dont la section est de hauteur variable) constituent des éléments
essentiels dans le transport de I'électricité et ce a cause de leur performance; car ils peuvent
résister a des vents dépassant parfois la vitesse de 160 Km/h.

Les ponts en arcs sont trés utilisés pour les grandes et moyennes portées (figure 14). Les arcs
modernes en acier atteignent des portées de I'ordre de 300 m. Dans les régions montagneuses,
les ponts en arc constituent souvent une excellente solution tant du point de vue esthétique que
du point de vue structural. Les arcs sont egalement utilisés pour les halles et les batiments et
offrent de grand gabarit d’espace libre sur de longues portées
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1-10 Les portiques métalligues & cadres (ou autostables), avec palées de stabilité
et en treillis

Un portique métallique a cadres (dit également autostable) est constitué d'un ensemble de
poteaux et de poutres liés rigidement. Pour bien comprendre cette notion de liaison rigide,
considérons un portique constitué de deux poteaux et d'une poutre horizontale chargée
verticalement dans son plan par une charge gravitaire (dirigée du haut vers le bas) provoquant
ainsi la flexion vers le bas de cette poutre (figures 15, 16 et 17). Deux questions peuvent alors
étre posées. La premiére consiste a tracer les déformées des deux poteaux suite a ce chargement.

Figure 14 : Ponts a arc métallique a tablier supérieur

La seconde (plus importante) consiste a expliquer comment s'est effectuée cette déformée.

Figure 15 : Vue du portique (orientation des sections transversales)

.
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Figure 16 : schéma statique du portique uniformément chargé avec liaisons rigides aux nceuds
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La réponse a la premiere question est illustrée sur la figure 17 ci-dessous ou les poteaux
flechissent vers I'extérieur.

Figure 17 : Déformée du portigue sous le chargement de la figure 16 précédente

Par contre si le chargement change de sens (dirigé du bas vers le haut), la poutre va fléchir vers le
haut et la déformée des poteaux se fera vers l'intérieur comme montré sur la figure 18 suivante.

Figure 18 : Déformée du portique sous G + 1.5 W

En réponse a la seconde question, l'interprétation de ces deux déformées des figures 17 et 18,
consiste en le fait que lorsque la poutre fléchit, sa section d'extrémité subit une rotation. Par
exemple, la section d'extrémité située a gauche de la poutre de la figure 17 tournera dans le sens
des aiguilles d'une montre. Vu que les sections d'extrémités de la poutre et du poteau sont liées
rigidement, alors la section d'extrémité de la poutre qui a tourné entrainera avec elle en
mouvement de rotation la section d'extrémité du poteau dans le méme sens (sens des aiguilles
d'une montre). Ce qui fait fléchir le poteau vers I'extérieur. Cela étant dit, et en suivant le méme
raisonnement, il est clair que la flexion de la poutre vers le haut, entrainera la flexion des
poteaux vers l'intérieur.

Signalons également qu'en cas d'un chargement horizontal H (d( au vent ou au séisme par
exemple), appliqué sur ce portique, ce sont ces liaisons rigides qui équilibreront (ou qui
reprendront) cet effort H. En effet, en résistant aux moments créés en ces nceuds suite a
l'application de cette force H, ces deux nceuds reliant les sections d'extrémités s'opposeront a
leur rotation. On dit alors que ce portique cadre est contreventé grace a ses liaisons rigides
situées dans ces zones nodales. Pour comprendre davantage l'importance et l'utilité de ces
liaisons rigides, essayons de remplacer ces deux liaisons par des liaisons articulées. Ce qui
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signifie que la rotation de I'extrémité de la poutre n'entrainera pas avec elle celle de la section
d'extrémité du poteau. Dans ce cas, le portique poteau-poutre deviendra instable (hypostatique)
et subira un mécanisme de ruine (voir figure 20)

H

v

b b

Figure 19: schéma statique du portique chargé horizontalement

H

Figure 20 : Mécanisme de ruine pour cause de systéme hypostatique
(ici les liaisons rigides poteaux poutres ont été supprimées)

Par ailleurs, faute d'avoir des liaisons rigides entre la poutre et les poteaux, l'insertion d'une
barre en diagonale rendra le systéeme isostatique et deviendra stable (figure 21 ci-dessous)

H

B)
~/

O

diagonale tendue

W

Figure 21 : panneau stabilisé grace a l'insertion d'une barre en diagonale

Cette barre insérée équilibrera I'effort H appliqué tout en étant tendue (soumise a la traction).
Si l'effort H change de sens, cette barre deviendra comprimée. Etant généralement élancée, cette
barre comprimée risque de subir le phénomeéne de flambement. Ce qui provoquera la ruine de
la structure. Pour remédier a ce probléme, essayons de rajouter une seconde barre en diagonale
et le systeme deviendra comme illustré en figure 22 ou quelque soit le sens de la force H, il y
aura toujours une barre tendue.
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diagonale tendue

diagonale comprimée

Figure 22 : portique poteau poutre a liaison articulée et stabilisé par palée de stabilité

L'ensemble de ces deux barres diagonales, les deux poteaux et la poutre forment un systeme en
treillis stable appelé palée de stabilité.

Cela étant dit, on pourra stabiliser toute une file de poteau et de poutres liées par des
articulations par une seule palée de stabilité (figure 23).

Figure 23 : Portique poteau-poutres a liaisons articulées et contreventé par une seule palée de stabilité

En ce qui concerne le détail des schémas des liaisons rigides et des liaisons articulées, nous
renvoyons le lecteur au chapitre relatifs aux calculs d'assemblages.

Par ailleurs, les portiques en treillis sont composés de poteaux en treillis et de poutres en treillis.
Il est important de noter que la triangulation dans ce type de portique doit étre continue. Plus
précisément, il ne doit y avoir aucune interruption de cette triangulation de l'extrémité du
portique a l'autre extrémité opposee. En particulier, cette triangulation doit impérativement étre
présente dans les zones de liaison entre le poteau et la poutre en treillis, comme illustré dans la

figure 24 suivante :

FAUX 111! CORRECT

e

Figure 24 : Schéma de portique en treillis : la triangulation doit étre continue
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1-11 Avantages et inconvénients de la construction métalligue

1-11.1 Avantages : Essentiellement, on recense les avantages suivants :

a - Lafiabilité : Les constructions métalliques étant fabriquées le plus souvent en acier. L'acier
étant un matériau trés homogene. Ce qui nous permet de garantir la composition chimique et
les qualités mécaniques. Les contraintes réelles et celles calculées sont voisines les unes des
autres. Comparé au matériau béton, c'est un matériau qui exige peu de contrdle.

b - la_ductilité : Une ossature métallique peut subir des surcharges accidentelles (séisme par
exemple) d'une intensité assez forte, et ce, sans aller a la ruine. Les déformations élastiques
suivies de déformations plastiques n‘engendrent pas de fissures.

¢ - La Transformation : On peut modifier un batiment par simple démontage de certains
éléments et ce, sans immobiliser I'ensemble du batiment. On peut également renforcer certains
éléments sur place.

d - Avantages de la légéreté : 1l est bien connu que les structures métalliques sont plus légéres
que les structures en béton. Toutefois, cette Iégereté posséde des avantages et également des
inconvénients. Cela étant dit, il existe deux avantages essentiels, a savoir :

- la possibilité de réaliser des ouvrages en acier sur des sols de trés mauvaises qualités
(sols a faible capacité portante)

- Les structures métalliques ne contenant pas de plancher en béton ont des masses
assez faibles. Ces masses mises en vibration lors d'une excitation sismique engendrent des
forces d'inertie (ou sismiques) de faibles intensités puisque ces forces d'inertie sont directement

proportionnelles aux masses et aux accélérations : fi = m;

e -_Préfabrication et rapidité d'exécution : L'acier nous confere le pouvoir de réaliser des
batiments et des ouvrages en des temps records. C'est un produit qui s'adapte bien a la
préfabrication et a I'industrialisation de la construction. Le travail en chantier peut étre réduit
aux opérations de montages et d'assemblages simples.

1-11.2 Inconvénients

a - Faible résistance au feu : L'acier perd 50 % de la valeur de sa résistance limite lorsque sa
température atteint T ~ 500 °C. La température de fusion de l'acier est T~ 1550 °C. La
température de fusion des aciers fortement alliés est T= 650 °C. Des moyens pratiques existent
pour augmenter la résistance au feu tel que I'enrobage des structures métalliques par un isolant
placé entre I'acier et I'atmosphere ambiante pour retarder I'élévation de température.

Ces isolants placés doivent étre incombustibles, des faibles conducteurs de chaleur et doivent
également résister a I'élévation de la température. On peut citer a titre d'exemple : les fibres
minérales, les ciments de vermiculite, la perlite, le platre (pour le platre il faut faire attention au
risque de corrosion : c'est un produit qui n'est pas trés conseillé dans des atmospheres humides)
. Ces isolants sont appliques soit par projection, soit par plaques vissées.

b - Faible résistance a la corrosion : La corrosion est un phénomeéne électrochimique qui
consiste en la formation d'oxydes (oxyde de fer) dans un milieu humide et en présence
d'oxygene. Pour la plupart des aciers, la rouille est plus ou moins pulvérulente et poreuse. Ce
qui permet la progression de cette corrosion en profondeur tant que I'humidité et I'oxygéne y
sont présents.
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Les surfaces métalliques peuvent étre efficacement protégées par des peintures (par exemple :
les peintures anti rouille contenant du plomb, du Chrome, du zinc, etc..) ou par galvanisation
qui consiste en une immersion de I'acier dans un bain de zinc. Ce qui permet la formation d'une
couche résistante et protectrice mais dont la durée d'efficacité est limitée dans le temps. Ainsi,

il ne faut pas perdre de vue que les structures galvanisées ne sont pas "éternellement protégées"
Il

c- Inconvénient de la légereté : A cause de leur légéreté, les ossatures métalliques doivent
étre vigoureusement vérifiées vis-a-vis des risques de renversement et de soulévement par le
vent. Aussi dans certains cas de remontées d'eaux de nappes phréatiques, des risques de
soulévement (par flottaison) due a la poussée hydrostatique sont a prendre en considération en
réalisant des dispositifs d'ancrage de la construction par des blocs de béton.

d- Risques d'instabilités de forme (flambement, déversement et voilement) Les éléments de
structures métalliques étant souvent élancés et / ou a parois minces, les risques d'apparition
d'instabilités citées précédemment sont élevés. Une vigilance particuliere doit étre accordée
aussi bien au niveau de la conception, des calculs que de la réalisation.

2 Le matériau acier

2-1  Fabrication de I'acier
L'acier est généralement obtenu par une opération en deux phases :

- Premiére phase : L'introduction et la combustion de minerai de fer, de coke et de castine dans
un haut fourneau, permet d'obtenir de la fonte liquide (matériau a plus de 2 % de teneur en
carbone)

- Seconde phase : Il est procédé a la conversion de cette fonte liquide en acier a une température
de 1500°C environ. l'acier obtenu posséde une teneur en carbone ne dépassant pas 1% . Pour
cela, il existe plusieurs procédés de conversion (THOMAS, MARTIN, etc.)

2-2 Classification selon la teneur en carbone
Suivant leur teneur en carbone, les métaux ferreux se subdivisent en fonte et en acier :
- La Fonte : alliage fer + carbone dont la teneur en carbone C: 2% <C <4.3 %
-L'acier : C<2%

Contrairement a la fonte qui est fragile et difficilement soudable, I'acier posséde un
comportement élasto-plastique avec un large palier plastique et se distingue par ses hautes
qualités technologiques (possibilités de soudage et d'usinage). Ainsi selon sa destination, on
distingue :

- les aciers de construction :  0.02 % < C < 0.85 % : cette catégorie posseéde
une bonne plasticité (large palier plastique), une bonne soudabilité ainsi qu'une bonne ductilité
(pas de ruptures brutales ou bien fragiles)

- les aciers a outils : 0.65 % < C < 1.4 % ces aciers possédent une bonne dureté
mais sont plus fragiles.

2-3 Classification selon la teneur en éléments d'alliages
Selon les quantites additionnees d'eléments, on distingue :
- les aciers faiblement alliés : contenant jusqu' a 2 % d'éléments d'alliage
- les aciers moyennement alliées : de 2 a 10 % d'éléments
- les aciers fortement alliés contenant plus de 10 %
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2-4  Caractéristiques des aciers de construction
2-4.1 Propriétés physigues

Les propriétés physiques sont caractéerisées par la couleur, le poids spécifique, la température
de fusion, le coefficient de dilatation thermique, la chaleur massique, la conductibilité
thermique, électriques, acoustique, etc.
Le poids spécifique ou volumique de I'acier est pacier = 7800 kg / m3
Le coefficient de dilatation thermique de I'acier o =11.1076 (4 20°C)
La température de fusion comprise entre 1300 et 1550 °C
La conductibilité thermique de I'acier k =40 a 45 Kcal / (m h °C)
La conductibilité thermique des alliages légers k =175 Kcal / (m h °C)

2-4.2 Propriétés mécanigues

Les propriétés mécaniques de l'acier sont déterminées par les essais de résistance aux
sollicitations extérieures, en particulier :

- I'essai_de traction qui est trés significatif en raison de sa fiabilité reconnue a travers son
isotropie et son homogénéité. En fonction de la teneur en carbone, I'essai de traction peut étre
représenté sur le graphe de la figure 25 suivante :

Ao (Nmm?) 510
Fe E 355
360
Fe E 235
= 210 000 N/mm?
- — £ (%)
=0.1% =1% ~15% = 25%

Figure 25 : courbe contraintes déformations selon la nuance (ou bien la teneur en carbone)
(extrait du traité de génie civil vol 10 EPFL auteurs : Manfred A Hirt et Rolf Bez)

Ces courbes présentent deux domaines différents : le premier élastique qui est restreint avec
0% < e < 1% et un second domaine dit plastique large 1% < & <20 a 25 % selon la nuance
d'acier. Certains parameétres nécessaires pour effectuer les calculs, peuvent étre releves a savoir

- le module d"Young ou d'élasticité longitudinale E =210 000 MPa
- la contrainte limite d'élasticité fy, = 235 MPa (pour I'acier de nuance S235)
et fy = 355 MPa (pour l'acier de nuance S355)
- la contrainte limite a la rupture f, = 360 MPa (pour I'acier de nuance S235)
et fy =510 MPa (pour l'acier de nuance S355)
- I'allongement relatif élastique ey = 1 % pour les deux nuances d'acier
- I'allongement relatif ultime &y =25 % pour l'acier S235
et ey = 20 % pour l'acier S355
A partir de cet essali, le coefficient de Poisson mesurant le rapport de la déformation transversale
sur la déformation longitudinale v = 0.3 et en utilisant la formule
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E

C=2a+v
on aura G= 80769.23 MPa.

Par ailleurs, ces courbes mettent clairement en évidence les qualités essentielles de I'acier a
savoir : une bonne résistance dépassant les 200 MPa, une bonne raideur E = 210 GPa et enfin
un palier plastique assez large qui permettra au phénomeéne d'adaptation plastique ( ou bien au
phénomene de redistribution favorable des efforts internes dans la structure) d'avoir lieu.

Notons également I'existence d'un intervalle assez large entre la contrainte ultime et la limite
élastique. Toutefois, il ne faut perdre de vue qu'en cas d'écrouissage, cet intervalle aura
tendance a se rétrécir. 1l y a lieu de rappeler que I'écrouissage du matériau se produit lorsque le
matériau rentre dans le domaine plastique tout en faisant augmenter la limite élastique tandis
que la résistance ultime ainsi que I'allongement ultime demeurent inchangés. Ceci a pour effet
de faire diminuer I'écart entre f, et f, pour les contraintes ainsi que le palier plastique
représentant I'écart entre gy et &y

- L'essai_de dureté donne la résistance a lI'abrasion. Cet essai n'est nécessaire qu'en cas de
présence de forces tangentielles de frottement de forte intensité (par exemple : cas de forces de
freinages de forte intensité des galets sur rail des ponts roulants)

- L'essai de résilience : qui est un essai qualitatif qui permet de donner la classe de qualité de
I'acier utilisé (voir norme EN 10 025) et d'en fixer son prix. Par ailleurs, cet essai permet de
donner une meilleure appréciation sur la ductilité du matériau utilisé selon trois situations :

1°) situation de chargement brusque et de forte intensité : choc ou séisme ,

2°) situation de concentration de contraintes : cas de changement brusque de section
ou au voisinage des trous de percage,

3°) situation de haute et basse températures : auxquelles certaines impuretés (soufre et
phosphore) qui en cas de taux de présence éleve, influeront considérablement sur la fragilité
du matériau.

- L'essai de fatigue : Lorsqu'on soumet un matériau a des efforts répétés, alternés et variables,
il peut se fissurer et se rompre alors que le niveau de sollicitations est inférieur a la limite de
rupture a la traction. Cette perte de résistance qui se produit au cours du temps est appelée «
fatigue ». Dans le cas ou la structure est soumise a des cycles de chargements dechargements,
I'acier utilisé doit subir des tests de fatigue. C'est le cas par exemple des poutres métalliques de
ponts qui sous un trafic routier de forte intensité subissent quotidiennement des cycles alternés
de chargement déchargements qui au bout d'un certain temps pourront provoquer une rupture
par fatigue.

2-4.3 Propriétés chimigues

Les propriétés chimiques de l'acier sont déterminées par sa composition chimique et par sa
technologie de fabrication. En vue de réduire le poids spécifique et d'améliorer la résistance a
la corrosion, on utilise les alliages d'aluminium.

L'introduction ce certains éléments tels que le Manganese, le Silicium, le cuivre, le Nickel, le
Chrome et I'Aluminium peuvent augmenter la résistance mecanique sans trop diminuer de sa
plasticité. Pour sa part, le carbone améliore la résistance mécanique mais nuit a la plasticité et
a la soudabilité. L'exemple de la fonte en est tres significatif.
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Par ailleurs, les impuretés présentes dans I'acier exercent une influence négative sur ses qualités.
En effet, le souffre provoque la fragilité a haute température. Par contre, le phosphore provoque
la fragilité a basse température. Cela étant dit, la teneur en impuretés doit étre strictement
limitée.

2-5  Nuances normalisées d'aciers

Au niveau europeen, les divers aciers de construction sont réglementés par la norme européenne
EN 10 025 qui concerne les aciers non alliés et laminés a chaud et destinés a la fabrication
d'éléments de construction métallique. Cette norme définit les nuances d'acier qui
correspondent & leurs caractéristiques mécaniques.

Elle définit également pour une nuance donnée les classes de qualité (JR, JO, J2, G3) qui se
distinguent entre elles par leur ductilité et leur soudabilité

En construction, il existe trois nuances essentielles d'acier a savoir :
- I'acier de nuance S235 (fy = 235 MPa) qui est de loin la plus utilisée en CM
- I'acier de nuance S275 (fy = 275 MPa) qui est rarement utilisée
- I'acier de nuance S355 (fy = 355 MPa) tres utilise dans les ouvrages d‘art.

Ces trois nuances d'acier satisfont aux exigences de calcul en plasticité a savoir :

1- La contrainte ultime fy doit dépasser d'au moins 20 % la limite élastique f,>1.2* f,

2- L'allongement relatif ultime doit étre supérieur a 15 % D a=15%

3- L'allongement relatif ultime (a la rupture) doit étre supérieur a 20 fois I'allongement relatif
élastigue & >20* g

3 Produits utilisés en construction métallique

3-1  Les Produits sidérurgiques
Les produits sidérurgiques sont obtenus aprées laminage a chaud. Introduits sous forme de
lingots (ou brames) dans les laminoirs, ils sortent sous différentes formes : sections diverses,
produits plats et barres. lls sont livrés en longueur standard. Ces produits sont en général
désignés par la forme de leur section.

3-1.1 Les laminés marchands

Ce sont des eléments a petites sections qu'on peut trouver aisément sur le marché. Ces produits
sont généralement utilisés par les ferronniers. Ce sont les ronds, les carrés, les hexagones, les
fers plats, les petits U, les corniéres, les Tes, et les palplanches. Tous ces produits ont une
section pleine (figure 26).

Cornidres Comidres Fen T Profilés T Fers Fens Fer
& albes & miles prlats riownils iy

:Jj _L_L_j—_.l

Figure 26 : sections transversales de quelques laminés marchands (Traité genie civil vol 10 epfl)
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3-1.2 Lestles et larges plats

Les larges plats sont des feuilles d'acier laminées a chaud sur les quatre faces. Leur dimensions
varient dans les limites suivantes : largeur 160 a 600 mm et épaisseur 5 a 50 mm.

Quant aux toles, celles-ci sont laminées a chaud seulement sur les grandes faces. On reléve
essentiellement trois catégories :

- les toles fortes dont 1'épaisseur t > 5 mm

- les toles moyennes : 3mm <t <5 mm

- les toles fines, t<3 mm

3-1.3 Les profilés en double Te
Les profilés en double Té peuvent étre classés en deux catégories :
- les profilés a ailes étroites tels que les profilés en | et qui sont connus sous les noms d'IPE et
d'IPN
- et les profilés a ailes larges tels les profilés en H et qui sont connus sous les noms de HEA,
HEB et HEM

Les profilés en double Té a ailes étroites (figure 27) ont un moment d'inertie Iz (par rapport
a l'axe faible z) petit vis-a-vis du moment d'inertie ly (par rapport a I'axe fort Y). lls sont utilisés
principalement comme éléments fléchis. On distingue la série 1égére IPE dont les ailes sont
d'épaisseur constante, et la série IPN Iégerement plus lourde avec les faces internes des ailes
inclinées.

Les profilés en double T¢é a larges ailes (figure 27) ont un moment d'inertie Iz plus élevé que
celui des profilés a ailes étroites. Ils sont utilisés aussi bien en flexion simple, déviée, composee
ou bien soumis a un effort normal. On distingue trois types de sections : les HEA, les HEB et
les HEM. Pour une distance égale entre les deux ailes, le HEA est le plus léger et le HEM est
le plus lourd. Les profilés HEA présentent le meilleur rapport performance poids et sont les
plus utilisés.
Ailes étroites Larges ailes
INP300 IPE 300 HEA 300 HEB 300 HEM 300

z !
! ! i

y—-.
! ! ! i
z .
m [kg/m] 542 422 88.3 17 238
A [mm?] 6900 5380 11 300 14 900 30300
I, (10°mm") 980 836 182.6 251.7 592.0
I, (105mm’) 451 604 63.1 85.6 1940

Figure 27 : Exemples de profilés en double Té (extrait du Traité de génie civil vol 10 epfl)
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3-1.4 Les profilésen U
Les profilés en U sont souvent utilisés comme éléments secondaires. On distingue la série UPN
avec les faces internes des ailes inclinées et la série UAP a épaisseur d'ailes constante (figure
28 ci-dessous).

UNP300 UAP300

m [kg/m] 46.2 422
A [mm?) 5880 5860
I, 10°mm'] 8003 81.7
I, 10%nm'] 495 5.62

Figure 28 : Exemples de profilés en U
3-2  Les produits de premiére transformation :

Parmi ces produits, on peut citer :
Les demi poutrelles sont obtenues par découpage de profilés en double Té suivant I'axe
longitudinal. Ces demi poutrelles sont parfois utilisées comme membrures de poutres en treillis.

Les poutres reconstituées soudées PRS (déja expliqué dans les paragraphes précédents)
peuvent symétriques ou dissymétriques (cas des poutre métalliques de ponts). Elles peuvent
également avoir des hauteurs constantes ou variables, des largeurs d'ailes constantes ou
variables.

Les tbles et profilés a froid : Ils sont caractérisés par leur faible épaisseur .des exemples de
sections sont illustrés en figure 29.

Téles minces Profilés
./-\.NV ) |
Wy B Y Y . Y A —

Figure 29 : exemple de produits fagonnés a froid

Les profils creux : lls sont en général fabriqués a partir de téles minces ou moyennes. lls
subissent un formage suivi d'un soudage géneralement automatique. Si le soudage est effectué
selon la génératrice, les profils creux obtenus ont des diamétres ne dépassant pas les 400 mm.
Pour des diametres plus grands, la ligne de soudure est de forme hélicoidale. Les profilés creux
sont de plus utilisés en construction métallique. Les tubes en particulier ont la particularité
d'avoir une bonne résistance vis-a-vis du flambement vu que tous les axes passant par leur
CDG sont principaux (la méme inertie). Ils sont souvent préféres car ils présentent un aspect
plus esthétique
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4 Aspect reglementaire des calculs

En substitution aux anciennes regles CM66 et additif80, le CCM97aujourd’hui en vigueur dans
notre pays, constitue le premier reglement algérien de conception et de calcul de structures
métalliques. La disposition des sections du CCM97 est fondée sur des criteres de calcul tels que
la fleche, la traction, la compression, la flexion, le cisaillement, le flambement etc., plut6t que
sur les types d'éléments individuels, comme les poutres, les poteaux, etc. Par ailleurs, il est
important de citer le DTR-BC 2-4.10 relatif aux structures mixtes acier-béton.

Quant a I’Eurocode 03, celui ci a été élaboré dans le but d’harmoniser la conception des
constructions métalliques au sein de l'union européenne. Il est a signaler qu’il existe neuf
eurocodes structuraux. Ceux en relation avec les structures en acier sont I'EC1, I'EC3 et I'ECA4.
L'Eurocode 1 (EC1) traite les actions. Il concerne principalement les charges appliquées.
L'Eurocode 3 (EC3) et I'Eurocode 4 (EC4) traitent les structures en acier et les structures mixtes
acier-béton respectivement.

5 Les calculs aux états limites

Les deux reglements CCM97 et EC03 possedent la méme approche : les calculs aux états
limites.

Par ailleurs, le caractére variable, principalement des actions et des matériaux, est pris en
compte par des coefficients partiels de sécurité.

Il est également important de noter que ces deux reglements définissent trois situations de calcul
(ou de projet) :

- la situation durable : correspondant a I'utilisation normale de la structure,

- la situation provisoire , par exemple en cours de construction ou de montage

- la situation accidentelle (cas de séisme par exemple)

5-1 Les états limites ultimes ELU

Les états limites ultimes concernent la sécurité, tels la résistance aux charges et I'équilibre,
lorsque la structure atteint un état critique correspondant a un seuil de déclenchement d'un
mécanisme de ruine. En supposant que la structure ait atteint cet état limite ultime, la
veérification consiste a s'assurer que la résistance de la structure (ou d'un élément de la structure)
soit supérieure I'action appliquée et ce, avec une marge de sécurité raisonnable.

Pour le calcul des structures en acier, les principaux aspects qui doivent étre vérifiés sont la
résistance (y compris la plastification, et la transformation en mécanisme), la perte de stabilité
(qui peut se produire soit par flambement, soit par déversement, soit par voilement), 1’équilibre
statique d’ensemble (par exemple : le renversement de la structure par le vent) et la rupture par
fatigue dans le cas structure soumise fréqguemment a des nombres élevés de cycles de
chargements déchargements.

Pour tenir compte de la sécurité, I'état limite ultime doit étre examiné dans des conditions de
charges pondérées. En général, les efforts internes sur les éléments structuraux individuels sont
déterminés par lI'analyse de la structure. Chaque élément est alors traité de maniére isolée pour
la verification de sa résistance et de sa stabilité.
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5-2 Les états limites de service ELS

Les états limites de service concernent les états ou la structure, bien que « fonctionnelle »,
commence a se comporter de fagon non satisfaisante en raison, par exemple, de vibrations ou
de déformations excessives. Les vérifications consistent a s‘assurer que la structure remplira sa
fonction de facon satisfaisante lorsqu'elle sera soumise a ses charges de service ou
d'exploitation. A cet effet, I'état limite de service consiste a vérifier que les fleches ne sont pas
excessives dans des conditions d'utilisation normale.

6 Dimensionnement des éléments de structure

6-1 Voilement local et classification des sections

Nous avons déja mentionné au début de ce document que les profilés de construction peuvent
étre considérés comme étant constitués d’un ensemble de parois distinctes. Ces parois peuvent
étre internes (par ex. les &mes de poutres ouvertes ou les semelles de caissons) et d'autres sont
en console (par ex. les semelles des profils ouverts et les ailes des corniéeres) (cf figure 30).
Lorsqu'elles sont sollicitées en compression ces parois peuvent se voiler localement. Le
voilement local au sein de la section transversale peut limiter la capacité de résistance aux
sollicitations du profil en l'empéchant d'atteindre sa limite d’¢lasticité. La ruine prématurée
(provoquée par les effets du voilement local) peut étre évitée en limitant le rapport
largeur/épaisseur - ou élancement - des parois individuelles au sein de la section transversale.
Ceci constitue la base de I'approche par classification des sections transversales.

En console
Interne

En console Interne
A ,
Interne
Ame ‘/Ame R Interne
Ame
[ ]
Semelle Semelle Semelle
(@) Profilé en I laminé (b) Profil creux (c) Profil en caisson soudé

Figure 30 : Parois internes et parois en saillie

L'EC3 définit quatre classes de sections transversales. La classe a laquelle appartient une section
transversale particuliere depend de I'élancement de chaque paroi et de la distribution des
contraintes de compression.

» Les sections transversales de Classe 1 sont celles qui peuvent former une rotule
plastique, et possédent une grande capacité de rotation laquelle est exigée pour I'analyse
plastique et ce, en donnant lieu a des redistributions favorables de moments fléchissant
dans la structure (phénomeéne d’adaptation plastique).

> Les sections transversales de Classe 2 sont celles qui, bien qu'elles soient capables de
former une rotule plastique, ont une capacité de rotation limitée et ne conviennent donc
pas pour les structures calculées par analyse plastique. En effet, ces sections ne peuvent
permettre des redistributions favorables a cause de 1’apparition du voilement local
« immédiatement » apres la formation de cette rotule.
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> Lessections transversales de Classe 3 sont celles ou la contrainte calculée dans la fibre
comprimée extréme peut atteindre la limite d’élasticité mais ou le voilement local
empéche le développement du moment résistant plastique. En effet, le voilement local
apparait « immédiatement » apres la plastification des fibres extrémes.

> Les sections transversales de Classe 4 sont celles ou le voilement local limite le
moment résistant (ou la résistance a la compression pour les éléments sous charges
normales).Ce voilement apparait bien avant la plastification des fibres extrémes.

Le Tableau 01 ci-dessous résume les classes en fonction du comportement, du moment de
résistance et de la capacité de rotation. Le tableau 2 donne la classification des &mes de poutres
ou parois internes perpendiculaire a 1’axe de flexion. Le tableau 3 traite la classification des
semelles de poutres ou parois internes paralléles a 1’axe de flexion. Et enfin les tableau 04 donne
la classification des ailes de semelles considérées comme parois en consoles.
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¢

1

Modéle de Mom.de résistance Capacité de rotation Classe
comportement
Mogent Moment plastique | - Suffisante
sur section brute
MoF ~ f
Voilement y 1
local 1
(I)rot
- i ¢
o : e
Moment Moment plastique VMD. Limitée
sur section brute
M
/ A gy |
Voilement
local /-\ 2
1 d)pl
[
t 4 H M
Momen Moment élastique v Néant
- Il
sur section brute
Mpl f
M, y
1
\I{)oci;fment j 3
ki) 1 d)pl
Moment Moment plastique sur | _M_ Neant
y section efficace M
P Mg fy 1 4
Voil t
j T\ A

M., moment de résistance élastique de la section transversale
M., moment de résistance plastique de la section transversale
M moment appliqué
¢ rotation (courbure) de la section

¢p| rotation (courbure) de la section exigée pour générer une distribution plastique totale des
contraintes dans Ia section transversale

Tableau 01 : Classification des sections transversales en fonction
du moment résistant et de la capacité de rotation
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Tableau 5.3.1 Rapports largeur-épaisseur maximaux pour parois
(Feuille 1) comprimées

(a) Ames : (parois intemes perpendiculaires a I'axe de flexion)

tg

L - —L —_— U | O I | M, b_| Axe de
o —ellee twr —o flexion
b -A-l- Ly *46 L

== — d=h-3t [t=1t=1ty]
Classe Ame fléchie Ame comprimée Ame en fiexion composée
+ 0 + f + %
Distribution de T i T i
contraintes dans aq
la parol d |h a h d |h
(compression
positive) e 1 ——— —t
I', - f, - l" -
Quand a>05:
d/ty = 3% ¢/(13a-1)
1 d/ty =72¢ d/ty =33¢
Quand ¢ <05
d/ty =36¢/a
Quand « > 0,5:
d/ty, < 456 /(13 @ -1)
2 d/t, <83¢ d/ty, <38¢
Quand « < 0,5:
d/ty <415¢/a
+ + +
Distribution de =, T ===
contraintes dans a/2 y
la paroi - - b St d |h
(compression dfi;[ Piy
positive) b ——— ——_—— Z — Y
— + ‘r
Quand ¢ > -1:
d/ty < 42¢/(0,67 + 0,33y)
3 d/fty < 124¢ d/ty <42¢
Quand v < -1:
d/ty = 621 -9)\[(9)
f! (N/mm?) 235 275 355
£ = fzasffy e 1 0,92 0,81

Tableau 02 : Cas des 4mes de poutres ou parois internes perpendiculaire a 1’axe de flexion
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Tableau 5.3.1 Rapports largeur-épaisseur maximaux

(Feuille 2) pour parois comprimées
(b) parois internes de semelles : (parois internes paralléles a I'axe de flexion)
| — 13 L - +l
b b !.. b ! Yo
Axede - —— |- = f————— —_ -
flexion
L ] L ] | S—
Classe | Type Section fléchie Section comprimée
il I | ol IR
- “|=|1 F=| - :: A
Distribution de contraintes dans la paroi| !l " P i n e
et sur la hauteur de la section| ! Ei r=l-- " ii i
. wye n H un H
(compress‘on posrtwe) ii======ﬂ ===i ﬁ::::::ii :E:I
-+ -+
Sections creuses laminées (b-3t)/ty =33¢ (b-3th/ty <42¢
1
Autres b/t =33e¢ b/t <42¢
Sections creuses laminées (b-3t)/tr <38e (b-3t)/y <42¢
2
Autres b/t <38e¢ b/t <42¢
il I 15 il I
Distribution de contraintes dans la paroi| - S E7 - L
et sur la hauteur de la section| } g 14 !—_1;_!’. n M
(compression positive) EE Ei ;r " ii : E
11}
ﬁ::::::ﬁ é‘;i ﬁ::::::ﬂ :':3:
-+ -+
Sections creuses laminées (b-3t)/ty =42¢ (b-3tg)/t < 42¢
3
Autres b/t =42¢ b/t =42¢
fy (N/mm?2) 235 275 355

e = A[235/fy e 1 0,92 0,81

Tableau 03 : Cas des semelles de poutres ou parois internes paralléles a 1’axe de flexion
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Tableau 5.3.1 Rapports largeur-épaisseur maximaux

(Feuille 3) pour parois comprimées
(c) Parois de semelles en console :
b ey Y A A
i !
s tf
Ly
| Soe—
Sections laminées Sections soudées
Classe Type de section Paroi comprimée Paroi en flexion composée
bord comprimé bord tendu
a a
Distribution de contraintes |_ + i‘—c'{ |<—c—*|
?:or:l . pe:':li:ln positive) %llt . C | - S * '% *
i i T B
10¢ 10e
laminées c/tg<10e cfp="g" c/t s a\!-—a
1 9e¢ 9¢
soudées c/y<9e¢ cfy=; c/tfsa\l;
laminées cftp=1le ofte <2 s L
2 T e ~ a\fa
soudées 10¢ 10¢
Distribution de contraintes ;’ — + gﬁ + _-\%z +
dans la paroi n__c - e ] . < -
(compression positive) E E i i E H
i
laminées c/tg=15¢ c/tf < 23¢ ",ka'
3
soudées c/tp< 14¢ ofty = 21¢ \fkg
Pour k voir tableau 5.3.3
fy, (N/mm?) 235 275 355

& =+[235/t, e 1 0,92 0,81

Tableau 04 : Cas des semelles en console
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6-2 La traction simple

N'étant soumis a aucun risque de perte de stabilité de forme, les éléments tendus ne nécessitent
que la vérification de la résistance de leurs sections transversales.

La résistance d'un élément tendu est calculée selon I'hypothese que la section entiere s'est
plastifiée. La résistance de calcul pour un élément tendu est généralement prise égale a la plus
petite des deux valeurs suivantes: la plastification de la section brute ou la rupture de la section
nette.

Pour les éléments tendus assemblés sans boulons, la résistance de calcul a la traction de la
section transversale est la résistance de calcul plastique de la section transversale brute.

Af
Npire = —— (1)
¥ mo
A représente l'aire brute de la section transversale

fy représente la limite élastique de I'acier
Ymo = 1.1 pour le CCM97 (y o =1.0 selon I’EC3 si acier agréé) représente le  coefficient
partiel de sécurité pour l'acier

Pour les éléments assemblés au moyen de boulons, la résistance de la section est affaiblie par
la réduction de l'aire de section transversale due a la présence des trous et une vérification
supplémentaire est exigée. Bien que les trous induisent des concentrations de contraintes, la
ductilité de I'acier permet de supposer qu'a I'état limite ultime la répartition des contraintes dans
la section nette est uniforme. Ainsi, la résistance ultime de calcul de la section nette est prise
égale a:

N, pg = 0,9Aanu )

Y m2

Anet ; représente l'aire nette de la section transversale
fu;  représente la résistance ultime a la traction de l'acier
yme = 1.25  represente le coefficient partiel de sécurité pour la résistance de la section nette

Le facteur 0,9 est un coefficient de réduction prenant en compte les excentricités inévitables,
les concentrations de contraintes etc. La résistance de calcul a la traction (Nt.Rd) est donc prise
égale a la plus petite valeur donnée par les relations 1 et 2 et comparée a la valeur de calcul de
I’effort de traction appliquée (Nsd).

Pour les assemblages utilisant des boulons précontraints, la résistance plastique de calcul de la
section nette (Nnet.Rd) est limitée a la plastification au niveau de la section nette, donc :

A netfy

N net.Rd = (3)
Y Mo

Dans le cas ou un comportement ductile est exigé (pour le calcul sismique, par exemple), il est
nécessaire de s'assurer que la condition limite est la plastification de la section brute et non la
ruine au niveau de la section nette. Donc,

N, a2 NpeRd (4)
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Cette condition est satisfaite si
A S [fy TR0 w2 17 wol
A 0,9

(5)

L'aire nette de la section transversale est l'aire brute diminuée des trous de fixation et autres
ouvertures (figure 31).

1,2 €
Diametre de trou, d _
A /) N
D ) B
Sens de la
4 N Pa contrainte
%
A _
Epaisseur de W s s
< bl > ) < 1<

Figure 31 : Notations de calcul de I’aire nette en zone de pergage d’un élément tendu

Sur la section 1-1,
Aire nette = Bt - dt - L'aire minimum est prise égale a Anet

Sur la section 2-2,
2

Aiire nette = Bt - 2dt + Z—; - L'aire minimum est prise égale a Anet
ou
» s :espacement des centres des trous qui bordent I’intervalle considéré, mesuré
parallelement a I'axe de I'élément
> p:espacement des trous perpendiculairement a I'axe de I'élément (pour les éléments
comportant des trous dans plus d’un plan, p se mesure selon la ligne moyenne dans

I'épaisseur de la section)

6-3 La flexion simple

Les poutres fléchies en acier doivent étre dimensionnées :
- a I'ELU sur la base de la résistance aux moments fléchissants en s‘assurant que le
moment de résistance de calcul de la section transversale choisie est supérieur au
moment appliqué
- a 'ELS sur la base de la rigidité, c'est-a-dire en vérifiant que la poutre ne présente pas
une fléche susceptible d'affecter les considérations de bon fonctionnement en service.

Les poutres empéchees de se déplacer latéralement sont dites "maintenues latéralement”, et ne
sont pas affectées par le flambement hors du plan (déversement).

Dans une poutre simple a travée unique, la ruine survient lorsque la valeur du moment

fléchissant (Mgq) dépasse le moment de résistance de la section transversale, dont la grandeur
dépend de la forme de la section, de la résistance du matériau et de la classe de la section.
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Dans les cas ou I'effort tranchant exerce sur une section transversale peut étre considéré comme
assez faible pour que I'on puisse négliger son effet sur le moment de résistance de calcul (I'EC3
et le CCM97 fixent une valeur d'effort tranchant de 50% de la résistance de calcul plastique au
cisaillement), le moment de résistance de calcul (M¢rq) peut alors étre pris égal aux valeurs
suivantes.

Pour les sections transversales de classe 1 ou 2, le moment de résistance plastique de calcul de
la section brute :
W Ty

McRrd = Mpird = (6)
Y Mo

Pour une section transversale de classe 3, le moment de résistance élastique de calcul de la
section brute
W f,

Mcrd = MelRrd = (7)
Y Mo

Pour une section transversale de classe 4, le moment de résistance de calcul au voilement local
des parois
Weﬁ_fy

(8)

Mc.rd = Meftrd =
Y M1

La flexion gouverne le dimensionnement de nombreuses poutres en acier, mais la résistance au
cisaillement peut étre significative pour les poutres courtes supportant de lourdes charges
concentrées. La figure 32 montre le schéma de contrainte de cisaillement dans un profil en | en
supposant un comportement élastique. La presque totalité de I'effort tranchant est transmise par
I'ame. Etant donné que la variation de la contrainte de cisaillement dans I'ame est trés faible, il
est suffisamment précis pour le dimensionnement de supposer une contrainte de cisaillement
moyenne sur la totalité de la hauteur de I'ame.

L'acier en cisaillement se plastifie a une contrainte approximativement égale a (1/ \/5) fy. Par
conséquent, la valeur de calcul de I'effort tranchant (Vsq) au niveau de chaque section
transversale est comparée avec la résistance de calcul plastique au cisaillement, V) rq ,de l'aire
de cisaillement (A).

(f,/4/3)

7 mo

VpI.Rd = A\/ (9)
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Figure 32: Distribution des contraintes de cisaillement dans les sections transversales

Lorsque I'effort tranchant de calcul (Vsq) est supérieur a 50% de la résistance de calcul plastique
au cisaillement (Vpi,rd), le moment de résistance de calcul de la section transversale est minoré
pour prendre en compte l'interaction moment-effort tranchant. On suppose que, sous l'effet
d'une combinaison de contraintes normales et de cisaillement, I'acier se plastifie conformément
a la formule d'interaction suivante :

) -
fy Ty

Une section transversale d’une poutre en flexion transmettant aussi un effort tranchant
significatif se dimensionne en prenant une limite d’élasticité réduite pour 1’aire de cisaillement.

fred = (1'p) .fy

Cette résistance reduite adoptée par les deux réglements dépend du rapport de I’effort tranchant
de calcul a la résistance de calcul plastique au cisaillement selon la relation

2
2V
p:(v_sd _J )
pl.Rd

Pour une section de poutre en | ou en H fléchie par rapport a son axe de forte inertie, le moment
de résistance de calcul plastique réduit (Mv.rd) compte tenu de 1’effort tranchant est
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27 f _
M, ps = |:Wpl _%L/_y mais M, gy <M gy (12)
W Mo

Les poutres fléchies selon les deux axes de la section transversale ont un axe neutre plastique
incliné par rapport aux axes orthogonaux d'une valeur qui dépend du rapport des moments
appliques et de la forme précise de la section. La forme de I'interaction peut s'exprimer par :

a B
Myst | (| Maso | g (13)
Mc M

yRd czRd.

Les coefficients o et B sont donnés pour diverses formes de section et tiennent compte de
I’effort normal (article 5.4.8 du CCM97).

Outre les vérifications de résistance décrites ci-dessus, il est également nécessaire de vérifier le
comportement des poutres aux états limites de service.

6-4 Veérification vis-a-vis du risque de flambement simple (sous
compression seule).

On utilise en général le terme "élément comprimé™ pour décrire les composants structuraux
soumis uniquement a des efforts normaux de compression ; ceci fait référence aux barres
comprimées et a extrémités articulées que I'on trouve dans les fermes, les poutres a treillis ou
les éléments de contreventement. Si en plus de la compression, notre élément est soumis a des
moments fléchissants significatifs, celui-ci est considéré comme comprimé et fléchi et doit étre
veérifié vis-a-vis du flambement flexion.

Le présent paragraphe concerne les éléments simplement comprimés et, par conséquent, il
concerne tres peu les poteaux réels car pour ces derniers, les excentricités d'efforts normaux et
les efforts transversaux ne sont en général pas négligeables.

Vu que la plupart des éléments comprimés en acier sont assez élancés, un flambement peut se
produire. Toutefois, ce cours décrit brievement les différentes sortes d'éléments comprimés et
explique le comportement tant des poteaux courts (ou dits trapus) que des poteaux élancés. Les
courbes de flambement utilisées pour le calcul des poteaux élancés sont également présentées.

Les poteaux courts, donc trapus, ont un élancement tres faible, de telle sorte qu'ils ne sont pas
affecteés par un flambement global. Dans ce cas, la résistance a la compression de I'élément est
dictée par la résistance a la compression de la section transversale, qui est fonction de la
classification de la section. Les sections transversales de Classes 1, 2, 3 sont toutes insensibles
au voilement local a ce niveau de la charge axiale et donc la résistance a la compression de
calcul est prise égale a la résistance plastique de calcul de la section:

Nera = Np(, Rd = Afy /]/MO (14)
Pour les sections transversales de Classe 4, le voilement local dans une ou plusieurs parois de
la section transversale empéche d'atteindre la charge d'écoulement plastique, et donc la

résistance a la compression de calcul est limitée a la résistance au voilement local :

Ne.rd = Nord = Aefify /yar (15)

37



ou Acs représente l'aire de la section transversale efficace déterminée selon l'article 5.3.5. (cf
également Voilement Local).

Nous allons montrer ci-dessous (figure 33) qu'en fonction de leur élancement, les éléments
comprimés peuvent avoir deux types de comportement différents: ceux qui sont tres élancés
présentent un comportement de flambement "peu sensible™ aux imperfections, tandis que ceux
qui sont moyennement élancés sont "trés sensibles™ aux effets des imperfections.

En effet, si ¢, représente la longueur critique de flambement, la charge critique d'Euler N, sera
égale a

N, = (16)

N 2
Gy = (17)
A '€CI‘ A
En introduisant le rayon de giration, i = V1/A, et I'élancement, 1=/, /i, pour le mode de
flambement approprié, I'équation (17) devient:
2
T°E
Ou =" (18)

En tracant la courbe s, en fonction dex sur un graphique (Figure 33), et en faisant apparaitre
la ligne horizontale représentant la plasticité parfaite, c=f, , il est intéressant de remarquer les

élancements représentant la ruine par flambement, ainsi que les élancements dont la ruine se
fait par plastification (ou écrasement). Le point d'intersection P des deux courbes représente la
valeur théorique maximale de I'élancement dit "critique" d'un élément comprimé jusqu'a la
limite d'élasticité. Cet élancement critique, ou o, est égal a la limite d'élasticité de l'acier, est

donné par I'expression :

A =nlElf]"°=939¢ (19)
g=[235/ f,]°° (20)

donc 1, est égal a 93,9 pour la nuance d'acier S235, a 86,8 pour la nuance d’acier S275 et &
76,4 pour la nuance d'acier S355.
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Figure 33: Courbe de flambement d’Euler et courbe réelle.

En réalité, le comportement réel des poteaux en acier est assez différent du comportement
idealisé décrit ci-dessus. En effet, les études expérimentales de poteaux réels donnent les
résultats illustrés par des courbes qui sont en dessous des courbes d’Euler (figure 33). Ce qui
montre que les poteaux subissent une ruine par flambement avant d'atteindre la charge de
flambement d'Euler en raison de diverses imperfections de I'élément "réel™ : défaut de rectitude
initial, contraintes résiduelles, excentricité des efforts normaux appliqués et écrouissage. Toutes
ces imperfections affectent le flambement et, par conséquent, la résistance ultime du poteau..

Ce comportement réel montre de plus grandes différences avec la courbe théorique dans le
domaine d'élancement moyen (représentant les éléments les plus couramment utilisés) que dans
le domaine d'élancement élevé. La réduction la plus importante de la valeur théorique se situe
au voisinage de I'élancement critique As.

Pour sa part, I'EC3 définit I'élancement réduit (élancement normalisé) x de la fagon suivante :

%{%j[m]‘“’ (21)

ou B, =1 pour les sections transversales de classes 1, 2, 3 et B, = A /A pour la classe 4.

La Figure 34 montre les courbes de flambement de la CECM (a,b,c et d). Elles donnent la valeur
du coefficient de réduction y de la résistance du poteau en fonction de I'élancement réduit pour

différents types de sections transversales (rapportée a différentes valeurs du facteur
d'imperfection o).
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Figure 34 - Courbes de flambement de la CECM
L'EC3 exprime les courbes de la CECM par I'expression mathématique de y :

1

x= ——<1 (22)
P+l -2 17

$=051+a(A-02)+A] (23)

Le Tableau 5.5.2 de I'EC3 donne des valeurs du coefficient de réduction y en fonction de

I'élancement réduit x . Le facteur d'imperfection o dépend de la forme de la section transversale
de poteau considérée, du sens dans lequel le flambement peut se produire (axe y ou axe z) et de
la méthode de fabrication utilisée pour I'élément comprimé (laminé a chaud, soudé ou formé a
froid). Les valeurs de o augmentent avec les imperfections, et sont données dans le Tableau 5
ci dessous.

Courbe de flambement a b c d
Facteur d'imperfection a 0,21 0,34 0,49 | 0,76

Tableau 05: Facteurs d'imperfection

Le Tableau 6 permet de choisir la courbe de flambement appropriée en fonction du type de
section laminée ou formée a froid, de ses limites dimensionnelles et de I'axe selon lequel le
flambement peut se produire. 1l permet également d'identifier les courbes pour les sections
soudées (sections en | et caissons).
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Tableau 5.5.3

Choix de la courbe de flambement correspondant a une section

flLree

Type de Section limites axe de courbe de
flambement
Sections en I laminées
) h/b>12:
te = 40 mm Y-y a
| z-2 b
-
T 40 mm < t; < 100 mm y-y b
z-z c
h| y—eo
E h/b=12:
tf < 100 mm Y-y b
z-z c
t > 100 mm Y-y d
z-2 d
Sections en I soudées
z x
e — 4 — t = 40 mm Y-y b
_ﬂ, _ﬂ, z-z c
y—eemefpo——yy 4
% > 40 mm y-y c
z-z d
[—— =)
Sections creuses laminées & chaud quel qu'il soit a
formées a froid quel qu'il soit b
II - en utilisant fyp, *)
formées a froid quel qu'il soit c
- en utilisant fya *)
d’une maniére générale | quel qu'il soit b
Caissons soudés (sauf ci-dessous)
=z ST Soudures épaisses et
|
n o . b/t <30 Y-y c
h/t, < 30 z-2z ¢
|
b
Sections en U, L, T et sections pleines
quel qu’ll soit c

*) Voir 5.5.1.4 (4) et figure 5.5.2

Tableau 06: Choix des courbes de flambement

6-5 Vérification vis-a-vis du risque de flambement flexion (sous effort

de compression et moment fléchissant).

Quand leurs liaisons sont rigides au niveau des sections d’extrémités, les poteaux sont alors
soumis a une combinaison de flexion et de compression. Cette flexion accentue d’avantage le
risque de flambement. Par la suite, la vérification doit étre plus restrictive et ce, en tenant
compte non seulement de 1’intensité des efforts appliqués mais aussi de la distribution (ou bien

de I’allure) des moments fléchissants le long de ce poteau.

6-5.1 Eléments comportant des sections de classe 01 et 02 :
Dans ce cas, la vérification (en supposant une flexion selon les deux axes y et z) consiste a

s‘assurer que :
Nsd

k,M

y.Sd

kzMz.Sd

+
ZminAfy /7Ml W f

Iy

pLy "y

+
w,,f
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ol x., =Min(g,,x,) représente le facteur de réduction pour le flambement des poteaux, et

_byNsg

ky =1

y = mals ky <15

)(‘yAfy

o i, =1-#Nso ais 1 <15
;(ZAfy

ou k, et k, représentent des facteurs de modification.

_ W .
iy =2y (2Bpy —4) + Wp"y ~1 mais p, <090
el,y
et

_ w
,,Zzzz(zﬁMz—4)+W""Z —1 mais u, <090

el,z

ou Bmy et pmz representent des facteurs de moments uniformes équivalents prenant en compte
la non uniformité du diagramme des moments, cf tableau 7.

Diagramme des moments Facteur de moment uniforme équivalent pm

Moments d'extrémités

By =18-07y
M1[::::::::]wM1 Y

Moments provoqués par
les

charges latérales dans le
plan Pour une charge uniformément répartie: By o =13

Mg

~—/}—

7 Pour une charge concentrée: By o =14

Mg
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M
_ Q _
Moments provoqués par B =Bmy + oy Bmo ~Bmy)
les charges latérales plus
les moments d'extrémité

M ou:
A
Mg =|maxM| provoqué par la charge latérale seule
Mg
M, MTAM et

Y AM =|maxM| pour diagramme des moments sans
" changement de signe
1@TAM AM =|maxM|+|min M| oU le signe du diagramme des
Mot - moments change

Tableau 07 — Facteurs de moment uniforme équivalent M

6-5.2 Eléments comportant des sections de classe 3
Les éléments comportant des sections transversales de classe 3 soumis a une flexion et a une
charge axiale de compression doivent satisfaire I'expression:

NSd n kyMy-Sd n kzMz.Sd <1 (25)
ZminAfy/7M1 W,y Ty Wa,fy I vm

ely'y elz'y

On constate que la seule différence par rapport au cas précédent consiste uniquement a
remplacer Wpl par Wel. Les autres expressions demeurent inchangées.

6-5.3 Eléments comportant des sections de classe 4
Les éléments comportant des sections transversales de classe 4 soumis a une flexion bi axiale
et & une charge axiale doivent satisfaire I'expression:

NSd +ky(My-Sd +NSdeN.Z)+kz(Mz.Sd +NSdeN.y)
ZminAeﬁfy/7M1 We JF, 17w Wy 1 7w

eff y'y eff z'y

<1 (26)

ou

o Aefr. represente l'aire de section transversale efficace pour la compression pure

o Wity et Werr, representent les modules de résistance efficace pour la flexion pure

e engzy représentent les décalages d'axes neutres en comparant la section transversale brute
avec la section transversale efficace (calculée en supposant une compression pure) utilisée
pour prendre en compte le voilement local

43



6-6 Veérification vis-a-vis du risque de déversement

6-6.1 Cas des poutres soumises a la flexion seule

Les poutres fléchies selon I'axe de forte inertie peuvent présenter une ruine par instabilité dans
le plan de faible inertie. Cette forme d’instabilité implique a la fois une fléche latérale de la
partie de la poutre en compression et une rotation de torsion des sections - le déversement. Le
moment appliqué atteint lorsqu'une poutre flambe par déversement, est appelé moment critique
élastique de déversement. Une approche de dimensionnement de poutres exposées au
déversement doit prendre en compte un grand nombre de facteurs - y compris la forme du profil,
le degré de maintien latéral, le type de chargement, la distribution des moments fléchissants,
les conditions de maintien aux appuis et les imperfections initiales.

La Figure 35 montre le déversement d’une poutre en | chargée par des moments d'extrémite.
Cette poutre n'est pas maintenue latéralement sur sa longueur sauf a chaque extrémité ou la
fleche latérale et la rotation de torsion des sections sont empéchées, mais ou leur rotation est
libre a la fois dans le plan et hors du plan.

Plan

Figure 35 : Déversement d’une poutre en I chargée par moments d’extrémités.

Le moment de calcul de résistance au déversement Mprd d'une poutre non maintenue
latéralement est donc pris égal a :

Mo.rd = % LT B wply fy/ym1 27)
avec
1
xLT = = ,105 (28)
¢|_T +[¢LT2 - ﬂ“LTZ]
P =O’5|:1+aLT(ZLT —-0.2)++ )+/?_’LT2} (29)

ou at représente un facteur d'imperfection, pris égal a 0,21 (courbe de flambement a) pour les
profils laminés et a 0,49 (courbe c¢) pour les profils soudés (contraintes résiduelles plus élevées).

A, estI'elancement réduit vis-a-vis du déversement. 1l est défini comme suit :

/’{’_LT :\/Mde / Mcr )
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Dans le cas d'une poutre & section transversale constante symétrique par rapport a I'axe de faible
inertie pour une flexion suivant l'axe de forte inertie, le moment critique élastique de
déversement est donné par la formule générale :

2L, k]2 w  (KL2eL - 06 rCon ,
Mer = C1 T2 ke| Tz * 7, C2Pa-Cay)| - (Corg-Caz) 2

avec

It = moment d'inertie de torsion

lw = moment d'inertie de gauchissement

I, = moment d'inertie de flexion suivant I'axe de faible inertie

L = longueur de la poutre entre points latéralement maintenus

Cy, Coet Cz sont des facteurs dépendant des conditions de charge et d'encastrement,

k et kw facteurs de longueur effective.

ZQ = Za'ZS

zj=2g - [U,sz(ya+22]dﬂ],fly
A

za = coordonnée du point d'application de la charge

zs = coordonnée du centre de cisaillement.

En convention, I’axe z est toujours orienté positivement du centre de torsion vers la semelle
comprimée.

Les facteurs de longueur effective k et kw varient de 0,5 pour un encastrement parfait a 1.0 pour
des appuis simples, avec 0.7 pour une extrémité encastrée et I'autre simplement appuyée.

Le facteur k concerne la rotation de I'extrémité en plan. Il est analogue au rapport I/L d'un
élément comprime.

Le facteur kw concerne le gauchissement d'extrémité. A moins d'avoir pris des mesures
spéciales d'encastrement vis-a-vis du gauchissement, il convient de prendre kw égal a 1.0.

Les valeurs de Ci, C> et Cz sont données aux tableaux 08 et 09 ci-dessous pour différents cas de

charge, ainsi que l'indique la forme du diagramme du moment de flexion sur la longueur L entre
appuis latéraux. Les valeurs en sont données pour différentes valeurs de k.
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Tableau F.1.1 Coafficients Cy, C5 et Cq pour différentes valeurs de k,
dans le cas de moments d'extrémités
Chargement et Diagramme de Valeur de Coefficients
conditions d'appuis moment de flexion k ¢y Ca Cy
¥oua 1,0 1,000 1,000
0.7 1,000 1,113
I | [ ” H 0,5 1,000 - 1,144
¥ o= 1,0 1,141 0,998
0.7 1,270 1,565
|_ | LT 0.5 1,305 - 2,283
LR 1.0 1,323 08492
0,7 1,473 1,556
”ﬂTl'mTﬂTrm 05 1,514 - 2,271
¥ o 1,0 1,563 0,977
0,7 1,739 1,531
N #M Ve 10 1,879 0,939
) e | 4| 2 e
0.5 2,150 - 2,150
LR 1,0 2,281 0,855
0.7 2,538 1,340
(e o5 | 2609 - 1,957
¥ om-ua 1,0 2,704 0,676
0,7 3,009 1,059
¥ o=-am 1,0 2927 0,366
m 0.7 3,258 0,575
05 3,348 - 0,837
"--.;‘_L:‘u
¥ 10 2,752 0,000
m\h}.\ o7 3,063 0,000
05 3,149 - 0,000

Tableau 08 : Valeurs des coefficients C1, C et C3 dans le cas de poutres

soumises a des moments d'extrémités
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Tableau F.1.2 Coefficients C, C; et Cy, pour différentes valeurs de k,
dans le cas de charges transversales
Chargement et Diagramme de Valeur de Coefficients
conditions d'appuis moment de flexion k ) Cao Cq
w W 1.0 1,132 0,459 0,525
T T
0.5 0972 0,304 0,980
W h-\ /| 1,0 1,285 1,562 0,753
. I s
0.5 o2 0,652 1,070
1 W 1.0 1,365 0,553 1,730
f 1
0.5 1,070 0,432 3,050
lr:r [ +T] 1.0 1,565 1,267 2,640
E B
0,5 0,938 0,715 4,800
£ 1.0 1,046 0,430 1,120
Pl
'_1_;_3_1 05 1010 | o410 | 1890
A I

Tableau 09 : Valeurs des coefficients Cy, C, et Cs dans le cas de
poutres soumises a des charges transversales

6-6.2 Cas d’éléments soumis a une combinaison d’effort de
compression et de moments de flexion

6-6.2.1 Eléments comportant des sections de classe 01 et 02 :

Dans ce cas, l'article 5.5.4 du CCM97 utilise I'équation d'interaction suivante:

N Sd + k LT M y.Sd 4 kz M z.5d <1 (30)
ZzAfy 'Y ZLTWpl.yfy I'Yw Wpl.zfy I ¥

ou y, représente le facteur de réduction pour le flambement des poteaux selon I'axe faible, |t

représente le facteur de réduction pour le déversement des poutres, et ou pm,Lt est un facteur
prenant en compte la non uniformité du diagramme des moments, cf Tableau 7.

6-6.2.2 Eléments comportant des sections de classe 03 :

Les éléments comportant des sections transversales de classe 3 doivent satisfaire le critére
suivant:
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Ngq N KirMy g4 N k.M, 4 <1
ZzAfy /7M1 ZLTWeI.yfy / }/Ml V\/el.zfy /yMl

(31)
6-6.2.3 Eléments comportant des sections de classe 04
Pour les éléments ayant des sections transversales de classe 4, le critere a satisfaire est le
suivant :
N K+M oy +Ngen, K,(M,g+Nge
sd " LT 'Vly.sd Sd N, n ( Sd Sd¥ Ny ) <1 (32)

ZzAfy I'Yw Xt W .yfy I'¥w W .zfy Iy
7 Calcul d’assemblages

7-1 Généralités et modes de transmission d’efforts

La conception et le calcul d’assemblages revétent une importance particuliére. En effet, les
constructeurs préférent une construction sous dimensionnée a une construction mal assemblée.
Un sous dimensionnement conduirait en cas de chargements excessifs a des signes
prémonitoires de rupture ductile en grandes déformations. Le déchargement de la structure puis
le renforcement remettrait la structure en état de fonctionnement. Par contre, un mauvais
assemblage, conduirait a une rupture brutale et inattendue, mettant en danger les occupants.

11 existe deux familles d’assembleurs : les boulons et les cordons de soudure. Toutefois, I’'usage
de piéces intermédiaires, telle que platine ou gousset, est indispensable.

Par ailleurs, les calculs sont basés sur les modes de transmission d’efforts, a savoir :

> La transmission par_cisaillement : identifiée par I’empéchement du_glissement
relatif au niveau des surfaces de contact entre les piéces a assembler entre elles ou avec
les piéces intermédiaires tel I’exemple du couvre joint d’ame ci-dessous illustrant les
possibilités de transmission d’un moment fléchissant, d’un effort tranchant et d’un effort
normal de traction (figure 36)
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Figure 36 : Exemples de modes de transmission par cisaillement d’un couvre joint d’ame.

» Latransmission par traction identifiée par ’empéchement du décollement au niveau
des surfaces de contact des piéces a assembler (figure 37)

Figure 37: Exemple de mode de transmission par traction
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> Latransmission par traction et cisaillement identifiée ’empéchement simultané du
glissement relatif et du décollement au niveau des surfaces de contact. (figure 38)

TR soudé
= | e
I S
B '. & || @
"~ IPE L
|| meB

Figure 38 : Assemblage poteau poutre transmettant simultanément
un effort tranchant et un moment fléchissant

Il est & noter que chaque mode de transmission d’efforts, lui correspond plusieurs modes de
ruine vis-a-vis desquels des vérifications de résistance doivent étre effectuées.

7-2 Les assemblages boulonnés

Tout d’abord, il est utile de rappeler les composants ainsi que la terminologie utilisée au niveau
d’un boulon d’assemblage (figure 39).

///////
\\

téte de la vis

piéces

i ’I rl:lu
:::ge % vis

Figure 39 : composants et terminologie utilisés au niveau d’un boulon

Les principales caractéristiques géométriques des boulons sont représentées dans le tableau 10

Désignation M8 | MI10 | MI12 | M14 | M16 | MI8 | M20 | M22 | M24 | M27 | M30

d (mm}) 8 10 12 14 16 18 20 22 24 27 30
d, (mm) 9 11 13 15 18 20 22 24 26 30 33
A (mm?) | 503 | 78,5 113 154 | 201 254 | 314 | 380 | 452 573 | 707
A, (mm?) | 36.6 58 843 115 157 192 | 245 | 303 353 | 459 | 561

¢ rondelle  (mm) 16 20 24 27 30 34 ‘36 40 44 50 52

¢ clé (mm) | 21 __27 31 51 51 51 58 58 58 58 58
tole usuelle  (mm) 2 3 4 S 6 7 8 10.14 | =14 .

corniére 30 35 40 50 60 70 80 120 |> . =
usuelle (mm) 120

dp (mm) 14 18,3 | 20,5 | 23,7 | 24,58 | 29,1 | 324 | 34,5 | 388 | 442 | 49,60

Tableau 10 : Principales caractéristiques géométriques des boulons
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Avec:
d : diametre de la partie non filetée de la vis ;
do : diamétre nominal du trou ;
A : section nominale du boulon ;
As : section résistante de la partie filetée ;
dm : diametre moyen entre le cercle circonscrit et le cercle inscrit a la téte du boulon.

En ce qui concerne les caractéristiques mécaniques, celles-ci sont représentées dans le
tableaull

Classe 4.6 4.8 5.6 5.8 6.8 88 10.9
fw (MPa) 240 320 300 400 480 640 900
fw  (MPa) 400 400 500 500 600 800 1000

Tableau 11 : Principales caractéristiques mécaniques des boulons

7-2.1 Transmission d’efforts par cisaillement

Dans ces cas de figures, il existe deux modes de transmission d’effort: par butée (en utilisant
des boulons ordinaires) et par frottement (en utilisant des boulons précontraints ).

7-2.1.1 Transmission par butées (ou boulons ordinaires)
Les risques de rupture associés a ce mode de transmission ainsi que les vérifications qui en
découlent, résident dans ce qui suit :

> Le cisaillement des boulons
La vérification a faire :

Fvsd < Fvrd
avec
Fvsa : I’effort tranchant sollicitant de calcul revenant a un seul boulon
Fvrd : I’effort tranchant résistant de calcul revenant a un seul boulon

Fvrd = 0.6 As. fun / mp pour les classes de boulons ductiles a savoir : 4.6 ; 5.6 et 8.8

Fvrd = 0.5 As. fun / smb pour les classes de boulons fragiles a savoir : 4.8 ;5.8 ; 6.8 et 10.9
Avec mp - un coefficient partiel de sécurité pris égal a 1.25 dans ce cas.

» Rupture par pression diamétrale des piéces a assembler ou des pieces
intermédiaires

La vérification a faire consiste a vérifier que D’effort résultant dii aux pressions exercées
latéralement par un boulon (a I’intérieur du trou de pergage) sur la paroi considérée, ne doit pas
provoquer de rupture « par déchirement » en raison des possibilités suivantes :

- Epaisseur insuffisante de cette paroi

- Pince ou pas longitudinaux insuffisants

- Forte intensité de I’effort exercé en raison du nombre insuffisant de boulons

A cet effet, ’effort résistant : Ford =2.50a.d. t/ s
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Avec mp : un coefficient partiel de sécurité pris égal & 1.25 dans ce cas.
» Rupture en cisaillement de bloc (article 6.5.2.2) ou I’arrachement d’un « morceau »
de la piece a assembler se produit suivant deux lignes délimitées par les trous de percage
(figure 40)

1! b
1 A

Figure 40 : illustration du phénoméne de cisaillement de bloc

> Rupture en section nette, dans la cas ou les éléments a assembler travaillent en
traction (cf paragraphe 6.2)

7-2.1.2 Transmission par frottements (ou boulons

precontraints)
La résistance de calcul au glissement Fsrq par boulon est obtenue par la formule :

ks nu

Fs,Rd = Fp,Cd

Yms
avec
Fp,cd - précontrainte de calcul,
u : coefficient de frottement, fonction du traitement de surface, donné comme suit :
pu = 0.5 pour surfaces grenaillées ou sablées et non peinte (classe A)
w = 0.4 pour surfaces grenaillées ou sablées mais peinte (classe B)
p = 0.3 pour surfaces nettoyée par brossage métallique ou a la flamme (classe C)
p = 0.2 pour surfaces non traitée (classe D)
n : nombre d’interfaces de frottement,
ks : coefficient fonction des dimensions des trous et donné par le tableau 2,
v ms : coefficient partiel de securité ; les valeurs recommandées a utiliser sont :
ymsult = 1,25 pour les résistances au glissement a I’ELU (état limite ultime)
ymsuit = 1,40 pour les résistances au glissement & I’ELU (état limite ultime)
pour trous surdimensionnés et oblongs
¥ msser = 1,10 pour les résistances au glissement & I’ELS (état limite de service)

La précontrainte Fp cq doit étre prise égale a :

Fp,Cd = 0,7 fub As (2)

7-2.2 Transmission d’efforts par traction

La vérification a faire :
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Fisa < Ftrd
avec
Fisa : I’effort de traction sollicitant de calcul revenant a un seul boulon
Ft,Rd : la résistance de calcul en traction par boulon est obtenue par la formule :

0'9fub As
Fipg = ——
Ymb

Avec mb : un coefficient partiel de sécurité pris égal a 1.50 dans ce cas.

Cette vérification s’ applique aussi bien pour les boulons ordinaires que précontraints. Toutefois,
la principale différence réside dans le comportement ou lorsque les boulons sont précontraints
80 % de Deffort de traction appliqué est repris par les piéces en contact. Ceci est
particulierement utile en cas de chargement cyclique ou le risque de rupture vis-a-vis de la
fatigue devient imminent.

Une autre Vérification vis-a-vis du risque de poinconnement des pieces a assembler est
importante. En effet, I’effort de traction appliqué ne doit pas dépasser 1’effort résistant BpRrd.,
telle que :

avec

Bp’Rd = 0.6 I .dm .t. fu / ’YMb
Avec ymp : un coefficient partiel de sécurité pris égal a 1.25 dans ce cas.
7-2.3 Transmission d’efforts par traction et cisaillement
7-2.3.1 Cas des boulons ordinaires :

La vérification a faire :

Fv, Sd 'Ft, Sd
+ =1
Fv ra 1.4F pa

avec une vérification supplémentaire Ftsd <Ftrd

Avec yp .= 1.50 pour Firg €t yp = 1.25 pour Fy grg

Par ailleurs, il est également nécessaire de vérifier les risques de rupture vis-a-vis:
o de la pression diamétrale
o du cisaillement de bloc
o et du poingonnement.

7-2.3.2 Cas des boulons précontraints :

La résistance au glissement est affectée de maniére défavorable par la présence de 1’effort de
traction.. En effet, on sait que la transmission par cisaillement se fait par frottement donc par
pression de contact. Or cette pression est diminuée par les forces extérieures exercees sur les
boulons.
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Sachant que la plaque équilibre environ 80 % de la force extérieure, la pression de contact :
Fc= chd -0.8 Ft
Elle doit étre en conséquence calculée par les relations suivantes.

La résistance au glissement a ’ELU :

ks nu
Fspa = Treon \Fo,ca—0.8F; sq)
La résistance au glissement a I’ELS :
k,nu
Fs,Rd,ser = Ym \ Fp,(‘,‘d - OrSFI,Sd,ser;l
.ser

7-3 Les assemblages soudes : Calcul des cordons de soudure

Dans ce qui suit, nous ne traiterons que 1’aspect lié aux calculs et dimensionnements des
cordons de soudure.

Selon la géométrie des pieces a assembler, il existe plusieurs types de cordons : d’angles, en
entaille, en bout a pleine pénétration, en bout a pénétration partielle, et en bouchon (voir le
tableau 12 ci dessous).

Tableau 6.6.1 Types courants d'assemblages soudés.
Type d’
Type de soudure
‘bout-a-bout enT adin
soudure d'angle
¥ S—1
soudure .
emte ' A,
soudure en bout
& peine e
pénétration®) pr— aemi ¥ simpie
— a— @,__ —3
o

soudure en bout ‘{_ﬁ
a

partielle”)

en bouchan

1T
38

Tableau 12 : Types courants d’assemblages soudés.
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Toutefois, du point de vue des calculs, et moyennant une définition appropriée des plans
critiques pour chaque type de cordon, nous pouvons retenir essentiellement deux types, a
savoir :

> Les soudures en bout a pleine pénétration ou aucun calcul de résistance n’est nécessaire,
pour peu qu’il assure la continuité de la mati¢re sur toute I’épaisseur des picces a
assembler et que le métal d’apport ait une résistance au moins égale a celle du métal de
base.

> Les cordons d’angle : lesquels peuvent étre verifiés par deux méthodes : la méthode
réelle et la méthode simplifiée. La méthode réelle est la plus précise. Toutefois, elle
nécessite des calculs plus développés, et qui consistent a faire des projections de
contraintes normales et tangentielles sur un repére tridimensionnel lié au plan critique.
Ensuite, la vérification du cordon se fait vis-a-vis du critére de rupture de Von Mises.
Quant a la méthode simplifiée, celle-ci est moins précise que la précédente. Elle est
cependant plus facile a utiliser et ses résultats mettent d’avantage en sécurité. Elle est
brievement exposeée ci-dessous.

La méthode simplifiée est basée sur des résultats expérimentaux obtenus suite a 1’étude du
comportement réel d’un cordon d’angle en fonction de la direction de I’effort auquel il est
soumis (figure 37). En effet, en fonction de I'orientation du cordon par rapport a la direction de
I'effort P appliqueé, il est relevé sur cette figure des comportements différents allant du cordon
frontal (6=90° ou la résistance est maximale mais en contrepartie la ductilité est minimale) au
cordon latéral (6=0°ou la résistance est minimale mais en contrepartie la ductilité est maximale)

| - |
8 =90° (cordon frontal)
6 =60 | ‘

30— ; '
\ |

8=0"
(cordon latéral) |

p/l. charge en kN
par mm de soudure

soudure E 410
D=633mm
| |

| I S

3.0 3.5 4.0

déformation, mm

Figure 41 : Résistance des soudures d’angle
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Ainsi, les courbes tracées sur cette figure 41 montre que le cordon latéral est celui qui résiste le
moins. En effet, la valeur de sa résistance constitue la borne inférieure des résistances des
cordons de soudure.

Cela étant dit, quel que soit ’orientation du cordon considéré, le principe de la méthode
simplifiée consiste a supposer, le cordon comme étant latéral. Par conséquent, les contraintes
développées dans le plan critique seront supposées réduites uniquement aux contraintes
tangentielles longitudinales. La Vérification de cette contrainte peut s’écrire :

fu
BWYMW‘/§

T<fywq avec fywg =

Et I’effort résistant de calcul pour un cordon de gorge a et de longueur L vaut FwRrd :

Fora =aLf, o =aLf, /(8 73)
Finalement, quelle que soit la direction de I’effort sollicitant Fwsq par rapport au cordon, on
doit vérifier :
Fwsd < Fw,Rd

Par ailleurs, en ce qui concerne la gorge a, celle-ci doit faire I’objet d’un prédimensionnement,
et ce, afin d’assurer que I’apport d’énergie apporté lors du soudage soit suffisant pour faire
fondre localement le métal de base, d’une part. Et d’autre part, une gorge surdimensionnée est
synonyme de grande quantité de chaleur susceptible de fondre excessivement les piéces a
assembler. Il faut alors trouver un compromis entre ces deux extrémes de maniére a obtenir un
cordon qui satisfait ces deux exigences.

Une méthode pratique de prédimensionnement de la gorge est donnée en figure 42. 1l s’agira
ensuite de Vérifier les résistances réglementaires.

gorge minimale *
1 du cordon (mm)

2 |§'a
2

épaisseur en mm de
la tdle la plus mince

cordon maximal

Utilisation de I'abaque :

Cas de 1éles d'épaisseur égale .

Déterminer les dimensions minimales et maximales du cordon.
Voir si la dimension déterminée par le calcul est compatible
avec la fourchette déterminée.

Cas de iéles d'épaisseurs inégales

Déterminer, pour chaque téle, la fourchene des dimensions
de cordon admissibles.

Choisir la dimension de cordon a réaliser dans la partie
commune aux deux intervalles ; lorsque ceux-ci n'ont pas de
domaine commun, les dispositions & prendre sont & étudier
cas par cas.

4

503 4 55 7 8 10 12 14

[Fa. H 48 .
Y 50 2
BB 1 N L ! | [N A T S TN N NN N Y [N T SO N SN (RS N NN T NS Y S W
1

20 P 4 26 18 0 12 4 36 40

gorge maximal du cordon

)&

Figure 42 : Abaque de prédimensionnement de la gorge a.
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8 Exemples de calcul

8-1 Exemple 01 : portique de longue portée a une seule traverse

Soit le portique continu de type HEA 600 en acier S235 avec fy = 235 MPa et f,=340 MPa. Ce
portique & une seule travée de 25 m de portée et de 7,50 m de hauteur, est encastré a ses deux
extrémités A et D dans ses deux plans principaux (plan du portique XAz et plan perpendiculaire
XAy) (figure 43).L’orientation des sections et des poutres se fait dans le sens d’un meilleur
rendement de 1’utilisation du matériau acier. Autrement dit, tous les axes principaux de forte
inertie (axes y’y) sont perpendiculaires au plan du portique. Des poutres secondaires
régulierement espacées de 2.50 m sont fixées sur la semelle supérieure de la poutre traverse
BC. Des charges supposées uniformément réparties sont appliquées sur la poutre traverse BC
avec gg = 2,5 KN/ml la charge due aux actions permanentes, et gq= 1,5 KN/ml la charge due
aux actions d’exploitation et qw= -8,0 KN/ml la charge transmise par les pannes suite aux
pressions de soulévement dues au vent sur les couvertures. Les diagrammes de distribution des
efforts internes a ’ELU sous les combinaisons 1,35G+1,5Q et G+1.5W, sont illustrés aux
figures 45 et 46 ci-dessous. Les longueurs de flambement des poteaux sont comme suit : lky =
0.88lo = 6,60m et Iz = 1.50 m (la distance entre les lisses de bardage). Vérifier, selon
I’Eurocode03 ;

1- Le portique a 1’état limite ultime de résistance des sections

2- Le portique a I’état limite ultime vis-a-vis des risques de flambement

3- Le portique a I’état limite ultime vis-a-vis des risques de déversement (uniquement sous
la combinaison G+1.5W)

4- En raison du probleme de transport, la poutre traverse BC a été découpée en deux
trongons égaux et assemblés ensuite par platine d’extrémité au milieu selon le détail
présenté ci-dessous. Les platines ont chacune une épaisseur de 35 mm et sont supposées
épaisses. Les boulons utilisés sont de type précontraints, de type M22 et de classe 8.8.
Le diametre de chaque trou est de 24 mm. Le coefficient de frotement pu = 0.3 et les
trous seront supposés surdimensionnés. On vous demande de vérifier cet assemblage
aux états limites ultimes de résistance.

5- Calculer les gorges cr et cw des cordons de soudure reliant la platine a la poutre en
adoptant quatre (04) cordons reliant la platine aux semelles et deux (02) cordons reliant
la platine a I’ame avec lf = b-tw et lw= 250 mm ; If et lw étant respectivement les longueur
de chaque cordon platine-semelle et platine-ame.
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Figure 43 : Vue du portique (orientation des sections transversales)

_.l_._tp 1 1-1
_ b=
+—°
I -*-
ne d1E~ ]
i Cow = ;
-4-
1iF —- [e
- +
¢ Mg 5
Figure 44 : Détail de 1’assemblage
Notas :
t,b=35 mm ¢ =950 mm s =160,0 mm nombre de rangées de boulonsn =6

Espacements réguliers entre rangées de boulons e = 80 mm.
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a) Moments fléchissants Myy sous 1.35G + 1.5Q

,T_T-—T--T‘TTTTTTTHTTH¥( T

J l J \AJ,L,I*LJ,L_J.__L_l__L_L_L,L,LQ”

b) Efforts tranchants Vzz sous 1.35G + 1.5Q

¢) Efforts Normaux N sous 1.35G + 1.5Q

Figure 45 : Diagrammes des efforts internes sous 1.35G + 1.5Q.
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Tl
vk

K

a) Moments fléchissants Myy sous G + 1.5W

5 [TFTTFTT_TTTTTTT“T‘T“T—**-

LTI J l J AF

b) Efforts tranchants Vzz sous G + 1.5W

siol | LT DT T T T e

c) Efforts Normaux N sous G + 1.5W

Figure 46 : Diagrammes des efforts internes sous G + 1.5W

60



Figure
Figure 47 : Déformée du portique sous 1.35G +1.5Q

Figure 48 : Déformée du portique sous G + 1.5 W

Solution de ’exemple 01

1. Vérification des sections transversales a I’ELU:
e Lastructure étant symétrique, on ne considérera que la moitié.
e Sections dangereuses : Pour les deux combinaisons
{ 1.35G+1.5Q
G+1.5W
Il s’agit du point B (ou C).
v’ Efforts maximums sous 1.35G+1.5Q :

Coté poteau : (M4, =356.9 KN.m

V¢az =69. 32 KN
Ngg =-99.67KN ................ (Compression)
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Coté poutre : (Mg, =356.9KN.m

Vsaz = 99.67 KN
Ngg =69.23 KN ................. (Compression)

v’ Efforts maximums sous G+1.5W :

Coté poteau : (Mg, =347KN.m

Vsa, = 67.38KN
Ngg =+t97.01KN .......cooeiiiinn (Traction)

Coté poutre : (Mg, =347KN.m

Vea, = 97.01 KN
Ngg =+67.38KN..........oeeiil. (Traction)

Nous constatons que les efforts dus a la premiére combinaison sont supérieurs a ceux de la deuxiéme.
Par conséquent, la vérification portera sur les efforts dus a (1.35G+1.5Q).

e Classe des sections transversales :

Classe(01) < classe du HEA600 < classe(02)
(Flexion simple) (Compression seule)

e Interaction (M-V)
23.5 1

Vplz vz *( ) =93.2* (T)* 1.0

Vpiz=1264.5 KN

Vplz

On voit bien que Vp,q,= (99.67 KN) < (—=) = (532.25KN)

= Pas de réduction des moments résistants en raison des efforts tranchants V.

e Interaction (M-N)

11 s’agit de sections comportant des semelles, la condition de non interaction entre M et N est :

0 5*Aw*fy

N max< Min (0.25* Ny, ) avec : N = A* fy

N,=226.46%23.5=5321.8 KN; Aw =A -2+ b tf
Aw=76.46cm? = N,,,, (=99.67) < Min (1330.45 ; 898.4 KN)
= Pas de réduction due & N
= La Vérification aura lieu uniquement sur M

= Mgy, <My, avec Mgy, =356.9KN.m

.5

ET M,, =W *yfwy, —535038*23 = 1257.34 KN.m

ply ply
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On voit bien que M4, < M,,;,, = toutes les sections du portique sont, sous les deux combinaisons,
vérifiées a I’E.L.U de résistance des sections transversales.

2. Vérification vis-a-vis des risques de flambement :

11 s’agit d’effectuer des vérifications pour des éléments qui doivent étre comprimés et fléchis.

Toute fois, sous la combinaison (G+1.5W) les éléments du portique ne sont pas comprimés mais

tendus !!
Par conséquent, la combinaison G+1.5W n’est pas concernée par cette vérification .nous nous

limiterons uniquement aux efforts dus a la combinaison 1.35G+1.5Q.

2.1) Veérification des poteaux :

o longueurs de flambement :

lyy=0.88lp =6.60m et L= 1.50m
=y _ 660 _ : _ 150 _
Y= 1 T 7307 72643 A= oo =21.24

—_Ay _ 2643 _ .3
A=« [BA=" 5 1=0.28> 022, =0.23> 0.2

o Choix des courbes de flambement :

Par rapport a I’axe y : courbe (a) et Par rapport a I’axe z : courbe (b)
(Car 7> 1.2 et t; < 40mm) = x,=0.982 et y, =0.989 = Ypn=x,=0.982

La vérification a faire :

N M
& k2 1 0<1
Al My
Y Ym1
k,="? Buty= Bary= 1.8-0.7%p = 2.12 avec
162.32
1[)2-356_91 =-0.455; (MQ =0)

— Woiy—We
Hy=24y 2Buy —4) + "’;—WW =0.18

= k,=0.996 ~ 1.00

Finalement, la vérification des poteaux se fera comme suit :

N¢sd + Msay 99.67 356.91
Iy y fy — 23.5 23.5+0.01
Xmin Y_Ml Wply_YMl 0.982%226.46 1 5350.39—1.1

=0.021+0.312=0.333<1 Donc c’est vérifié.

2.2) Vérification des poutres :

Ly =1 = 25m

longueurs de flambement : I, = Distance entre les pannes=2.5m
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_ lry _2500_ .4 _250
Ay= ™ =297 100.11 A0 = 35.41
5—_100.11 _ .3 _3541 _
dy=—ry V1=1.07 } A= gpee V1 =0.38
Choix de courbes de flambement : /y : courbe (a) ; /2 2 courbe (b)

xy=0.617  ;x,=0.934 = ypi=Min (xy ; x,)=x, = 0.617
— — MQ . _ 9sd - 12 —
Ky=?  Buy=Buy + 1o Brg—pu,) s Mo = 24— =439.45 KN.m

AM = 356.91 + 265.65 = 622.56 KN
p=1=Pyy=18-07+1=11

= 11+439'45(13 1.1) = 1.24
Buy = 1. 622.56 R
- w. - W
ty = A (2 % Bry — 4) + 22— qvec p, < 0.9
Wely
107(2 % 1.24 — 4) + 5350.39 — 478671 151
=1. *1.24 — =—1.
Hy 478671
Hy * N
K,=1————avecK, <1.5
y Xy * A * fy y
= —SI23  031= K= 1.031
0.617%226.46%23.5
Finalement, la vérification a faire :
N M
c,sd + ky sdy =< 1
L 7 e ply Ym1
69.23 356.91 L, ege s
m + 1031W2351*301 = 0.023 + 0.32 = 0.34 < 1vérifié

3.) vérification a I’E.L.U vis-a-vis des risques de déversement et ce, uniquement sous G+1.5W

Sous cette combinaison, les éléments du portique sont & la fois fléchis et tendus = la vérification au

déversement se fera uniquement vis-a-vis des moments fléchissant :

fy

Msdy < Xt * ﬁW * ply Y1

3.1) vérification des poteaux :

Dans ce cas Mgy, = 347.37 KN.m
Pour la longueur de maintien latéral L, on prendra la hauteur total du poteau, ce qui constitue le cas le
plus défavorable. A noter que dans ce cas de combinaison (G+1.5W), les lisses de bardage ne peuvent

pas empécher le déversement des poteaux et ne peuvent donc pas constituer des appuis latéraux =
L=75m
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157.98 0.5 2.704;K = K 1
= — ~—-05=c¢ =2. K = =
Y= "31737 “ w

Le poteau n’étant pas chargé latéralement =

M,

_ mPExI, K IW+(K*L)2*G*It
r=a e &), T T e

M,, = 2.704

72 % 21000 * 11271.3 0506 4 (7502 + 0.4+ 39781
(1 750)2 ' m2 « 112713

M, = 4495.7 KN.m = 7 = [P0y — 53¢

Ar =~ 0.53 > 0.4 = y.r = 0.991

Courbe (a) :profilé . laminé

Mqqy(= 347.37) < 0.911 + 5350.39 + 22 + 102 =1041.3 KN.m

Donc la stabilité des poteaux est vérifiée.

3.2) vérification de la stabilité des poutres au déversement :

Dans ce cas la section dangereuse ce trouve a mi- travée avec M4, = 258.55KN.m

La vérification se fera sous : Mg, < x17 * By * plyf—y

YMm1
L= la portée totale de la poutre = 25.00 m (les pannes ne peuvent constituer des appuis latéraux sous
la pression de soulévement due au vent).

K=Ky =1.00etc, =1.285et c, = 1.562

_— Le point d’application des charges
— transversales

— L’axe Gz est orienté positivement vers la semelle inférieure
v comprimée

w2« Ex1, K Iy, (K*L)2xG=+I, 2
i ol | PR S 4 _
Mor = ez [(KW) Lt areEeL T (c224)"| = c224}
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7221000 * 11271.3

M, = 1.285
r (1 % 2500)2

*{ \/ [798.06 + (1*25732‘)3;:2;*1*_3397'81 +(1.562 29.5)2] —1.562 * (—29.5)}
=723.07 KN.m

M, =723.07 KN.m = 1,,;=1.318 =~ 1.32 > 0.4

Courbe (a) (profilé laminé) = y.r = 0.459

23.5% 1072
= Mgqy (= 258.55KN.m) < 0.459 * 5350 * —1 - 524.65KN.m

= La stabilité de la poutre est vérifiée

4.) Vérification de I’assemblage :

Dans cet assemblage, nous avons :

sous 1.35G+1.5Q My, = 265.65 KN.1m; Vg, = 0 et Neompression = 69-23 KN

Sous G+LBW :Myy, = 258.55 KN.m; Vg, = 0 et Nyygerion = 67.38 KN

Les efforts étant assez proche et a fin de simplifier la vérification tout ont restant dans le cas le plus
défavorable, nous prendrons un moment max

M4y, = 265.65 KN.m (du a la premiere combinaison) et un effort normal de traction (du a la
seconde combinaison) N;sq = 67.38 KN.

A
| | |
C=95mm
o) O T
80 mm
o) @) 1
80 mm
o) @) 1T
] 80 mm
o) O 1
80 mm
o) @) 1
80 mm
o) O —
| | C=95mm

Figure 49 : Disposition des rangées de boulons

Les distances di, d> et ds des rangees supérieures par rapport au centre de gravité de la semelle inférieure
sont comme suit :

by
dq =h—c—7=482.5mm
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e Distribution de N, ¢4 et de My, sur les rangées des boulons

La transmission de ces efforts se fera par traction, I’effort normal revenant a chaque rangée (i) de
boulons s’écrit : N; = N;py + N; i

o Distribution de M, (ou bien détermination des Ny ) :
Mg, Etant appliqué / au CDG de la section = seules les trois rangées supérieures ou (inferieures)
sont tendues.
= Msqy = Nyydy + Naydy + N3 ydz = Y3 Niyd;

En supposent une distribution linéaire élastique de Msqy entre les rangées des boulons, on peut écrire :

NlM NZM N3M NlM 2 NZM 2 N3M 2
= = = Mgy = ——d,° + ——d,* +——d
d,  d,  ds B Ay g, Tt T dy, 2 dy
== (dy? +dp” + d3?)
1
— Nim 23 1 _2
d = l
N M dll 265.65 48.25 257.16 KN
= = * s = 65 % ——— = .
W Ty Tes g2 4988.8
d d
Nyp = Ny gy % —= = 214.52KN et Na oy = Ny py * — = 171.88KN
2,M 1,M dl 3,M , dl

e Distribution deN, ;4 (ou bien détermination des N; y ) :

L’effort normal N g4 est distribué uniformément sur les six (06) rangées de boulons = N; y = % =

¥=11.z3 KN  i=l,.. .6

Finalement I’effort normal total par rangée :
N1 - NI,M + Nl,N - 26839KN
NZ = NZ,M + NZ,N = 225 75KN
N3 - N3,M + N3,N - 183 11KN

Il s’agit des boulons M22 de classe 8.8= A, = 3.03cm?

o Vérification :
a) _Vérification vis a vis du décollement des platines :

Il faut verifier Ny <n* Fp avecn=2 etF, = 0.7 x As * f,,,
Classe 8.8= f,, = 640MPa et fu, = 800MPa
= F, =0.7*% 3.03* 80 = nxE, =339.26KN
Et Ny = 268.39KN =n*F, >N; = verifié

b) Veérification vis & vis du moment résistant My, :

Nira i, di® _
Mgq = — avec Nygq = n * F,=339.36KN

Mpq = 22200222 1072 =350.83KN.m

= Mgy < My, = Vérifie
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c) Vérification au poingconnement de la platine :
(N1/2) <Bpraavec Bprg = 0.6 mdmtp fu/ ymp

Ni/2=134.2 KN
Bpra = 0.6 mdmtp fu/ymp =0.6 * 1.* 3.45* 3.5*34/1.25 =619.09 KN
vérifié

5).Calcul des gorges des cordons de soudure cr et Cw

De la méme maniére que précédemment on prendra :

M4y = 265.65 KN.m (dua1.35G + 1.5Q) et Ny;q = 65.38 KN (dua G + 1.5W) et
Vsaz =0

Distribution de Mg, et N4 sur les cordons de soudures :

Deux hypotheses :
v' Onsupposera que Mg, est équilibré uniquement par les cordons platine-semelles.

v' Onsupposeraque N.q estéquilibré par la totalité des cordons.
Par conséquent : soient Frgqet Fyqq les efforts revenant a chaque cordons semelle-platine et ame-

platine respectivement.

Avec : Frgq = Fry + Fry
DUEa M SaDueaN

. _ Msdy
Avec: ( Fry = 2t
Fin ==

on peut également calculer la longueur totale des cordons et diviser Nisq proportionnellement la

longueur.

_ Msgqy Ntsa _ 265.65%10% = 67.38_
= Ffsq = 2h-tp T 6~ 269-25) +— = 246.32 KN
Et Ry,y =Foy = N?"’ = @41.23 KN

Les vérifications :

1) Fr,, < Ff,, (cordons platines-semelle)

fu 1 Frsa*V3*Bw*Ym
alin 1 o > Frsan3 byt
* ! * V3 * Ymy, *Bw) ef - lexfu

246.32%\/3%1.25%0.8
28.7%36

=>Ffsd = ef

A.N: ef = = ef = 413 mm

D’aprés I’abaque de prédimensionnement 9.5mm< e, < 25 mm (platine)
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Et 6.5mm< ef < 17mm (semelle) = 9.5mm < e; < 17mm (ANB)

On adopte finallement ey = 10mm

Fw ;*V3*Bw*Ym,,

lw*fu

2) E, <E,. =e,z=

sd — "WRd

On trouve e,, = 0.2mm alors que I’abaque donne 9.5< e,, < 25mm (platine)

Et 35<e, <9.5mm (ame) = Onadoptera e, =9.5mm

8-2 Exemple 02 : assemblage boulonné

Une corniére 100x100x10, chargée en traction, doit étre assemblée a un gousset de 10 mm d’épaisseur.
La corniére et le gousset sont constitués d’un acier de nuance S235. Huit boulons en acier de 16 mm de
diameétre et de classe de qualité 5.8 sont disposés en quinconce pour attacher une aile de la corniére au
gousset. Calculer selon I’EC03, 1’effort résistant de calcul de 1’assemblage présenté sur la figure 50 ci-

dessous.

Corniére 100x100x10, gousset de 10mm d'épaisseur 100
8 houlons M16 de classe &0 b
Trous de boulons de 18 mm de diamétre ;
O

40 * |
= NSRRI

25 e

R PPR e P

9x30
Figure 50 : Détail d’assemblage boulonné d’une simple corniére sur un gousset.

R THIT |

Solution de ’exemple 02

v" Calcul de I'effort résistant Vrq:

Vos = min a—effort resistant viv a vis du cisaillement du boulon
Rd b—effort resistant vis a vis de la pression diametrale

Vra = min(Vga1, Vraz)
a- Calcul de Vgg::
VRdl = n.p.FVRd =08x1x FVRd'

Fyra = 0.5 X A wJu 05 157 x 20 Z 314 KN.
s YMmb 125

Vear = 8x1x31.4=251.2KN Vra—==>2 KN.
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b- Effort résistant vis a vis de la pression diamétrale :

Le risque d e rupture par pression diamétrale existe aussi bien dans le gousset que la
corniére. Toutefois, ces deux pieces ont la méme épaisseur et sont soumises a la méme force.
Donc la vérification d'une seule piece suffit.

VRdZ =nXx Fde Avec n=8.
fu

Fprg =25Xaxdx txy—; yup = 1.25, f,, = 360 MPa.
Mb
e
a = min (3—;0,329—(110— 0.25,%,1); dy = 18 mm,e; = 30 mm,p; = 60 mm.
L =3 —0555 2L 025=0.860. Tub 5 q,
3dy, 3x1.8 3dg fu

0=0.555 — Fpay= 2.5 % 0.555 X 1.6 X 1.0 x % = 63.9 KN.
— » Vgg=nxFuy=8x639=51125KN.
3 |[Vrgy =511.2 KN/

VRd = min(VRdl,VRdz) = 251.2 KN.
s

—
v' Assemblage long :
l: distance entre les boulons extrémes.
1=7*3=21 cm.
15d=15*1.6=24 cm.

Onvoit que 1<15d Vra ne doit pas étre réduit.

8-3 Exemple 03 Assemblage barre de palée de stabilité a un nceud de portique

Soit I’assemblage poteau poutre et barre de palée de stabilité représentée dans la figure 51 ci-
dessous. L’effort normal de traction transmis par la palée est de 400 KN. L assemblage se fait
par boulons ordinaires de type 6.8.La palée est inclinée d’un angle de 45 degrés par rapport a

I’horizontale. L’épaisseur des platines est de 20 mm.

1. Dimensionner I’assemblage de liaison palée gousset

2. Dimensionner les assemblages de liaison platine poteau et platine poutre (voir figure

51)

3. Dimensionner les cordons de soudure entre le gousset et les platines (épaisseur des

platines 20 mm)
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Gousset ép 13 mm
2*(120 * 120*12)

| ——

R
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
!

|

Figure 51 : Détail d’assemblage boulonné d’une palée de stabilité a un nceud de portique.

Solution de ’exemple 03

1) Dimensionnent de 'assemblage de liaison palée-gousset :
e Distribution de Nu sur les boulons calqulde-¥,

Soient : n= nombre de boulons ; n= 02
et p=nombre de plans de cisaillement ; p=02

Ona, F,y = :—E Em>=32" =100 KN.

Boulons de classe 6.8 fp-=480 MPa et fu,=600 MPa

Classe fragile fe=> 0,5 4s yf—”b > fusd
mb
Ymb Fosd 1,25.100
> e - o
— As 2 0,5 fub I_—A‘Lg 0,5.60

—>4; > 4,16cm?.

On adopte des boulons de type M27 avec Ag = 4,59cm? et d,=30 mm.

e Vérification de la pression diamétrale exercée sur la corniere :

Nu/8
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fosa= 32 =100KN. Et fyq=25 a.d.t. 2=

Ymb
On dispose les boulons de telle sorte que o =1.

cad: e; =3d, e; = (3x3) =9cm onprenddonc e; = 10cm

P; =3,75d, P; > 11,25cm onprenddonc  p; = 11,5cm

fora=2,5.1.2,7.1,2. % = 220,32 KN La corniére est vérifiée

e Vérification de la pression diamétrale sur gousset:

Ny
fosa=~ fosa = 200 KN

fi 34
fora=2,5a.d.t. ﬁ fora=25.1. 2,7.1,3.

frra=238,68 KN avec (a=1 en raison de la méme disposition que celle des corniéres, ca d on
adopte e; = 10cm > 3d, et p1=11,5cm> 3,75d,)

frsa(=200KN) < f,,4(=238,68KN)
Le gousset est vérifier vis a vis de la pression diamétrale

REMARQUE :( calcul indispensable)
Il faudrait également vérifier la rupture en en section brute et nette

Anette =Abrute—2 (n- dO-tcorniere)

Abrute=2. (0,19. 1.2)=0,38 12=0,38. 122
Abrue=54,72cm?

Anette= (54’,72_2(2 .3. 1,2)
Anette:‘l‘o,32C1’n2

@ Ny = A2 = 547225 = 128592 KN
Mo )
Nisq(= 400 KN) < Ny, Section brute vérifié
@ Ny =0,9. Anprre. 2= = 0,9.40,32.% = 987 KN
]/Mz 1,25
Nisq(=400 KN) < N, Section nette vérifié

2) Liaison platine-poteau et platine-poutre :

Il faut adopter une disposition symétrique par rapport a la bissectrice de telle sorte que la réaction

résultanteR, soit portée par cette méme bissectrice. Pour cela, il faut que :
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R

R

Nu =R= RA + RB
Et R4.dy = Rg.d, onprend d; =d,

Soit donc la liaison poteau-platine composée de deux rangées de boulons :

Ryt = R4y cosa constitue 'effort de traction a équilibrer par ces rangées.
R,y = Ry sin a constitue l'effort de cisaillement a équilibrer par ces rangées.

Donc  Rar = Ray = “L(2)=141,42 KN
> Distribution de Ry : calcyl de fiq =

Rar_141,42
22 4

frsa =35,35 KN

» Distribution de R,y : calculde fygq = %

frsa =35,35 KN
e Les boulons travaillent simultanément a la traction et au cisaillement :

La vérification a faire :
ftsd + fvsd < 1
1r4’-ftrd fvrd -

fu fu
ftrd = O)9As—b Et fUTd = O,SAS—b

YMb=(1,5) YMb=(1,25)

— Ay > Lt Jvsa Ag > 0,701 + 1,473 A > 2,174 cm?

~ 14.09fub g5 Tub
1,5 1,25

On adopte des boulons de type M20, avec Ag = 2,45cm? et dy =2,2cm
e Vérification supplémentaire a la traction seule :

fisa < fera AVeC frrg =0,9.A5.—122
YMb(=1,5)

fira = 0,9.2/45.22=88, 2 KN
 —— ftsa < fera C’est vérifié

e Vérification a la pression diamétrale de la platine :

R
fosa = % = 35,35 KN
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On dispose nos boulons de telle sorte que :
e, >3dy, Et p;>375d,
e; > 3.2,2=6,6 cm onprend e; =8cm

p1 > 3,75.2,2 =8,25cm a=1
Fora=2,5 a.d.t. y% Fora=2,5.1.2,0.2. % =272 KN
—_ fosa < fora C’est vérifié

e Vérification au poinconnement de la platine :

La vérification a faire est: fi5q < Bprq avec firsq = 3535KN
fu
.BpTd :0,6 . (ﬂ.’. dm tp).m

dy =32,4 mm= 3,24 cm
Byra = 0,6.7.3,24 .2 13—:5 =332,23 KN
Bpra(=332,23) > f5q4(=35,35) C’est vérifié

3) Cordon de soudure gousset-platine :
On a deux cordons de soudure, on utilise la méthode simplifiée :
R_A S a. l . M
Ymw -Bw

N
Ry=
A7

On pré-dimensionne a: d’apres l'abaque;3.5mm < a < 10mm

On adopte une gorge a=8mm L> (l &).M

22 fu
a'(ﬁ)
1400\ 1,25.0,8
AN:L> (329) 2238 1> 6860m
O'S'E

On adopte L=10cm en disposition symétrique.
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