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Définitions
Dans la présente section, les définitions des termes importants, pertinents pour le sujet et proposés
dans la littérature sont répertoriées.

Actions accidentelles / événements

(EN 1990, 2002) — Action, généralement de courte durée mais d'une ampleur significative, qui est peu
susceptible de se produire sur une structure donnée au cours de la durée de vie de dimensionnement.

Conséquence

(EN 1991-1-7, 2006) — Un résultat possible d'un événement. Les conséquences peuvent étre exprimées
verbalement ou numériquement en termes de pertes de vie, de blessures, de pertes économiques, de
dommages environnementaux, de perturbations pour les utilisateurs et le public, etc. Les
conséguences immeédiates et celles qui surviennent aprés un certain temps doivent étre incluses.

Déflagration

(EN 1991-1-7, 2006) - Propagation d'une zone de combustion a une vitesse inférieure a la vitesse du
son dans le milieu initial.

Détonation

(EN 1991-1-7, 2006) - Propagation d'une zone de combustion a une vitesse supérieure a la vitesse du
son dans le milieu initial.

Force dynamique

(EN 1991-1-7, 2006) — Force qui varie dans le temps et qui peut provoquer des effets dynamiques
importants sur la structure ; en cas d'impact, la force dynamique représente la force avec une surface
de contact associée au point d'impact.

Facteur d’amplification dynamique (FAD — propriétés dynamiques des matériaux)

Facteur de multiplication des propriétés mécaniques sous chargement statique pour tenir compte des
effets des vitesses de déformation.

Facteur de chargement dynamique (FCD - amplification dynamique du chargement)
Facteur de multiplication de la charge statique pour tenir compte des effets de I'énergie cinétique.
Force statique équivalente

(EN 1991-1-7, 2006) - Représentation alternative d'une force dynamique incluant la réponse
dynamique de la structure.

Risque

(EN 1990, 2002) — Un événement inhabituel et grave, par exemple, une action anormale ou une
influence environnementale, une force ou une résistance insuffisante, ou un écart excessif par rapport
aux dimensions prévues.

Scénario de risque

(EN 1991-1-7, 2006) — Une situation critique a un moment donné consistant en un danger principal
associé a une ou plusieurs conditions d'accompagnement qui conduisent a un événement indésirable
(par exemple, I'effondrement complet de la structure).



Elément-clé

(EN 1991-1-7, 2006) - Un élément structurel dont dépend la stabilité du reste de la structure.

Ruine localisée

(EN 1991-1-7, 2006) — Partie d'une structure supposée s'étre effondrée ou avoir été gravement
handicapée par un événement accidentel.

Ruine progressive (effondrement disproportionné)

(JRC, 2012) — L'ruine progressive d'un batiment peut-étre considéré comme la situation dans laquelle
la ruine locale d'un élément structurel primaire conduit a I'effondrement des éléments adjacents et a
un dommage global disproportionné par rapport a la cause initiale.

Résilience

(Adam et al., 2018) — La résilience d'un batiment comprend non seulement la propriété structurelle de
robustesse, qui contribue a la capacité d'absorption d'un événement extréme, mais aussi une capacité
de récupération qui permet de restaurer rapidement, voire d'améliorer le niveau de performance
avant I'événement.

Risque

(EN 1991-1-7, 2006) — Une mesure de la combinaison (généralement le produit) de la probabilité ou
de la fréquence d'occurrence d'un danger défini et de I'ampleur des conséquences de I'occurrence.

Analyse de risque

(EN 1991-1-7, 2006) — Une approche systématique pour décrire et/ou calculer le risque. L'analyse des
risques implique l'identification des événements indésirables, ainsi que les causes et les conséquences
de ces événements.

Evaluation des risques

(CSA, 1991) — Un processus d'analyse et d'évaluation des risques (avec une évaluation des risques
contenant |'acceptation des risques et I'analyse des options).

Robustesse

(EN 1991-1-7, 2006) - Capacité d'une structure a résister a des événements comme un incendie, des
explosions, un impact ou les conséquences d'une erreur humaine, sans étre endommagée dans une
mesure disproportionnée par rapport a la cause d'origine.

Intégrité structurelle

(ASCE 7-05, 2006) — Propriété de pouvoir “supporter des dommages locaux, le systéme structurel dans
son ensemble restant stable et n'étant pas endommagé dans une mesure disproportionnée par
rapport aux dommages locaux d'origine”.

Vulnérabilité

(Starossek and Haberland, 2010) — Susceptibilité d'une structure a subir des dommages initiaux
lorsqu'elle est affectée par des événements anormaux. Une structure est vulnérable si des événements
anormaux entrainent facilement des dommages initiaux.
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Introduction

La robustesse structurelle et l'atténuation du risque de ruine progressive est une considération de
sécurité spécifique qui est désormais abordée dans les codes et normes modernes, y compris les
Eurocodes, et qui nécessite une attention particuliere de tous les professionnels impliqués dans
I'industrie de la construction, y compris les architectes, les concepteurs, les constructeurs, les agents
de contréle, et les gestionnaires d'assurances. L'importance d’un dimensionnement visant la
robustesse a été reconnue a la suite de catastrophes mondiales dont I'effondrement des tours jumelles
le 11 septembre a New York qui est a I'origine de I'expression du besoin de directives pratiques. En
effet, la disponibilité de telles directives d'application pratique adressées a divers professionnels de la
construction tenant compte des différents usages et risques des batiments contribue a garantir la
confiance dans la sécurité des constructions en acier et mixtes.

Au cours de la derniere décennie, un nombre important de projets de recherche liés a la réponse
structurelle des batiments en acier et mixtes sous diverses situations de charges exceptionnelles (choc,
incendie, tremblement de terre,...) ont été menés, notamment en Europe et aux USA. A la suite de ces
récentes actions scientifiques, différentes méthodes pratiques possibles ont été proposées pour
atténuer le risque de ruine progressive grace a des dimensionnements efficaces et tenant compte du
plein potentiel des caractéristiques des matériaux dans les structures en acier et mixtes.

L'objectif du projet « Atténuation du risque de ruine progressive des charpentes en acier et mixtes » -
FAILNOMORE, est de consolider les connaissances acquises au cours des différents projets mentionés
plus haut et de transformer les acquis scientifiques en recommandations et directives pratiques.
L'ensemble regles de dimensionnement pratiques et dispositions constructives associérs visant a
atténuer le risque de ruine progressive est axé sur les structures en acier et mixtes soumises a des
événements exceptionnels tels que les chocs, les explosions, les incendies, les séismes. Dans notre
démarche, on se référe également aux documents normatifs disponibles et ce afin de proposer une
méthodologie de dimensionnement européenne communément admise. Le projet a été financé
pendant 24 mois (a partir de juillet 2020) par le Fonds de recherche pour le charbon et I'acier (RFCS)
dans le cadre d'une convention de subvention No 899371.

Les partenaires du projet FAILNOMORE sont :

e Université de Liege (ULG) — Belgique

e Université de Coimbra (UC) — Portugal

e Imperial College de Londres (IC) — UK

e Université de Stuttgart (USTUTT) — Allemagne

e Université de Trento (UNITN) — Italie

e Université Polytechnique de Timisoara (UPT) — Romanie

e Université Technique Czech de Prague (CVUT) — République Czech
e Université de Technologie Rzeszow (PRZ) — Pologne

e Université Technique de Delft (TUD) — Hollande

e Université Polytechnique catalane (UPC) — Espagne

e INSA de Rennes (INSAR) — France

e European Convention for Constructional Steelwork (ECCS) — Europe
e Feldmann + Weynand GmbH (F+W) — Allemagne

e ArcelorMittal Belval & Differdange S.A. (AM) — Luxembourg

Le présent manuel de dimensionnement fait partie des supports de diffusion et refléte les principaux
résultats du projet FAILNOMORE. Le présent document est divisé en trois parties :
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Partie 1 intitulée « Dimensionnement visant la robustesse » qui reflete les stratégies et les
approches de dimensionnement a adopter. En particulier, le contexte normatif est d'abord
présenté dans la section 1. Ensuite, dans la section 2, la méthodologie de dimensionnement a
suivre et les stratégies de dimensionnement qui peuvent étre adoptées sont brievement
présentées. Enfin, des directives de dimensionnement détaillées et orientées vers la pratique
sur la facon d'appliquer les différentes approches de dimensionnement proposées sont
fournies dans les sections 3 a 6 avec des conclusions générales listées dans la section 7.

Partie 2 intitulée « Exemples d’application » illustre comment les différentes approches de
dimensionnement peuvent étre appliquées sur quatre exemples de dimensionnement
concrets: une structure en acier et mixte congue dans une zone non sismique et une structure
en acier et mixte congue dans une zone sismique.

Partie 3 intitulée « Annexes » fournit au lecteur des informations détaillées complémentaires
concernant certains des concepts relatifs aux regles de dimensionnement proposées.

Partie 4 intitulée « Références » rassemble les références mentionnées dans le présent
document.



Partie 1 — Dimensionnement visant la Robustesse

1 Contexte Normatif

1.1 Apercu

Ce chapitre donne un bref apercu des procédures actuelles relatives a la robustesse dans les codes et
guides existantes, en mettant particulierement I'accent sur les exigences disponibles dans I'EN 1990 et
I'EN 1991-1-7. Les regles de conceptions pertinentes dans d'autres codes internationaux, ainsi que
dans d'autres Eurocodes tels que I'EN 1993, I'EN 1994 et I'EN 1998 sont mentionnées si nécessaire dans
d'autres parties de ce document, et sont discutées en détail dans le document de référence
(Demonceau et al., 2021) et le guide de dimensionnement (Elghazouli et al., 2021). Certains
développements liés a la robustesse qui sont actuellement a I'étude pour une éventuelle inclusion dans
le processus de révision et d'évolution de la deuxieme génération des Eurocodes sont également
décrits dans ce chapitre.

1.2 Exigences en robustesse dans les Eurocodes

1.2.1 Principes de base

L'EN 1990, 2.1 (4)P (EN 1990, 2002) énonce le principe de base relatif a la robustesse structurelle, ou
il est explicitement stipulé que : “ Une structure doit-étre congue et réalisée de maniére a ne pas étre
endommagée suite a des événements tels que: explosion, impact, les conséquences d'erreurs
humaines, de maniére disproportionnée par rapport a la cause d'origine ”. En outre, pour traiter de
I'atténuation des risques liés a la ruine structurelle, I'EN 1990, 2.1 (5)P stipule que : “ Les dommages
structurels potentiels doivent étre évités ou limités par un ou plusieurs des éléments suivants : (i)
éviter, éliminer ou réduire les risques encourut par la structure; (ii) le choix d'une forme (typologie)
structurelle peu sensible a I'aléa ; (iii) la sélection d'une forme et d'une conception qui peuvent survivre
a l'enléevement d’éléments structuraux ou d’une partie limitée de la structure ; (iv) éviter les systémes
qui s'effondrent sans prévenir ; (v) lier les éléments ensemble ”.

1.2.2 Situations de dimensionnement
Selon I'EN 1990, 3.2 (2)P, la situation de projet pertinente vis-a-vis de la robustesse structurelle est la
situation de projet accidentelle qui fait référence aux conditions exceptionnelles applicables a la
structure, par exemple : un incendie, une explosion, un impact ou les conséquences de panne localisée.
L'EN 1990 distingue également les situations de projet accidentelles (par exemple, incendie, impact,
explosion, ruine localisée) des situations sismiques (Elghazouli, 2013). En outre, I'EN 1990, 3.2 (3)P
stipule que les situations de projet sélectionnées doivent étre suffisamment séveres et variées pour
englober toutes les conditions qui peuvent raisonnablement étre prévues pendant la réalisation et
I'exploitation de la structure. D'autre part, la “ robustesse “ est définie dans I'EN 1991-1-7 (EN 1991-1-
7, 2006) comme “la capacité d'une structure a résister a des événements tels qu'un incendie, une
explosion, un impact ou les conséquences d'une erreur humaine, sans étre endommagé de maniere
disproportionnée par rapport a la cause initiale “. Cette définition relie donc la robustesse aux
situations de projet accidentelles, ol la combinaison d'actions pour de telles situations est donnée
dans I'EN 1990, 6.4.3.3, Eq. (6.11b). Il convient également de noter que les actions
malveillantes/terroristes délibérées ne relévent pas strictement de la définition des scénarios

It

accidentels dans les Eurocodes. Cependant, il est de la responsabilité de l'ingénieur de considérer la
robustesse des structures sous tous ces chargements extrémes. Une situation similaire est également
liée a la stabilité et a la capacité résiduelle des batiments suite a des actions sismiques ou incendie, qui
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ne sont pas directement couvertes par les exigences de robustesse de I'EN 1991-1-7. Cependant, I'EN
1998-1 (EN 1998-1, 2004) donne des regles générales sur les actions sismiques et des regles pour les
batiments, tandis que I'EN 1993-1-2 (EN 1993-1-2, 2005) et I'EN 1994-1-2 (EN 1994-1-2, 2005) donnent
des regles générales pour le dimensionnement structurel au feu des batiments en acier et mixtes
respectivement.

1.2.3 Classes de conséquences

Les stratégies de dimensionnement pour les situations de projet accidentelles répondant aux
exigences de robustesse sont basées sur la classe de conséquence de la structure. La classification
proposée dans I'annexe A de I'EN 1991-1-7 classe les batiments en quatre classes de conséquences
(CC) en fonction du type, de I'occupation et de la taille du batiment. Dans I'EN 1990 et I'EN 1991-1-7,
Cl 3.4, seules trois classes de conséquences sont identifiées. Cependant, dans I'annexe A de I'EN 1991-
1-7, tableau A.1, la classe de conséquences 2 est subdivisée en CC2a (conségquences moyennes-groupe
de risque inférieur) et CC2b (conséquences moyennes-groupe de risque supérieur), les autres classes
étant CC1 (faibles conséquences de ruine) et CC3 (fortes conséquences). Plus de détails concernant la
classe de conséquence des batiments telle qu'adoptée ici se trouvent dans la section 3.

1.3 Stratégies en Robustesse

1.3.1 Généralités
Comme stipulé dans I'EN 1991-1-7, la stratégie adoptée pour l'atténuation des risques et le
dimensionnement des structures pour les actions accidentelles dépendrait du fait que les actions
accidentelles soient identifiées ou non identifiées comme résumé a la Figure 1.

Situation de projet
accidentelle

[
Stratégies basées sur des actions
accidentelles identifiées (par exemple,
explosions et impact)

Stratégies basées sur la limitation de
I'étendue de la défaillance localisée

Dimensionner Prévenir ou Dimensionner Redondance Elément clé Régles
la structure réduire une structure améliorée congu pour prescriptives
pour avoir I'action (par pour (par exemple, soutenir (par exemple
une exemple, supporter chemins de une action intégrité et
robustesse mesures de I'action charge accidentelle ductilité)
minimale protection) alternatifs) fictive Aq
suffisante

Figure 1. Stratégies de robustesse pour des dimensionnements en situations accidentelles (EN 1991-1-7, 2006)

1.3.2 Stratégies basées sur des actions accidentelles identifiées

L'EN 1991-1-7, 3.2 stipule que lorsque des actions accidentelles sont identifiées et prises en compte,
les facteurs suivants doivent également étre pris en compte : (i) les mesures prises pour prévenir ou
réduire la gravité d'une action accidentelle ; (ii) la probabilité d'occurrence de I'action accidentelle
identifiée ; (iii) les conséquences d'une ruine due a I'action accidentelle identifiée ; (iv) perception du
public; (v) le niveau de risque acceptable. Il indique également que dans le cadre de telles actions, une
ruine localisée peut-étre acceptable a condition qu'elle ne mette pas en danger la stabilité de
I'ensemble de la structure, et que la capacité portante globale de la structure soit maintenue et
permette de prendre les mesures d'urgence nécessaires.
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En outre, il souligne que des mesures doivent étre prises pour atténuer le risque d'actions accidentelles
et que ces mesures doivent inclure, le cas échéant, une ou plusieurs des stratégies suivantes : (i)
empécher l'action de se produire ou réduire la probabilité et/ou l'intensité de I'action a un niveau
acceptable a travers le processus de dimensionnement structurel ; (ii) protéger I'ouvrage contre les
effets d'une action accidentelle en réduisant les effets de I'action sur I'ouvrage ; (iii) s'assurer que la
structure a une robustesse suffisante en adoptant une ou plusieurs des approches suivantes : a)
concevoir certains composantes de la structure, dont dépend la stabilité, comme éléments clés pour
augmenter la probabilité de survie de la structure suite a un événement accidentel ; b) concevoir des
éléments structuraux et sélectionner des matériaux ayant une ductilité suffisante capable d'absorber
une énergie de déformation significative sans rupture ; c) incorporer une redondance suffisante dans
la structure pour faciliter le transfert des actions vers des chemins de charge alternatifs a la suite d'un
événement accidentel.

Les valeurs notionnelles pour les actions accidentelles identifiées (par exemple, dans le cas d'un impact
ou d'une explosion interne) sont proposées dans I'EN 1991-1-7. Ces valeurs peuvent étre modifiées
dans I'annexe nationale pour des pays individuels ou pour un projet spécifique et convenues dans la
conception par l'autorité compétente et le client.

1.3.3 Strategies basées sur la limitation de I’étendue de ruine localisée

Les stratégies basées sur la limitation de I'étendue des ruines localisées couvrent un large éventail
d'événements possibles et sont principalement liées a des actions accidentelles non identifiées.
L'adoption de stratégies pour limiter I'étendue d'une ruine localisée peut fournir une robustesse
adéquate contre d'autres actions accidentelles en dehors de celles couvertes par I'EN 1991-1-7 (par
exemple, les explosions externes et les attaques terroristes) ou toute autre action résultant de causes
non spécifiées. Pour la plupart des structures de batiment, les actions accidentelles potentielles sont
trés souvent non identifiées, par conséquent, la conception de structures pour de telles situations
impliquerait des stratégies de robustesse largement basées sur la limitation de I'étendue de la ruine
en utilisant I'une des approches suivantes, comme indiqué dans I'EN 1991-1-7, Cl 3.3 : (i) concevoir des
éléments clés, dont dépend la stabilité de la structure, pour reprendre les effets d'une action
accidentelle ; (ii) en cas de ruine localisée, telle que la ruine d'un seul élément primaire, la stabilité de
la structure ou d'une partie importante de celle-ci n'est pas mise en danger ; (iii) appliquer des regles
normatives de dimensionnement et des dispositions constructives qui assurent une robustesse
acceptable de I'ouvrage. Ces stratégies comprennent des méthodes de force de ligature normatives,
des méthodes de chemins de charge alternatifs et des méthodes de dimensionnement d'éléments clés.
lIs visent a fournir un niveau de robustesse acceptable pour supporter une ruine localisée sans un
niveau d'effondrement disproportionné.

L'annexe A de I'EN 1991-1-7 détaille plus amplement I'application de ces stratégies aux différentes
catégories de batiments. Des exigences plus strictes sont recommandées lorsque I'on passe de CC1 a
CC3, reflétant le niveau de risque accru d{ a la ruine structurelle.

L'EN 1993 et I'EN 1994 fournissent des recommandations qui peuvent étre directement ou
indirectement pertinentes pour la conception et les dispositions constructives visant la robustesse, y
compris des informations relatives a la ductilité et a la capacité de rotation des poutres et des
assemblages a résistance partielle, entre autres.

Diverses exigences de robustesse existent également dans d'autres directives internationales. Ceux-ci
incluent, mais ne sont pas limités a : les Unified Facilities Criteria (UFC) : Design of Buildings to Resist
Progressive Collapse (UFC 4-023-03, développé par le Département de la Défense des Etats-Unis (DoD,
2016), I'Administration des services généraux des Etats-Unis ( GSA, 2016) Analyse des chemins
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alternatifs et regles de dimensionnement, recommandations incluses dans I'ASCE 7-16 (ASCE, 2017b)
et I'International Building Code (IBC) (ICC, 2018), en plus des stipulations du UK Building Regulations
2010 Approved Document A (ODPM, 2013) ainsi que le Chinese Code for Anti-Collapse Design of
Building Structures (CECS 392) (CECS, 2014). décrit plus en détail dans le document de référence
(Demonceau et al., 2021).

1.4 Développements normatifs actuels

L'actuel projet de révision de I'EN 1990 (prEN 1990, 2019) pour la prochaine génération d'Eurocodes
introduit la Section 4.4 et I'Annexe informative E, qui sont exclusivement dédiées a la robustesse
structurelle. La section 4.4 stipule que : “ Une structure doit-étre congue pour avoir un niveau de
robustesse adéquat afin que, pendant sa durée de vie associée aux hypothéses de dimensionnement,
elle ne soit pas endommagée par des événements défavorables et imprévus, tels que la défaillance ou
I'effondrement d'un élément structurel ou d'une partie de la structure, dans une mesure
disproportionnée par rapport a la cause originelle “. Il note également que pour la plupart des
structures, la conception conformément aux Eurocodes fournit un niveau de robustesse adéquat sans
gu'il soit nécessaire de prendre des mesures de dimensionnement supplémentaires pour améliorer la
robustesse structurelle. Si de telles mesures sont nécessaires, elles devraient étre spécifiées par
I'autorité compétente ou convenues pour un projet spécifique par les parties concernées. D'autre part,
I'annexe E du projet d'EN 1990 donne des orientations informatives pour améliorer la robustesse des
batiments et des ponts. Elle fournit des stratégies basées sur la limitation de I'étendue des dommages,
tandis que la conception explicite des structures pour une action accidentelle identifiée est couverte
dans le cadre de I'EN 1991.

Les stratégies de robustesse proposées suivent les méthodes typiques décrites ci-dessus, avec |'ajout
d'une “stratégie de segmentation “. A cette fin, le E.1 de I'annexe E fournit, a titre indicatif, des
recommandations pour des méthodes de dimensionnement afin d’améliorer la robustesse pour les
classes de conséquences CC1, CC2 et CC3. Il convient également de noter que la nouvelle norme EN
1990 ajoute deux classes de conséquences supplémentaires, CCO et CC4. Le CC4 est considéré comme
présentant un risque extréme de perte de vies humaines ou de blessures corporelles et un risque
économique, social ou environnemental considérable. Les dispositions des Eurocodes ne couvrent pas
entierement les régles de dimensionnement nécessaires pour les structures classées CC4. Pour ces
structures, des dispositions complémentaires a celles données dans les Eurocodes peuvent étre
nécessaires. D'un autre c6té, CCO présente le risque le plus faible, lorsque les Eurocodes ou des
dispositions alternatives peuvent étre utilisés et ol des éléments autres que structurels peuvent étre
classés comme CCO. Par conséquent, les dispositions des Eurocodes couvrent principalement les régles
de dimensionnement des structures classées CC1 a CC3.
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Dimensionnement pour les actions Dimensionnement pour une robustesse
accidentelles (EN 1991) accrue (EN 1990)
Dimensionnement explicite de la structure Des stratégies basées sur la limitation de
(par exemple contre I'explosion, I'impact) I'étendue des dommages
Dimensionner |a Prévenir ou Chemins de Eléments-clés Segmentation
structure pour réduire |'action charge i.e. i.e. séparation
résister a l'action e.g. mesures de alternatifs dimensionner en partie
(*) protection, soit en fournissant des éléments
controle des une capacité de sélectionnés
événements déformation et pour résister
une ductilité aux actions
adéquates, soit en notionnelle (s)
appliquant des
regles de
dimensionnement
normatives

(*)Le dimensionnement structurel contre les actions accidentelles identifiées peut incorporer des éléments
spécialement dimensionnés, qui tombent en ruine partiellement ou totalement, a condition que leur ruine n'entraine
pas une ruine structurelle supplémentaire comme convenu avec les autorités.

Figure 2. Stratégies de dimensionnement pour les actions accidentelles identifiées et pour une robustesse
générale améliorée selon (prEN 1990, 2019)

En plus des révisions proposées dans I'EN 1990 (prEN 1990, 2019), il existe des développements dans
I'EN 1993 et I'EN 1998 qui peuvent étre directement et/ou indirectement pertinents vis-avis de la
satisfaction des exigences de robustesse. Celles-ci incluent des préconisations sur I'évaluation de la
capacité de rotation dans les poutres et les assemblages dans I'EN 1993, ainsi que la définition de
relations charge-déformation pour les composants en acier et mixtes acier-béton en vue d’une analyse
statique non linéaire (poussée) dans I'EN 1998. Si nécessaire, on réfere a ces dispositions dans d'autres
parties de ce document, et sont décrites et évaluées de maniere critique plus en détail dans le
document de référence (Demonceau et al., 2021).

1.5 Remarques finales

Le présent chapitre a mis en évidence les exigences et les stratégies disponibles pour une conception
intégrant la robustesse telles qu'elles sont actuellement stipulées et proposées dans les Eurocodes.
Bien que la conception intégrant la robustesse soit abordée de maniére normative a travers les
principes généraux disponibles dans I'EN 1990 et I'EN 1991-1-7, aucun ensemble cohérent de regles
n'est disponible. Les parametres clés pour la performance d’un dimensionnement visant la robustesse,
tels que ceux requis par le systéme et disponibles a partir de la ductilité locale nécessitent des

traitements, des indications et des clarifications supplémentaires a insérer dans le corpus normatif.

Plus généralement et malgré la présence d'un important corpus de recherche traitant de la robustesse
sous diverses formes, tant au niveau global que local, il existe un besoin de transformer ces
connaissances en méthodes et outils simplifiés qui serviront I'ingéniéniérie. Ce document vise donc a
distiller les informations que I'on retrouve dans plusieurs études et traveaux de recherche récents
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portant sur les structures a ossature en acier et mixtes sous la forme de regles de dimensionnement
détaillées mais aussi simplifiées en adéquations avec les différents niveaux de dimensionnement
pratique. L'usage de ces regles est illustré a I'aide d’un certain nombre de dimensionnement de
structures réalistes.
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2 Dimensionnement visant la robustesse

2.1 Stratégies de dimensionnement

2.1.1 Introduction
Afin de se conformer aux exigences fixées par les normes de dimensionnement en vigueur (section 1),
la conception intégrant la robustesse structurelle est proposée ici sous la forme d’une procédure en
plusieurs étapes qui r sur la classe de conséquences du batiment, la nature de I'action accidentelle a
considérer et la configuration structurelle du batiment. Cette procédure est illustrée, a la figure 3, sous
la forme d’un organigramme qui reflete le processus de dimensionnement a suivre.

Cet organigramme peut étre considéré comme I'épine dorsale du présent manuel de
dimensionnement et sera présenté de maniére exhaustive dans cette section. Des détails plus
perspicaces sur les approches et les procédures a appliquer tout au long du processus de
dimensionnement seront ensuite abordés dans les chapitres suivants.

2.1.2 Philosophies générales de dimensionnement
L'EN 1991-1-7 (2006) prescrit I'évitement ou la limitation des dommages potentiels dans les scénarios
accidentels en empéchant ou en réduisant I'action accidentelle, en protégeant la structure contre les
effets de I'action accidentelle (par des systémes de protection adéquats), ou en concevant le structure
pour résister a I'action accidentelle ou a ses effets. Ces mesures conduisent par conséquent soit a une
faible probabilité d'occurrence de I'aléa, soit a une structure robuste qui résiste a I'action accidentelle
en limitant la propagation du dommage initial.

Suivant de pres les lignes directrices de I'EN 1991-1-7, le point de départ naturellement suggéré dans une
conception intégrant la robustesse est I'identification de la classe de conséquences du batiment considéré
(encadré A.1 de la figure 3). La classe de conséquences du batiment permet au praticien d'apprécier la
démarche de dimensionnement a adopter en vue d'atteindre un niveau de robustesse adéquat. Par
exemple, la conception visant la robustesse d'une classe a faibles conséquences de défaillance (CC1)
n'implique pas de considérations spécifiques tant que la conception est réalisée en pleine conformité avec
les regles données dans la suite des Eurocodes (EN 1990 a EN 1999). D'autre part, pour les batiments avec
des conséquences de défaillance plus élevées, tels que ceux identifiés comme CC2 et CC3, la conception
intégrant la robustesse implique des approches spécifiques qui pourraient aller de simples regles
prescriptives a des analyses de risque avancées et a des méthodes analytiques ou numériques complexes.
Plus de détails sur la définition des classes de conséquences sont fournis dans la section 3.

Une fois la classe de conséquences établie, les événements potentiels et les scénarios de chargement
accidentel pertinents doivent étre identifiés par le concepteur en étroite collaboration avec le client
et les autorités compétentes. Par conséquent, l'identification des événements potentiels permet au
praticien de plaider soit pour une conception explicite pour une action accidentelle identifiable
spécifique (Encadrés B de la Figure 3) et/ou pour une stratégie de dimensionnement qui limite
I'étendue des dommages initiaux survenus a la suite de tout événement accidentel non identifiable
(encadrés C de la figure 3). Pour les batiments a fortes conséquences de défaillance (CC3), une
évaluation systématique des risques est généralement requise pour identifier les scénarios accidentels
les plus susceptibles de se produire au cours de la durée de vie de |'ouvrage (voir chapitre 6).

2.1.3 Dimensionnement pour des actions accidentelles bien-identifiées
Généralement, la conception d’un ouvrage vis-a-vis d'un événement accidentel bien identifié implique
|'utilisation de mesures de prévention et de protection qui atténueraient le risque d'occurrence d'un
danger ou réduiraient les effets destructeurs de ce dernier (encadré B.2 de la figure 3). Ces mesures
peuvent aller de solutions conceptuelles (sélection de formes structurelles peu sensibile aux risques)
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a des mesures de réduction des effets d'une action accidentelle (par exemple, des barrieres de sécurité
ou des bornes de protection).

Lorsque les mesures prises pour prévenir les événements exceptionnels permettent d'éviter I'éventail
complet des événements possibles, il est raisonnable de considérer que la conception est pleinement
conforme aux exigences de robustesse. Inversement, tant que ces mesures de protection ne font que
réduire I'ampleur (ou la probabilité d'occurrence) de I'action accidentelle, ou ne peuvent tout
simplement pas étre mises en ceuvre, les dommages locaux sont imminents et une évaluation des
dommages locaux potentiels par une conception explicite est requise (encadré B. 3 a I'encadré B.6 de
la figure 3). Si les dommages locaux prévus sont inacceptables et pourraient déclencher un
effondrement disproportionné de la structure, une refonte de la structure doit-étre effectuée afin de
contrecarrer les dommages locaux (encadré B.2 de la figure 3). Lorsque de tels dommages sont
acceptables, leur amplification doit-étre évitée au travers de stratégies de dimensionnement
appropriées telles que proposées pour les actions accidentelles non identifiables (voir Section 2.1.4).

Généralement, la conception explicite sous des actions accidentelles identifiées implique des
stratégies de dimensionnement spécifiques reposant sur des méthodes analytiques et/ou numériques.
Le niveau de sophistication des méthodes est fortement dépendant de la classe de conséquences de
la structure considérée. Les stratégies et les méthodes actuellement disponibles sont présentées en
détail au chapitre 4. Au sein de ce chapitre, quatre actions accidentelles spécifiques seront envisagées
:I'impact (Section 4.2), I'explosion (section 4.3), I'incendie en tant qu'événement exceptionnel (Section
4.3.3) et tremblement de terre comme événement exceptionnel (Section 4.5).

2.1.4 Dimensionnement pour des actions accidentelles non-identifiées

Les événements non identifiés sont des actions accidentelles qui ne sont pas spécifiquement prises en
compte par les normes et qui ne sont pas précisées par le client ou d'autres parties prenantes. Il s’agit
également de toute autre action résultant de causes non spécifiables. En raison des incertitudes
concernant la nature, I'ampleur et le point d'application (région) d'une action accidentelle non
identifiable, la performance structurelle requise est généralement impossible a estimer. Dans ce cas,
une conception intégrant la robustesse nécessite des solutions pragmatiques couvrant un large
éventail de scénarios accidentels potentiels. Actuellement, les stratégies de dimensionnement
réputées atteindre un niveau adéquat de robustesse structurelle cherchent principalement a limiter
I'étendue d'un endommagement localisé (Encadré C.2 de la Figure 3), quelle qu'en soit la cause a
I'origine. Ces stratégies de dimensionnement sont abordées au chapitre 5.

Pour les batiments de classe de moindre conséquence (CC2a — voir chapitre 3), I'EN 1991-1-7 suggére
de doter la structure d'un systéme de ligature horizontal efficace en utilisant une méthode normative
appelée « méthode des tirants » (Encadré C.3.a2 1n Figure 3). Cette méthode permet d'assurer un
niveau minimum de continuité entre les différents éléments structuraux au moyen de tirants
horizontaux et ainsi le développement d'actions membranaires dans la structure endommagée en vue
d'activer des chemins de charge alternatifs. Néanmoins, en raison de I'impossibilité d'estimer le niveau
de robustesse atteint grace a la méthode des tirants, I'efficacité de cette derniére reste discutable, et
elle est plutdt percue comme une mesure nécessaire mais pas suffisante. Aussi, le développement
d'actions membranaires nécessite une ductilité suffisante aux endroits clés de la structure, mais ce
point n'est pas spécifiquement abordé dans le code qui confirme I'affirmation précédente. Dans la
section 5.3.1, des propositions seront faites pour surmonter les manquements identifiés.

Pour les batiments de classes de conséquences supérieures (CC2b — voir chapitre 3), différentes
alternatives sont proposées. La premiere méthode consiste a utiliser la méthode de tirants telle que
proposée pour CC2a mais en ajoutant un systéme de tirants vertical efficace (voir Section 5.3.1).
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La seconde méthode revient a prendre en compte la suppression compléte des éléments porteurs
(Encadré C.3.a2 sur la Figure 3). Cette situation simule le cas ol un élément porteur est completement
perdu suite a un événement accidentel et permet d'évaluer si la structure est capable d'activer un
chemin de charge alternatif pour survivre a la perte de cet élément porteur. Le contexte normatif
actuel définit cette approche comme “l'enlevement fictif des éléments porteurs “ et, comme le
prescrit I'EN 1991-1-7, elle doit-étre appliquée a tous les éléments porteurs (colonnes, poutres
supportant des colonnes ou toute section nominale de murs). Ces éléments porteurs sont enlevés un
a la fois et a chaque étage du batiment. Méme si une telle méthode peut s'avérer fastidieuse et
chronophage car elle nécessite I'utilisation d'outils d'analyse avancés, elle permet de vérifier si le
batiment reste stable et si les dommages constatés restent acceptables. De la section 5.3.2 a la section
5.3.4, des outils analytiques et numériques présentant différents niveaux de sophistication seront
proposés pour appliquer cette approche.

A1 Identification of the consequence class of the structure (indicating the enhanced robustness requirements
and/or consideration of accidental actions), collaboration with the client and the relevant authority if appropriate
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) }
—B'1V:/?timieglizlr:\f'gﬁgtﬁ:eaf:é:zr_]tc;:;%?gt'on‘ C.1 Unidentified accidental actions (enhanced
possible risk analysis leading to design robustness) possible risk analysis leading to
- il design scenarios
B2 Preventi—__
Yes™—_eliminate hazard — <] - = = = = = =){F2Desnilmkine
I ' extent of damage
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* Des approches de dimensionnement appropriées pour les classes de conséquences plus élevées et plus faibles peuvent étre
nécessaires

** Lors du redimensionnement/rénovation, des méthodes plus avancées peuvent étre utilisées, le cas échéant

*** Les stratégies de dimensionnement pour la robustesse ne s'excluent pas mutuellement et peuvent étre utilisées seules ou
en combinaison

Figure 3. Organigramme du processus de dimensionnement visant la robustesse
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Lorsque la perte d'un élément de porteur génere une ruine disproportionnée ou que I'étendue des
dommages locaux dépasse une limite spécifique convenue ou prescrite, I'élément retiré doit-étre
étiqueté comme "élément clé" et la conception doit s'orienter vers des méthodes d'amélioration locale
de la capacité de résistance de I'élément défini comme la méthode de I'élément clé (encadré C.3.b de
la figure 3). De plus, I'élément de clé doit-étre concu de maniere a résister a une action accidentelle
fictive, et sa défaillance doit-étre empéchée par tous les moyens. Cette méthode est détaillée dans la
section 5.4.

Une alternative a ces méthodes est I'utilisation de la compartimentation (encadré C.3.c de la figure 3).
La compartimentation est une stratégie de dimensionnement qui peut offrir une possibilité de prévenir
ou de limiter un dommage initial en isolant la partie défaillante d'une structure du reste de la structure
par ce que l'on peut appeler les frontieres des compartiments. Les stratégies de compartimentation
peuvent généralement étre basées sur des frontiéres de compartiments faibles ou des frontieres de
compartiments fortes. Plus de détails sont fournis dans la section 5.5.

Pour les batiments en CC3, les approches de dimensionnement a adopter sont similaires a celles
proposées pour CC2b mais pourraient nécessiter I'utilisation de méthodes fines telles que les analyses
dynamiques (Section 5.3.5) et devraient étre accompagnées d'une analyse de risque (Chapitre 6)
comme mentionné précédemment.

2.2 Importance des assemblages structuraux pour un dimensionnement visant Ia
robustesse

2.2.1 Dimensionnement classique aux ELS et aux ELU
Les assemblages structurels sont des éléments clés qui influencent fortement la réponse globale d'un
batiment en acier. Comme indiqué dans I'EN 1993-1-8, les assemblages peuvent étre classés en termes
de rigidité en rotation, de résistance et de ductilité.

Trois niveaux de rigidité en rotation sont considérés : nominalement articulé, semi-rigide et
pleinement rigide. Les limites de classification de la rigidité sont fournies dans I'EN 1993-1-8 mais pour
leur application aux assemblages articulés, il est fait référence a (Jaspart et al., 2009). En réalité, des
déformations se produisent également sous des efforts axiaux ou de cisaillement, mais ceux-ci restent
assez limités, et ils sont généralement supposés ne pas influencer de maniere significative la réponse
de la structure.

En termes de résistance a la flexion, les EN 1993-1-8 et (Jaspart et al., 2009) font référence a trois
classes, a savoir les assemblages a rotule nominale, a résistance partielle et a pleine résistance, pour
lesquels des criteres de classification sont également présentés. Le concept d'assemblages a résistance
partielle/pleine peut-étre facilement étendu a toute autre situation de chargement (effort normal,
combinaison de moment et d'efforts axiaux...).

En ce qui concerne la ductilité, trois catégories existent également, mais elles ne sont
malheureusement pas explicitement identifiées dans I'EN 1993-1-8 : les assemblages non-ductile
(fragiles), les assemblages ductiles pour la vérification plastique et les assemblages ductiles pour
I'analyse plastique. De maniére similaires aux sections transversales des barres, on peut parler de
classes d’assemblages.

L'utilisation de assemblages rigides a pleine résistance ne représente généralement pas I'option la plus
économique, en raison de leurs colts de fabrication élevés, mais cela permet de négliger I'effet des
assemblages sur la répartition des efforts internes et sur la capacité portante du systéme, la plasticité
n'étant susceptible de se développer que dans la section transversale de I'élément, au moins si une
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analyse élastique est effectuée combinée a une vérification élastique ou plastique de la résistance de
la section transversale. Si une analyse plastique de la structure est effectuée, nécessitant ainsi une
capacité de rotation plastique pour le développement du mécanisme plastique, le risque de
développer une rotule plastique suffisante dans I'assemblage adjacent a la section transversale, en
raison de la surrésistance du matériau dans I'élément doit-étre évité, surtout si la réponse ductile de
I'assemblage a pleine résistance n'a pas été vérifiée. Dans I'EN 1993-1-8, la prise en compte d'une “
surrésistance “ initiale des assemblages est alors requise, par rapport a la résistance nominale de la
section. Ici, on pourrait parler “ d’assemblages sur-résistants “.

Le modele a composantes disponible dans (EN 1993-1-8, 2005) constitue la principale méthode
analytique pour le calcul des propriétés mécaniques des assemblages: (i) la rigidité, (ii) la résistance et
(iii) la capacité de rotation. Elle trouve son application a la fois pour un dimensionnement élastique et
plastique et est applicable a toute configuration d’assemblage acier ou mixte acier-béton (EN 1994-1-
1, 2004). Les détails de la procédure et sa mise en ceuvre ainsi que des informations complémentaires
a (EN 1993-1-8, 2005) et (EN 1994-1-1, 2004) sont fournies dans (Jaspart et Weynand, 2016a) et
(Demonceau et al., 2021). Afin d'étendre son champ d'application, (Demonceau, 2008) a caractérisé
une composante non encore disponible pour les assemblages mixtes acier-béton, la « dalle mixte en
compression », et a fait des propositions pour la surface utile de la dalle et la contribution de la
composante aux assemblages mixtes sous moments fléchissant positif, voir chapitre VIII.4.2 de
(Demonceau et al., 2021). Une autre référence intéressante est (Jaspart et al., 2005), on y trouve une
revue des régles de dimensionnement des composantes disponibles dans les codes et dans la
littérature technique. Enfin, pour les composantes rencontrés dans les assemblages tubulaires, nous
invitons le lecteur a consulter (Weynand et al., 2015).

Le calcul de la rigidité et de la résistance des assemblages est fondamentalement possible, quelque
soit le chargement (moment M uniquement, effort normal N uniquement et combinaison du moment
M et de I'effort normal N, en plus des efforts tranchants) et ce grace a la philosophie de la méthode
des composantes.

Dans les documents normatifs précités, cependant, des regles d'application précises ne sont pas
fournies pour les assemblages soumis a des moments fléchissants et a des efforts normaux, a
I'exception des pieds de poteaux. Lorsqu'un assemblage est également soumis a une force axiale Ng,,
une approche grossiere est simplement proposée dans laquelle, tout d'abord, l'influence de
I'interaction MN est ignorée tant que Ng est inférieur a 5% de la résistance plastique de
dimensionnement axiale de la section traversale de la poutre connectée (Npjrq).

Dans (Demonceau et al., 2019), il a été montré que la courbe Eurocode d’interaction M-N prédit parfois
assez précisément, mais souvent tres sécuritaireement, la résistance de I'assemblage, alors que la regle
des 5% conduit généralement a une surestimation significative de la résistance de I'assemblage. De
plus, I'Eurocode 3 Partie 1-8 ne définit pas la maniere d'évaluer la résistance axiale Nzy de I'assemblage.
Dans la méme publication, une procédure analytique de dimensionnement améliorée est également
présentée pour les assemblages acier et mixtes acier-béton. Elle a été validé par comparaison a des
résultats obtenus a partir d'essais expérimentaux effectués sur des assemblages mixtes poutre-poteau
sous diverses configurations de chargement, y compris le feu et la ruine progressive. Cette procédure
avancée, entierement compatible avec les principes de dimensionnement dictés par les Eurocodes, est
décrite en Annexe A.1.

2.2.2 Dimensionnement des assemblages sous évenements exceptionnels
En cas d'événements exceptionnels, les critéres de dimensionnement ELS/ELU classiques en termes de
plastification et de déformation du matériau peuvent étre largement dépassés. L'objectif final étant
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de limiter les endommagements locaux de la structure ou la propagation de ces endommagements
locaux au reste de la structure, il est possible de tirer profit de la résistance ultime du matériau et des
grandes déformations qui se développent dans la structures vis-avis de |'évaluation de la robustesse.
En d'autres termes, il s'agit de démontrer que la structure peut passer d'une configuration initiale
stable non endommagée, avant I'événement, a une autre configuration stable endommagée
éventuellement au prix de déformations extrémement importantes et de I'exploitation de la résistance
ultime du matériau. Pour les assemblages, de trés grandes déformations qui résultent de mécanismes
d’allongement et de rotation peuvent particper a la reprise des efforts, avec un niveau de chargement
presque égal a la résistance ultime de l'assemblage. Pour les assemblages incapables de développer
un niveau de déformation aussi important, une rupture fragile peut se produire prématurément, ce
qui affecte négativement la possibilité d'atténuer le risque de ruine progressive. En conclusion, la
ductilité et la grande capacité de déformation sont considérées comme des propriétés importantes
gue doivent posséder les assemblages structuraux.

De plus, des événements exceptionnels induisent souvent des forces internes dans les assemblages
qui difféerent significativement de celles considérées comme ELS/ELU. Ces forces varient selon la nature
de I'événement. De plus, la perte éventuelle d'un élément suite a I'événement peut modifier
drastiquement la répartition des efforts internes dans la partie non endommagée de la structure. En
conclusion, idéalement, les modes de rupture fragile doivent étre évités tout au long de la séquence
de chargement complexe et imprévue de I'assemblage lors de I'événement.

Quelle que soit la nature de I'événement ou de la stratégie de dimensionnement adoptée, la
conception préalable de tous les assemblages structuraux pour la ductilité en conditions ELU apparait
comme un préalable, méme si cela n'est pas strictement demandé. Il part simplement du principe
gu'un assemblage, qui n'est méme pas ductile sous ELU, ne présentera probablement pas “
soudainement “ d'énormes capacités de déformation ou de rotation lors d'événements exceptionnels.

La caractérisation des propriétés de I'assemblage dans de telles situations extrémes n'est pas couverte
par I'EN 1993-1-8 mais il a été démontrée dans divers projets de recherche (Kuhlmann et al., 2008 ;
Demonceau et al., 2013 ; Ulrike Kuhlmann et al., 2017) que I'utilisation de I'approche par composantes
peut-étre étendue pour traiter des situations de chargement extrémes dans les assemblages, et qu'elle
sera donc a nouveau utilisée comme référence pour les calculs d'assemblage dans le présent manuel
de dimensionnement.

En conclusion, dans le présent manuel de dimensionnement, il est recommandé:

e Premierement, concevoir des assemblages systématiquement ductiles dans des conditions
ELS/ELU. Pour y parvenir, des directives générales sont fournies plus loin dans cette section.
Les conditions sont exprimées en termes d'exigences minimales de ductilité qui doivent étre
respectées en permanence par les assemblages indépendamment du processus global
d'analyse structurelle et de dimensionnement mis en ceuvre pour vérifier I'ELU.

e Respecter des criteres de dimensionnement complémentaires spécifiques dans des
conditions exceptionnelles. Ceux-ci different selon les stratégies de dimensionnement
présentées dans la section 2.1. lls seront détaillés en conséquence dans les sections 4 et 5.
Dans certains cas, des exigences de ductilité devront étre remplies par certains assemblages
pour des situations de chargement, qui différent de celles rencontrées sous les conditions
ELU (par exemple, en cas de la perte d'un élément structurel suite a un événement
exceptionnel).
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2.2.3  Ductilité minimale requise pour les assemblages structuraux

2.2.3.1 Recommandations générales pour tous les assemblages en acier et mixtes a I'ELU
Sous conditions ELU, différents niveaux de ductilité sont requis en fonction de la situation spécifique
rencontrée dans la conception. Dans chacun des cas énumérés ci-dessus, les exigences minimales de
ductilité a I'ELS sont spécifiées.

Utilisation d’assemblages articulés

Les exigences en ductilité pour de tels assemblages sont fournies dans (Jaspart et al., 2009), ainsi que
des procédures pour I'évaluation de la résistance de dimensionnement au cisaillement (sous la forme
de fiches de dimensionnement qui en rendent facile I'application pratique). Dans cette publication, les
exigences sont exprimées en termes de soudures a pleine résistance et de valeurs minimales pour le
rapport d/t entre le diamétre des boulons et I'épaisseur des plaques connectées (platine d’about, par
exemple).

Concernant les soudures, l'utilisation de soudures a pleine pénétration ou de soudures a pleine
résistance est recommandée. Bien que |'utilisation de soudures a pleine pénétration puisse induire des
colits supplémentaires, des soudures a pleine résistance peuvent étre raisonnablement réalisées en
respectant les critéres de dimensionnement fournis dans le tableau 1.

Tableau 1. Epaisseurs de soudure recommandées “a” pour obtenir des soudures d'angle doubles & pleine
résistance pour I'épaisseur de la plaque “t” inférieure a 40mm (Jaspart et al., 2009)

Nuance d’acier S$235 S$275 S$355 S420M S420N S460M S460N
fy (N/mm?) 235 275 355 420 420 460 460
fi (N/mm?) 360 430 510 520 550 550 580
LS 0.80 0.85 0.90 1.00 1.00 1.00 1.00
fwuend (N/mm?) 255 286 321 294 311 311 328

Soudures d'angle
doubles a pleine a>0.46t | a>20.48t | a20.55t | a=20.71t | a>0.68t | a=>0.74t | a=>0.70t
résistance

Pour éviter la rupture fragile des boulons et garantir une ductilité suffisante a I'assemblage boulonné,
I'EN 1993 1-8 fournit un critére dans la Section 6.4.2. Ce critere lie I'épaisseur “t” de la piéce en flexion
au diameétre du boulon “d”:

t < 0,36d./fup/fy (1)

ouU fup est la résistance ultime du matériau du boulon et f, la limite élastique du matériau du composant
en flexion. Cette condition doit au moins étre satisfaite par I'une des deux plaques connectées.

De plus, pour permettre une capacité de rotation suffisante sans aucun développement significatif de
moment de flexion dans la connexion, des exigences sur les dispositions constructives sont également
requises. Quelques exemples sont fournis a I'annexe A.2.

Utilisation d’assemblages semi-rigides

Si une analyse structurale élastique est réalisée a I'ELU et est associée a une vérification élastique de
la résistance des assemblages, aucune ductilité n'est a assurer car aucune plastification n'est supposée
se développer dans les assemblages.
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Si une analyse structurale élastique est effectuée a I'ELU et suivie d'une vérification plastique de la
résistance de I'assemblage, des exigences minimales doivent étre vérifiées, comme pour les sections
de barre de classe 2, afin de permettre une redistribution plastique compléte des efforts internes dans
les assemblages. L'EN 1993-1-8, dans sa Section 6.2.7.2(9), précise les régles a respecter pour éviter la
rupture prématurée des boulons en traction.

Enfin, si une analyse structurale plastique impliquant des rotules plastiques localisées dans les
assemblages est effectuée, les rotules plastiques sont supposées se former dans les assemblages et
subir une rotation. Par conséquent, certains modes de défaillance, tels que la rupture des boulons et
des soudures, doivent étre évités. Les dispositions exprimées dans le tableau 1 et I'équation (2) doivent
étre mise en place pour éviter leur apparition. Ces dispositions ne doivent pas étre mise en oeuvre si
un mode de rupture ductile dans une autre composante plus faible prévaut et limite la résistance
plastique des assemblages. La plastification de "I'ame de la colonne en traction transversale" est I'une
de ces composantes ductiles, ainsi que le développement de déformations de pression diamétrale
d'appui avant la rupture du boulon dans les sous-ensembles boulonnés soumis au cisaillement (par
exemple, dans les assemblages avec des plaques de recouvrement de semelle boulonnées).

D'autres modes de rupture a éviter sont I'«came de la colonne en compression transversale » et la «
semelle de poutre et ame en compression » qui peuvent impliquer des phénomeénes d'instabilité
locale.

Selon I'approche de dimensionnement globale suivie a I'ELS (analyse élastique/plastique ; vérification
élastique/plastique), les exigences en termes de ductilité peuvent varier, alors qu'en cas d'événements
exceptionnels, il a été précisé dans la Section 2.2.2 que « le dimensionnement préliminaire de tous les
assemblages structuraux pour la ductilité dans les conditions ELU apparaissent comme un préalable ».
Pour y parvenir, il est recommandé, pour tous les assemblages structuraux, d'adopter les exigences de
ductilité associées a un " calcul de structure plastique impliquant des rotules plastiques ", c'est-a-dire
un niveau de ductilité qui permet une capacité de rotation plastique importante. Cette exigence
permet souvent d'éviter un renforcement ultérieur des assemblages lors de la vérification de la
robustesse des structures.

La méme approche s'applique aux assemblages mixtes acier-béton. Pour ces derniers, il est en outre
recommandé de satisfaire aux exigences de ductilité dans la partie en acier de I'assemblage (c'est-a-
dire sans la dalle) afin d'assurer une bonne réponse " résiduelle " des assemblages aprés la rupture des
barres d'armature pour un niveau élevé de rotation.

La ductilité de la dalle en traction dépend du diametre des armatures, du taux d'armature et de la
classe de ductilité des armatures (min classe B a utiliser).

A cet égard, les exigences générales données dans I'EN 1994-1-1 (par exemple, le taux de renforcement
minimum) doivent étre suivies

Dans (Duarte da Costa, 2018), la ductilité des assemblages mixtes soumis a des moments de négatif
est étudiée. En particulier, deux conditions minimales de ductilité, qui garantissent une ductilité
suffisante pour effectuer une analyse plastique, sont fournies:

e Taux de ferraillage effectif (c'est-a-dire le rapport entre la surface du ferraillage et la surface
du béton Acx tel que défini dans la section 7.3.2(3) de (EN 1992-1-1, 2005)) : 2,0 % < pOefs <
3,5%

e Diametre des armatures longitudinales ¢> 12mm.
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De plus, dans (Schafer, 2005), le placement du premier goujon de cisaillement a une certaine distance
axs de la colonne est recommandé pour permettre la formation d'une bande de traction dans la dalle
de béton, voir Figure 4, et pour améliorer la ductilité de I'assemblage.

Sous moment positif, la dalle est en compression ; on peut supposer que sa ductilité est suffisante pour

former une rotule ductile dans I'assemblage mixte.

Ductile tension band
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Figure 4. Bande de traction ductile dans la dalle de béton

Utilisation d’assemblages rigides

Dans le cas d'un calcul de structure élastique a I'ELU avec une vérification élastique ou plastique des
sections transversales des éléments, aucune exigence de ductilité n'est a garantir car la plastification
se développe dans les éléments connectés.

Dans le cas de I'analyse structurale plastique impliquant des rotules plastiques dans les éléments,
aucune ductilité ou capacité de rotation des assemblages n'est normalement attendue a I'ELU car ils
ne devraient pas subir de plastification significative, ayant une capacité de résistance plus élevée que
les éléments. Mais en raison des effets de sur-résistance, la résistance plastique réelle des éléments
pourrait augmenter de telle sorte que les rotules plastique se développent dans les assemblages. Par
conséqguent, une rupture fragile prématurée inattendue de I'assemblage pourrait alors se produire.

La sur-résistance du matériau peut-étre estimée en utilisant la recommandation de I'Eurocode 8 (EN
1998-1, 2004), Section 6.5.5 : fo, = 1,1 X ¥4y, X f;, OU fov est la résistance du matériau prenant en
compte la sur-résistance, 1,1 est un coefficient prenant en compte I'écrouissage, y,, est le facteur de
sur-résistance (valeur recommandée = 1,25, mais peut-étre évaluer plus précisément a partir des
valeurs données dans le tableau 2 proposé dans la nouvelle version prEN 1998 de I'Eurocode 8 (prEN
1998-1-2, 2019)) et f, est la limite d'élasticité nominale du matériau. Cela signifie que la résistance de
« sur-résistance » de l'assemblage (voir Section 2.2.1) doit-étre au moins 1,38 fois supérieure a la
résistance des éléments connectés les plus faibles pour tenir compte des effets de sur-résistance.
Sinon, les assemblages pourraient devenir les éléments structuraux les plus faibles et devraient
pouvoir présenter un niveau minimum de capacité de déformation comme demandé pour les
assemblages a résistance partielle.

Tableau 2. Facteur matériel aléatoire y,,, (prEN 1998-1-2, 2019)

Nuance d’acier Yov
$235 1,45
$275 1,35
$355 1,25
5460 1,2

27



Demande initiale en ductilité

En conclusion, comme ” bonne mesure” aidant la structure a s'adapter a des événements
exceptionnels, il est recommandé de toujours concevoir tous les assemblages structuraux a I'ELU de
maniére a ce que les rotules plastiques puissent se former et tourner, c'est-a-dire comme ce serait
dans le cas d'une analyse structurale plastique réalisée a I'ELU.

La seule exception a ce principe concerne les ” assemblages sur-résistants ”. Il faut cependant souligner
gue le caractére de sur-résistance des assemblages doit-étre assuré non seulement sous les moments
fléchissants, mais pour toutes les situations de chargement rencontrées dans les assemblages lors de
I'événement, impliquant par exemple des efforts de chainage.

2.2.3.2  Préconisations particuliéres pour les assemblages boulonnés a résistance partielle
avec platine d’extrémité en acier et mixte a I’'ELU

Une alternative facile a I'utilisation explicite du modéle a composantes de I'EN 1993-1-8, en ce qui
concerne |'évaluation de la résistance a la flexion au moment résistant des assemblages de plaques
d'extrémité boulonnées, voir Figure 5, est fournie dans (Rolle, 2013). La méthode suppose que le
produit de la résistance a la traction des boulons par le bras de levier est le facteur qui définit
principalement la capacité en moment de |'assemblage, tandis que d'autres parametres ayant une
influence sur la capacité en moment sont considérés indirectement par l'application d'un facteur de
correction, voir l'annexe A.3.1. A l'aide de certaines dispositions constructives, la procédure de
dimensionnement vise a atteindre une rupture Mode 2 optimale de I'assemblage combinant une
ductilité suffisante et une résistance satisfaisante pas trop faible, comme ce serait le cas pour la
rupture Mode 1. La validité de cette derniere approche a été démontrée par des essais expérimentaux
effectués sur des échantillons constitués de nuances d'acier allant jusqu'a S355.

En plus des recommandations générales pour la ductilité abordées pour tous les assemblages dans la
section 2.2.3.1, des recommandations spécifiques ont été exprimées, et sont données dans le tableau
3, pour les assemblages a résistance partielle hautement ductiles, dans lesquels des rotules plastiques
doivent se former et tourner, voir aussi (Vogel et al., 2014). En particulier, une certaine distance du
boulon par rapport au profilé (voir m et m2 ou mx sur la figure 5) doit-étre assurée car il a été prouvé
gue cela a une influence significative sur la ductilité (Rolle, 2013). Si les six criteres du tableau 3 sont
remplis, des rotations totales de I'assemblage de 80 a 180 mrad peuvent étre obtenues en activant
principalement la composante ” plaque d'extrémité en flexion ” a la rupture.
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Figure 5. Paramétres géométriques pertinents d'un assemblage avec platines d'extrémité
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Tableau 3. Dispositions constructives pour le conception d'assemblages poutre-poteau en acier avec platines
d'extrémité hautement ductiles

Nom du paramétre Symbole du parameétre Critére
Rapport entre I'épaisseur de la platine d'extrémité et tEP/ < 0,65
le diameétre du boulon dp
Nuance de |’acier de construction fy < §355
Nuance de |'acier du boulon fus > 8.8
Distance horizontale des boulons (mm) m = 3.0dg
Distance verticale des boulons (mm) m,(m,) > 2.5dg
Hauteur de poutre (mm) h, <500
Dans ce tableau particulier, les limites des criteres sont liées a la gamme de nuances d'acier pour lesquelles des essais
étaient disponibles, mais il ne faut pas en conclure que les nuances d'acier supérieures ne permettent pas une ductilité
élevée.

2.2.3.3  Recommandations spécifiques pour les assemblages en acier a résistance
partielle et a pleine résistance avec platines d'extrémité dans les structures
soumises a des actions sismiques a I'ELU
Dans les ossatures en acier capable de résister aux moments (portiques), les extrémités des poutres
sont généralement utilisées comme zones dissipatives, et les assemblages poutre-poteau sont congus
pour résister aux efforts internes correspondant au développement de rotules plastiques aux
extrémités des poutres. Cependant, les éventuels effets de sur-résistance et d'écrouissage se
produisant dans les zones dissipatives doivent étre pris en compte lors du dimensionnement des zones
non-dissipatives.

L'utilisation d'assemblages a résistance partielle comme zones dissipatives est autorisée mais, dans ce
cas, la ductilité et la capacité de dissipation des assemblages doivent étre démontrées au moyen
d'essais expérimentaux selon la norme de dimensionnement en vigueur.

Pour cette raison, un projet RFCS européen nommé EQUALIOINTS impliquant des partenaires
académiques et industriels a été lancé dans le but d'étudier et de pré-qualifier trois types
d'assemblages boulonnés couramment utilisés dans la pratique européenne.

En conséquence, un guide de dimensionnement, un logiciel et une application pour mobiles ont été
développés et traduits dans 12 langues européennes, transferrant directement les résultats du projet
de recherche EQUALJOINTS vers la communauté des praticiens. Ces outils de dimensionnement sont
mis a disposition gratuitement sur le site web de la Convention européenne de la construction
métallique (ECCS - https://www.steelconstruct.com/eu-projects/Equalloints/). Ces recommandations
seront mises en ceuvre dans la nouvelle version a venir de I'Eurocode 8.

2.2.3.4  Evaluation de la capacité de rotation plastique des assemblages & I'ELU
Des approches générales et spécifiques pour une détermination explicite de la capacité de rotation
plastique des assemblages en acier et mixtes sont présentées en Annexe A.4.

2.2.3.5 Synthese des conclusions en vue du dimensionnement des assemblages sous
chargements exceptionnels
Selon la structure et la procédure de dimensionnement suivie pour atténuer le risque d'effondrement
progressif, les demandes en termes de résistance et de ductilité que doivent posseder les assemblages
peuvent différer sensiblement. Ces demandes seront précisées pour chaque stratégie de
dimensionnement dans les sections 4 et 5.

Il est nécessaire de concevoir tous les assemblages structurels a I'ELU afin que les rotules puissent se
former (ceci est implicite pour les assemblages a rivets) et tourner suffisament.
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Les exigences pour atteindre cet objectif sont fournies dans cette section pour les assemblages
articulés, a résistance partielle et a pleine résistance. lls s'expriment:

- entermes généraux pour tous les assemblages en acier et mixtes (Section 2.2.3.1) ;

Q-

- sous la forme d'approches de dimensionnement simplifiées pour les assemblages
résistance partielle avec des plaques d'extrémité (Section 2.2.3.2) ;

- sous la forme d'une procédure de pré-qualification pour les assemblages en acier a
résistance partielle et a pleine résistance avec platines d'extrémité dans une structure
soumise a des séismes (Section 2.2.3.3).

La référence a la procédure d'évaluation de la capacité de rotation plastique disponible des
assemblages en acier et mixtes est finalement faite dans la section 2.2.3.4.
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3 C(lasses de conséquences

Les structures de batiments sont classées en classes de conséquences basées sur les conséquences
d'une défaillance structurelle en termes de pertes de vies humaines ou de blessures et de pertes
économiques, sociales ou environnementales. Une telle classification est considérée comme une

N

simplification d'un systéme complexe basé sur les risques liés au type de batiment, a la hauteur, a
I'occupation, a la perception de la société, au type de charge, au type de structure, a la nature des
matériaux, entre autres. Dans I'EN 1990 et I'EN 1991-1-7, Cl 3.4, trois classes de conséquences sont
identifiées. Cependant, dans I'annexe A de I'EN 1991-1-7, tableau A.1, la classe de conséquences 2 est
subdivisée en CC2a (conséquences moyennes-groupe de risque inférieur) et CC2b (conséquences
moyennes-groupe de risque supérieur), les autres classes étant CC1 (faibles conséquences d'une
défaillance) et CC3 (conséquences élevées), comme résumé dans le Tableau 4. Il convient de
mentionner que I'Annexe A est considérée comme informative plutét que normative, ou les
préconisations fournies ne doivent pas étre suivies. Cependant, il appartient a chaque pays de
recommander ou non l'application de I'annexe A. Des recommendations plus pratiques liées a la
classification des batiments pour la robustesse peuvent également étre trouvés ailleurs (Way, 2011).
D'autre part, le projet de révision actuel de I'EN 1990 (prEN 1990, 2019) ajoute deux autres classes de
conséqguences, CCO et CC4. Le CC4 est considéré comme présentant un risque extréme de perte de vies
humaines ou de blessures corporelles et un risque économique, social ou environnemental
considérable. Les dispositions des Eurocodes ne couvrent pas entierement les regles de
dimensionnement nécessaires pour les structures classées CC4. Pour ces structures, des dispositions
complémentaires a celles données dans les Eurocodes peuvent étre nécessaires. D'un autre c6té, CCO
présente le risque le plus faible, lorsque les Eurocodes ou des dispositions alternatives peuvent étre
utilisés et ol des éléments autres que structurels peuvent étre classés comme CCO. Par conséquent,
les dispositions des Eurocodes couvrent principalement les régles de dimensionnement des structures
classées CC1 a CC3. De plus, le projet de révision de I'EN 1990 permet de diviser les classes de
conséquences CC1 a CC3 en sous-classes supérieures et inférieures dans d'autres Eurocodes.

Dans certains cas, les ingénieurs en exercice peuvent rencontrer des difficultés si les structures du
batiment ne correspondent pas directement aux descriptions fournies dans le tableau 4. Dans de tels
cas, le jugement technique est requis, et il est de la responsabilité de l'ingénieur de s'assurer que la
sécurité de la structure n’est pas compromise. Certains des cas courants sont répertoriés ci-dessous
(voir (Way, 2011) pour plus de détails) :

e L'inclusion des mezzanines dans le décompte du nombre d'étages pour la classification des
batiments dépendra de la taille et de |'utilisation de ces étages. A titre indicatif, SCI P391 (Way,
2011) recommande de comptabiliser |'étage mezzanine s'il est supérieur a 20 % de I'emprise
du batiment. Cette valeur peut étre augmenté si I'étage n'est pas occupé quotidiennement.

e Les surfaces habitables des planchers de toiture doivent étre comptées en nombre d'étages
quelle que soit la pente du toit.

e Les batiments avec différents nombres d'étages qui entrent dans différentes classes de
conséqguences doivent étre classés en fonction de la classe la plus onéreuse.

e Les batiments a usage mixte qui entrent dans différentes classes de conséquences doivent étre
classés en fonction de la classe la plus onéreuse.

e Les étages de sous-sol sont définis de telle sorte que le niveau du sol extérieur doit se trouver
a au moins 1,2 m au-dessus de la surface supérieure du sous-sol pour au moins 50 % du plan
du batiment. Lors de la détermination du nombre d'étages, les étages en sous-sol peuvent étre
exclus, a condition que ces étages en sous-sol satisfassent aux exigences de la « Classe de
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conséquence 2b Groupe de risque supérieur ». Dans le cas de la classe de conséquence 3, les
planchers de sous-sol doivent suivre les exigences de cette classe.

e |'étage du rez-de-chaussée peut étre exclu du nombre total d'étages pour la classification du
batiment si tous ses éléments structurels, y compris les assemblages, sont congus comme des
éléments clés. Dans le cas de 'utilisation du rez-de-chaussée comme parking, il peut étre exclu
du décompte des étages si toutes les conditions suivantes s'appliquent:

o Le stationnement est exclusivement réservé aux utilisateurs de I'immeuble.

o Le rez-de-chaussée ne doit pas étre accessible ou contenir un droit de passage pour
le Grand public.

o Tous les éléments structurels du rez-de-chaussée et leurs assemblages sont congus
comme des éléments clés.

e Pour les batiments qui subissent des transformations, des transformations ou des extensions
entrainant un changement de classe de conséquence, le batiment doit alors étre classé dans
la classe la plus onéreuse.

Tableau 4. Catégorisation des classes de conséquences dans les normes EN 1990 et EN 1991-1-7 actuelles -

Annexe A
Classe de Exemples type et occupation
Conséquence | Description plesTyp P
(cq)
Faible conséquences vis-a-vis . L i
. . Maisons individuelles < 4 étages
la perte de vies humaines, et . . . .
. L Batiments agricoles ou les gens n'entrent pas normalement
faibles ou négligeables "
1 i i . (par exemple, batiments de stockage), serres
conséquences économiques, | _, .
. Batiments dans lesquels les personnes entrent rarement,
sociales ou| . .
. distants de 1,5 fois la hauteur les uns des autres
environnementales
Maisons a occupation simple de 5 étages
Hotels, résidentiels, bureaux < 4 étages
) Industriel < 3 étages
a . . s
. Local commercial < 3 étages et < 8 1000 m? de surface de
(Groupe a . .
. plancher a chaque étage
plus faible nrs . .
. ) . Batiments scolaires de plain-pied
risque) Moyenne conséquences vis- | _, . ) :
. . Batiments < 2 étages recevant du public avec des surfaces de
a-vis la perte de vies 5 3
. i . plancher £ 2000 m* a chaque étage
humaines, économiques, - - - y
sociales ou Hotels, logements, bureaux > 4 étages mais < 15 étages
. Batiments scolaires > plain-pied mais < 15 étages
environnementales i ) ) ,
2b Local commercial > 3 étages mais < 15 étages
(Groupe a Hoépitaux < 3 étages
plus fort Bureaux de plus de 4 étages mais n'excédant pas 15 étages.
risque) Batiments recevant du public de surfaces de plancher > 2000
m? mais < 5000 m? & chaque étage
Parking < 6 étages
Conséquence élevée vis-a-vis | Batiments définis ci-dessus comme des classes 2a et 2b qui
la perte de vies humaines, ou | dépassent les limites de superficie et d'étages
3 conséquences économiques, | Batiments dans lesquels le public est admis en nombre
sociales ou | important (par exemple, salles de concert, tribunes, ...etc.)
environnementales trés | Stadia pouvant accueillir plus de 5000 spectateurs
importantes Batiments contenant des substances/processus dangereux

Note : Le tableau n'est pas exhaustif et peut étre ajusté.
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4 Risques identifies

4.1 Introduction

La conception visant la robustesse des structures de batiment s’effectuer en tenant compte soit des
effets directs d'une action extréme, soit d'une étendue spécifique de dommages causée par un
événement inconnu / imprévu. Evidemment, les méthodes de la premiére catégorie nécessitent
I'identification de I’évenement et la définition de I'action. Des exemples typiques sont un incendie, une
explosion ou un impact. Pour certaines actions, le niveau de I'évenement peut-étre réduit ou méme
éliminé a 'aide de mesures non structurelles ou autres, par exemple, une protection active contre
I'incendie - gicleurs, ouvertures d'aération pour les explosions de gaz, protection de la structure contre
I'impact a I'aide de bornes de circulation, ou augmentation du stand- off pour le souffle. De plus, dans
certains cas, des dommages localisés peuvent se développer, mais pas dans une mesure
disproportionnée par rapport a la cause initiale. Certaines actions accidentelles sont traitées en détail
dans les Eurocodes:

e Tremblement de terre : le dimensionnement des ouvrages soumis au séisme est couvert par
un Eurocode spécifique, EN 1998;

e Incendie : le dimensionnement des structures soumises au feu est traité dans la partie 1-2 des
différents Eurocodes « matériaux ».

Cependant, dans certaines circonstances, les actions peuvent dépasser les conditions considérées dans
les codes, par exemple dans des scénarios de charge en cascade, par exemple, tremblement de terre
apres tremblement de terre, incendie apres tremblement de terre ou incendie aprés explosion.

Les effets des actions identifiées sur une structure doivent étre effectués en tenant compte des
méthodes d'analyse appropriées, qui dépendent de la catégorie de sécurité ou de la classe de
conséquences (EN 1991-1-7) :

e C(Classe de conséquences 1 : aucune prise en compte spécifique des actions accidentelles

e C(Classe de conséquences 2 : en fonction des circonstances particulieres de I'ouvrage considéré:
une analyse simplifiée par des modeles de charges statiques équivalentes pour les charges
accidentelles identifiées et/ou en appliquant des régles prescriptives de dimensionnement
et/ou de dispositions constructives

e C(Classe de conséquences 3 : étude approfondie des scénarios d'accidents a I'aide d'analyses
dynamiques et d'analyses non linéaires le cas échéant

La section suivante couvre la conception pour les actions accidentelles identifiées suivantes:

e Charges d'impact dues au trafic routier (Section 4.2)
e Explosion externe (Section 4.3.2)

e Explosion interne due au gaz naturel (Section 4.3.3)
e Incendie (Section 4.4)

e Séisme (Section 4.5).

4.2 Impact

4.2.1 Prévenir/éliminer les risques
Le danger provenant de I'impact est généralement associé a un incident impliquant des véhicules. Les
conséquences de I'impact du véhicule dépendent fortement du poids, de la vitesse et de la direction
(par rapport au batiment) du véhicule. Les mesures préventives font partie de la sécurité du batiment
axée sur le ralentissement du véhicule et la réduction de I'accés au batiment. Ceci peut-étre réalisé par
une conception appropriée des routes d'acces, qui ne permettent pas aux grosses voitures de
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s'approcher directement du batiment et qui limitent la vitesse des véhicules. Il existe également divers
équipements allant du simple pare-chocs sur la route, en passant par des bloqueurs automatiques et
des barriéres de sécurité comme illustré sur la Figure 6 a la Figure 9.

—_—
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Figure 6. Pare-chocs sur la route de la colline

Figure 8. Bloqueur de route automatique et barriére Figure 9. Bloqueurs hydrauliques de sécurité
routiére

4.2.2 Dimensionnement explicite
Les actions d'impact sont couvertes au chapitre 4 de I'EN 1991-1-7 (EN 1991-1-7, 2006). Ce code couvre
plusieurs situations différentes dans lesquelles une action d'impact peut se produire.
Indépendamment de la situation, I'impact implique toujours une interaction entre un objet en collision
(source d'impact) et I'objet impacté (par exemple, une colonne de batiment).

En fonction de la classe de conséquences de la structure, des simplifications suivantes sont autorisées
(voir Figure 10):

e Pour les structures en classe de conséquences faibles et/ou moyennes (jusqu'a CC2 - voir
Section 3), une analyse statique telle que I'approche statique équivalente de I'EN 1991-1-7 est
suffisante comme décrit dans la Section 4.2.2.1.

e Pour les structures en classe de conséquence élevée (CC3 - voir Section 3), une analyse
dynamique est requise. Cette analyse peut-étre une analyse simplifiée (EN 1991-1-7) ou une
analyse dynamique compléete — voir les sections 4.2.2.2 et 4.2.2.3 respectivement.

Dans l'approche statique équivalente de I'EN 1991-1-7, I'objet impacté est toujours considéré comme
rigide, c'est-a-dire que I'objet en collision absorbe toute I'énergie d'impact (choc dur), ce qui est
prudent. Cependant, lorsque des analyses dynamiques sont utilisées, I'impact rigide ou I'impact mou
sont tous deux autorisés. Dans I'impact mou, la capacité de I'objet impacté a dissiper la charge d'impact
est prise en compte.
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a : equivalent static force
b : dynamic force

c : structural response

Figure 10. Représentation d'une action d'impact (EN 1991-1-7, 2006)

4.2.2.1 Approche statique équivalente
Dans cette approche, la charge d'impact est remplacée par une force statique équivalente F prenant
en compte les effets du chargement sur la structure. Pour tous les types de chocs traités dans la Section
4 de I'EN 1991-1-7, les valeurs des forces statiques équivalentes pour différents types de véhicules
(voitures, camions, trains, bateaux...) sont fournies avec des explications sur la maniere de les
appliquer aux structure.

La situation la plus courante dans les batiments est I'impact d'un véhicule avec une des colonnes
porteuse. L'application de cette approche pour ce cas est illustrée a la figure 11, la position (hauteur h
et surface a) de la force dans la colonne dépend du type de véhicule (voiture ou camion), tandis que
I'amplitude de la force F dépend du type de route sur laquelle circule le véhicule (c'est-a-dire la vitesse
maximale qu'il peut atteindre).

L'élément impacté (et la structure environnante) doit-étre vérifié lorsqu'il est soumis a la force statique
équivalente F et aux autres charges permanentes et variables en considérant une combinaison de
charges accidentelles. Pour cet élément, I'ELU doit-étre vérifiée, sans aucune limitation en termes de
déformation.
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Figure 11. Force de collision sur des éléments porteurs localisés a proximité des voies de circulation —
Applications aux ponts et aux batiments (Eurocode 1 2006)

4.2.2.2 Approche dynamique simplifiée
Cette approche est fournie dans I'annexe C de I'EN1991-1-7 et elle peut-étre décrite de maniere
générale par le modele représenté a la figure 12. L'évaluation de la force d'impact F dépend du type
d'impact (impact mou ou rigide) :

e Pour un impact fort ou faible dans lequel l'objet en collision ou I'objet impacté,
respectivement, se déforme linéairement, I'Eq. (3) peut-étre utilisée, ol k est la rigidité de
I'objet en collision (impact fort) ou de I'objet impacté (impact faible); v. est la vitesse d'impact
et m est la masse de I'objet en collision.
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F=vAk-m (2)

e Pour un impact faible, lorsque I'énergie d'impact est absorbée par des déformations
plastiques, il est nécessaire que la ductilité de la structure soit suffisante pour absorber
I'énergie cinétique totale ¥%:mv,> de l'objet impactant. En supposant une réponse rigide-
plastique rigide de la structure, cette exigence est satisfaite si la condition donnée par I'Eq. (4)
est respecté, ol Fy est la résistance plastique de la structure et y, - sa capacité de déformation.
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Figure 12. Modele d'impact (EN 1991-1-7, 2006)

Pour le cas particulier de I'impact d'un véhicule avec un élément porteur d'une structure, I'EN 1991-1-
7 suggére quelques valeurs pour les parametres qui influencent la force d'impact tels que la masse, la
vitesse, la résistance plastique Fo, la décélération du véhicule, etc., selon le type de véhicule et le type
de route. Dans I'annexe informative de I'EN 1991-1-7, ce cas particulier est expliqué plus en détail.

4.2.2.3 Approche dynamique complete
Dans une analyse dynamique compléte, le concepteur peut choisir entre des analyses ou I'impact est
explicitement modélisé ou via une analyse des chemins de charge alternatifs (ou analyse de perte de
colonne), ol l'action n'est pas explicitement modélisée mais sa conséquence, c'est-a-dire une perte de
colonne, est simulée. Concréetement, cette seconde approche est plus intéressante car elle peut fournir
une bonne estimation de la robustesse de la structure, sans la complexité requise pour modéliser
explicitement les actions d'impact.

Plusieurs options sont envisagées dans l'analyse des chemins de charge alternatifs. Elles se
différencient par leur complexité (linéaire/non linéaire, statique/dynamique, etc...). Les préconisation
de dimensionnement pour appliquer les défférentes options sont décrites dans la section 5 de ce
manuel, par conséquent, ces régles ne sont pas décrites ici. Cependant, certains parametres sont
important pour une bonne estimation de la robustesse d'une structure soumise a un impact a travers
une analyse du chemin de charge alternatif, tels que :

e les effets dynamiques peuvent étre pris en compte en évaluant le temps d'enlévement de la
colonne ou la perte de I'élément porteur. Par exemple, les suggestions de la GSA (GSA, 2003)
peuvent étre suivies.

o ['effet de la vitesse de déformation imposées par |'action sur les lois de comportement des
matériaux composant la structure peut-étre facilement évalué grace au parametre DIF. Pour
des charges d'impact induisant des taux de déformation généralement compris entre 10 et
10, le coefficient DIF a appliquer sur la limite élastique du matériau en acier variede 1,1 a 1,3.
Pour les propriétés mécaniques du boulon, un coefficient DIF de 1,1 peut-étre
raisonnablement supposé. Il existe également de nombreux modeles disponibles dans la
littérature pour rendre compte plus précisément de cela, comme le modéle Johnson-Cook
(Johnson et Cook, 1983).
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4.3  Explosion

Une explosion est une libération extrémement rapide d'énergie sous forme d'onde de pression, de
chaleur, de son et de lumiere (Hall, 2017). Le résultat d'une explosion peut également inclure I'impact
de fragments primaires et/ou de fragments secondaires. Méme si tout cela peut affecter les batiments
et les occupants de différentes maniéres, ce chapitre se limite principalement a la réponse des
structures a la charge de pression. Aucune indication n'est donnée pour tenir compte de l'impact
thermique ou des débris volants, méme si les effets peuvent étre importants dans certains cas.

Les matieres explosives peuvent étre des solides, des gaz, des vapeurs ou de la poussiére. Selon la
nature de la matiere explosive et les conditions locales, I'explosion peut se développer comme une
déflagration ou s'étendre rapidement et générer des ondes de choc (détonation). Plus d'informations
peuvent étre trouvées dans (Demonceau et al., 2021).

En regle générale, les batiments ne sont pas congus pour des conditions de charge générées par des
explosions, a I'exception des installations concues pour résister a de telles actions (par exemple, les
batiments résistant aux explosions) ou des batiments ou le gaz est brilé. Ainsi, lorsque les batiments
sont soumis a des charges aussi extrémes, ils peuvent subir des dommages importants (Ellingwood et
al.,, 2007 ; Somes, 1973 ; Burnett, 1975a ; EN 1991-1-7, 2006). La possibilité que des composantes
structurelles primaires puissent tomber en ruine doit-étre prise en compte et des mesures doivent étre
prises pour atténuer ce risque, par exemple en empéchant la ruine progressive apres une perte de
colonne (CSA, 2012). Dans ce qui suit, des détails sur les principales caractéristiques des explosions et
les approches de dimensionnement possibles sont donnés. En outre, des mesures pour réduire ou
prévenir I’événement d'explosion sont données.

4.3.1 Prévenir/éliminer les risques

4.3.1.1 Explosion externe

Il existe plusieurs méthodes disponibles pour réduire voire éliminer les explosions externes sans
aucune intervention sur les systémes structurels. La pression de I'explosion diminue considérablement
avec l'augmentation de la distance, donc maximiser la distance de sécurité diminuera les effets d'une
explosion (Figure 13a). Dans le cas d'espaces publics, ol il n'est pas possible de créer/contréler la
distance de sécurité, les bornes, les arbres, le mobilier urbain peuvent étre utilisés comme obstacles,
comme illustré a la figure 13b. Pour les zones a plus haut risque, un mur résistant aux explosions peut
étre construit. Il joue le r6le d’une barricade qui protege la structure de I’explosion. L'objectif principal
du mur est d'empécher I'énergie transmise par I'explosion d'atteindre la structure, qui est désormais
protégée des dommages permanents et peut continuer d’opérer apres I'explosion.

Le choix de la typologie et des matériaux du batiment peut également atténuer I'effet d'une explosion.
Les éléments non structuraux attachés a I'extérieur du batiment doivent étre évités pour limiter les
projections de débris et améliorer I'évacuation d'urgence en s'assurant que les issues restent
praticables. S'ils sont utilisés, ils doivent étre congus en utilisant des matériaux légers avec des
assemblages congus pour avoir une résistance au moins égale a la capacité de I'élément. Les fenétres
sont la partie la plus vulnérable du batiment, causant des blessures graves. Selon le niveau de risque,
un type de vitrage approprié doit-étre utilisé ainsi qu'une surface réduite des fenétres sur les facades
exposées. |l a été identifié que les formes et les dimensions structurelles ont une influence
considérable sur la charge de souffle de dimensionnement. Une section de bord carrée entraine un pic
de surpression réfléchi plus élevé par rapport a une longue section de bord rectangulaire soumise a
des charges de souffle. Dans le cas d'une structure de forme circulaire, le pic le plus élevé de
surpression réfléchi est observé a un point sur le bord, qui est le plus proche de I'explosion. Cette
pression diminue en amplitude dans les deux directions de part et d’autre du centre. De plus, dans les
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batiments modernes, on observe qu'une facade de forme parabolique ou cubique est plus
performante qu'une facade a face droite. Ainsi, en analysant la typologie du batiment, la conception
peut étre ajustée pour utiliser la forme qui se traduit par une charge de souffle de dimensionnement
minimale et fournit simultanément une surface utilisable.
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Figure 13. Atténuation des effets d'explosion : a) concept de distance de sécurité ; b) éléments de sécurité du
paysage de rue (FEMA 426)

4.3.1.2 Explosion de gaz interne
Les enseignements tirés d'accidents antérieurs montrent que la prévention des explosions de gaz en
réduisant uniguement la probabilité des rejets accidentels et de I'embrasement n'est pas suffisante. Si
elle est mise en ceuvre efficacement, une bonne pratique d'ingénierie peut aider a réduire les
conséquences (Bjerketvedt et al., 1997a):

a) Prendre en considération le risque d'explosion de gaz dés le début du projet. C'est dans la phase
initiale du projet que les décisions majeures telles que I'emplacement des différentes zones, la
séparation des zones et la disposition générale (qui influenceront la disposition des évents et le
processus lui-méme) sont prises.

b) Les batiments soumis a d'éventuelles explosions internes doivent avoir une solide charpente
supportant le toit et les étages intermédiaires. Les "murs" doivent étre ouverts, si possible. Si un
mur plein est nécessaire, utilisez des panneaux muraux légers pour faciliter la ventilation précoce
de I'explosion.

c) Les zones de ventilation sont importantes non seulement en termes de taille, mais également en
termes d'emplacement. Ainsi, lorsqu'il y a suffisamment d'aération a proximité du point
d'allumage (voir aussi a) pour l'importance du design conceptuel), la vitesse de la flamme sera
faible, et les turbulences générées derriére les obstacles seront limitées.

d) En régle générale, I'évent d'explosion de gaz doit-étre dirigé vers des zones ouvertes avec un
minimum d'obstructions.

e) L'obstruction partielle d'une ouverture de ventilation peut entrainer de fortes augmentations de
pression.

4.3.2 Explosion externe — Dimensionnement explicite

4.3.2.1 Définition des charges d’explosion agissant sur la structure
Un scénario d'explosion est défini en premier, y compris le poids de la charge attendue W, le type
d'explosion et la distance au batiment R.

L'évolution de la pression en fonction du temps associée a une onde de front peut-étre idéalisée a
I'aide de la courbe présentée a la figure 14. A moins que de meilleures informations ne soient
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disponibles, les paramétres de charge de souffle peuvent étre déterminés a l'aide des diagrammes
présentés a la figure 15 qui implique le calcul de la distance mise a I'échelle, Z, qui dépend de la masse
explosive W (en kg de TNT), et de la distance réelle du centre de I'explosion sphérique R (en m). A
I'exception des pressions et de la vitesse, toutes les autres valeurs de la figure 15 sont mise a échelle
un facteur W*? afin de prendre en compte la taille réelle de la charge.

La relation pression-temps idéalisée pour la paroi avant peut-étre construite a I'aide des relations
suivantes:

__ % (4)
" (1+R)X,
p o 2s 5)
of ~ PsO
2i, (6)
trf = Tr

Ou:

- tcestle temps de compensation;

- S=min (hauteur H, demi-largeur W/2;

- Crestlavitesse du son dans le milieu réfléchi ;

- Restlerapport S/G, ol G est le maximum entre la hauteur de la surface H et la demi-largeur
wWy/2;

- torest le temps fictif (tor < to, OU tp est la durée réelle de la phase positive de I'onde incidente) ;

- isestlavaleur d'impulsion de la phase positive de I'onde de choc ;

- Py est la pression incidente maximale ;

- i-estl'impulsion réfléchie totale ;

- P,estla pression maximale réfléchie.

Le pic de pression dynamique g, est calculé comme indiqué a la Figure 16. Ce parameétre est requis
pour calculer la valeur de Ps, +Cpgq, (voir Figure 14) qui est déterminé en utilisant Cp=1 pour le
coefficient de trainée de la face avant de la structure.

Remarque : Pour la phase positive de la pression réfléchie, deux courbes P,-t sont construites et
comparées : une correspondant a des conditions de surface infinies, et une autre établie en supposant
gue la géométrie de surface finie influence la valeur de la pression réfléchie. La courbe a utiliser pour
charger la structure est celle qui produit la plus petite valeur d'impulsion (JRC).

Les charges calculées pour la face avant de la structure sont appliquées lors de la conception
structurelle du batiment en utilisant les régles de combinaison de charges données dans I'EN 1990
pour les situations de calcul accidentelles. En fonction de la complexité du batiment et de la classe de
conséquences, différents types d'analyse peuvent étre nécessaires (par exemple, Systéme équivalent
a 1 DDL, analyse dynamique non linéaire) comme indiqué dans les sections suivantes.
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4.3.2.2 Systeme équivalent a un seul degré de liberté
Les explosions externes sont des événements dynamiques par définition. Pour les structures simples,
une analyse dynamique rigoureuse peut-étre effectuée pour évaluer la réponse. Cependant, a des fins
de dimensionnement pratique, des approximations doivent étre faites pour permettre un
dimensionnement avec une précision raisonnable. Cela peut-étre fait en transformant la structure en
un systeme équivalent a un seul degré de liberté SDOF, ou la distribution de masse, les conditions aux
limites, la fonction de résistance et I'historique de charge sont idéalisés.

Pour définir le systeme SDOF équivalent, il est nécessaire d'évaluer les parameétres de ce systéme ; a
savoir, la masse équivalente mg, la constante du ressort équivalent k¢ et la charge équivalente F:. De
plus, la fonction qui fournit ma valeur de la charge a chaque instant F(t) doit-étre établie. La plupart
des charges accidentelles, y compris les explosions, sont décrite par une des quatre types de fonctions
charge-temps avec une durée limitée td: charge constante appliquée soudainement, charge
triangulaire, charge triangulaire symétrique et force constante avec un temps de montée fini. Selon le
rapport entre la durée positive, t,, et la période propre, T,, la charge de souffle peut étre modélisée a
I'aide d'une fonction de temps de charge triangulaire (petite t,, grande T,) ou une charge constante
appliqguée soudainement (grande t,, petite T,). Mais en général, la charge de souffle peut étre
modélisée a l'aide d'une fonction de temps de charge triangulaire.

La période du systéme SDOF peut-étre calculée en utilisant la relation:

T, = 2mymg/kg (7)

De plus, les caractéristiques équivalentes de masse et de charge peuvent étre définies et obtenues au
moyen des facteurs de transformation en utilisant les équations suivantes:

_ e (8)
K= F(t)

K, =T (9)
m

Ou:

- K. est le facteur de charge, Fr est la charge équivalente, et F est la charge totale réelle
agissant sur la structure;

- Kwmestle facteur de masse, me est la masse du systeme équivalent, et m est la masse totale
de I'élément réel.

En pratique, des valeurs tabulées pour différents systemes structuraux sont fournies dans la littérature.
Des exemples de telles valeurs sont fournis a I'annexe A.6. Ensuite, sur la base de ces valeurs, il est
possible de prédire la réponse du systéeme SDOF en termes de déplacement maximum et donc, en
termes d'exigences de ductilité, en utilisant des approches simples ou abaque selon le comportement
supposé, c'est-a-dire élastique ou élasto -plastique (voir ci-dessous).

Systémes SDOF Elastiques

La réponse maximale des systemes SDOF élastique est définie par le facteur de charge dynamique,
DLF, et le temps de réponse maximal, tm, ou DLF, défini a I'Eq. (10), peut-étre déterminé a l'aide de la
figure 152 de I'annexe A.6.2.

Ymax (10)
Vst

DLF =
ou:
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- Ymax €st le fleche dynamique maximal;
- ysest lafleche résultant de I'application statique de la charge de pic Fp.

Systemes SDOF élasto-plastiques

La réponse d’un SDOF élasto-plastique est définie en fonction de sa résistance ultime R, et la déflexion
maximale ym. Les fonctions de résistance R - y sont idéalisée et décrites par fonctions bilinéaires dont
les paramétres sont : rigidité élastique (k), déflexion élastique (y.), déflection maximale (ym), et
résistance ultime Ry, (voir Figure 18.

A

Rm|

Resistance, R

v

Deflection, y
Figure 18. Fonction de résistance vs. fleche pour un systéeme SDOF élasto-plastique

Le résultat pour le déplacement maximum est présenté sous forme de graphique, plus
particulierement sous la forme d'une famille de courbes R./Fm, et fournit la ductilité requise i, donnée
par le rapport ym/ye, en fonction de t,/T,, selon les données tabulées de ’lannexe A.6.

4.3.2.3 Diagrammes pression-impulsion

L'approche de dimensionnement présentée a la section précédente (4.3.2.2) considere les effets de la
surpression pour décrire la réponse de I'élément. Cependant, pour des durées de phase positive tres
courtes, t, (par rapport a la période T,), la réponse structurale est sensible a I'impulsion associée et
non a la pression maximale. Ainsi, la réponse d'un élément peut-étre entierement représentée par une
courbe iso-réponse appelée diagramme pression-impulsion (P-1). Les diagrammes P-1 peuvent étre
utilisés pour évaluer les performances d'un systeme ou d'un élément structurel, a condition que les
parametres utilisés dans la génération du diagramme P-l sélectionné représentent la charge (par
explosion), le mode de défaillance et les caractéristiques dynamiques du systeme considéré. Les
diagrammes P-l peuvent étre générés a |'aide de SDOF ou d'une analyse numérique (FEM, AEM), ou
peuvent étre adaptés a des données expérimentales appropriées. L'évaluation de la performance
simplique les étapes suivantes:

- Tout d'abord, I'allure de la charge est définie. Cette étape doit étre cohérente avec I'évenement
d'explosion.

- L'analyse SDOF (ou autres approches) est utilisée pour déterminer la réponse du composant en
termes de rotation totale 8 et de facteur de ductilité u, défini comme le rapport entre le
déplacement maximal sous la charge de souffle considérée et le déplacement élastique, c'est-a-
dire le déplacement lorsqu'une rotule plastique se forme dans le systeme considéré.

- La réponse obtenue en suivant la démarche ci-dessus est comparée aux limites du systéme. Ces
limites sont disponibles pour des batiments entiers, des éléments structurels ou des fenétres, voir
le tableau 5 a titre d'exemple.

- Surlabase du niveau de dommage déterminé a I'étape précédente, le niveau de protection (classe
de conséquences) est fourni en comparant les résultats avec les informations de la Figure 19.
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Tableau 5. Exemple de limites de réponse pour l'acier de construction laminé a chaud * (CSA, 1991)

Type d’élément B1 B2 B3 B4
Mmax Omax Mmax Omax Mmax Omax Mmax Omax
Flexion Poutre a section compacte t 1 - 3 3° 12 10° 25 20°
Poutre a section non- 0.7 i 0.85 30 1 i 12 i
compacte T,
Plgque pliée autour de I'axe 4 1° 8 90 20 6° 40 12°
faible
Compression | Poutre-poteau avec section 1 i 3 30 3 30 3 30
compacte 1,§
Poutre-poteau avec section 0.7 i 0.85 30 0.85 30 0.85 30
non-compacte t,§
Colonne (flexion axiale)** 0.9 - 1.3 - 2 - 3 -

* Lorsqu'un tiret (-) est affiché, le paramétre correspondant n'est pas applicable comme limite de réponse.
t Les rapports largeur/épaisseur limites pour les sections compactes et non compactes sont définis dans la norme CSA S16.

¥ Ces limites de réponse sont applicables pour I'évaluation de la flexion des éléments existants qui satisfont aux exigences de
conception des articles 6 a 8 mais ne satisfont pas aux exigences de dispositions constructives de I'article 9, et ne doivent pas
étre utilisées pour la conception de nouveaux éléments.

§ S'il existe un plan de cisaillement a travers les boulons d'ancrage reliant la plaque de base du poteau a la fondation, la limite
de réponse pour les dommages superficiels doit s'appliquer, en utilisant la capacité de cisaillement de cet assemblage, plutét
que la capacité de flexion de I'élément, comme résistance ultime pour I'analyse.

** Le ratio de ductilité est basé sur la déformation axiale, plutét que sur la déformation de flexion.

Note : Adapté de PDC-TR 06-08
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Figure 19. Relations Pression—Impulsion pour les déformations correspondants aux limites d'endommagement
(B1 a B4)(CSA, 1991)

4.3.2.4  Approche dynamique globale
Les sections précédentes ont montré que I'évaluation de la capacité de la structure sous les effets d'un
souffle passe par le calcul de la résistance et de la ductilité. En raison de la complexité du probleme,
des approches numériques dynamiques plus sophistiquées, telles que I'analyse des éléments appliqués
(AEM), peuvent étre utilisées. Cependant, |'utilisation de modeles constitutifs doit-étre manipulée
avec précaution et I'utilisateur doit-étre conscient des avantages et des limites des modéles (NISTIR).
Les lignes directrices pour une telle analyse sont fournies ci-dessous :

i) Charge de dynamite
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i)

Une explosion est une libération d'énergie en trés peu de temps ; par conséquent, la
charge résultante est dynamique. Comme la charge dynamique varie avec le temps, le
comportement structurel, les forces internes et la géométrie sont également fonction du
temps.

Si la masse de I'élément est choisie égale a zéro, alors I'analyse est statique car les forces
d'inertie seront nulles. Ainsi, une définition appropriée des masses des éléments est
requise.

Modeles de comportement des matériaux

Dans les structures en acier et en acier-béton, les modéles de matériaux peuvent étre des
modeéles linéaires, bilinéaires, multilinéaires ou définis par I'utilisateur ;

Les modeles en acier et en béton peuvent déja étre intégrés dans la bibliotheque du
programme.

iii) Criteres de ruine

Les matériaux élastiques se comportent linéairement sans aucune déformation plastique.

Un point de ruine prédéfini peut également étre établi.

Différents critéres de ruine peuvent étre utilisés.

o Acier : le critere de ruine est basé sur la contrainte de traction principale.

o Armature en acier : le critere de ruine est atteint lorsque la contrainte atteint la
résistance ultime de I'armature.

o Béton : Résistance a la traction ; résistance a la compression; cisaillement ; si le
matériau est soumis a des contraintes normales de compression et de cisaillement
combinées, la ruine du matériau peut étre décrite par le critére I'enveloppe de Mohr-
Coulomb (Applied Science International, 2021).

o D'autres critéres d’acceptance, basés sur les résultats des tests, des valeurs tabulées
ou de bonnes pratiques de dimensionnement, peuvent étre adoptés.

iv) Calcul du pas de temps

v)

Les effets du temps sont présents pendant toute l'analyse. Cependant, la solution
numérique suppose un petit pas de temps qui permet de suivre la réponse de la structure.
Un pas de temps trop court entrainera un temps d'analyse trés long, tandis que I'utilisation
d'un pas de temps important entrainera une analyse moins précise et la solution
numeérique pourrait ne pas converger.

Si le pas de temps est AT, alors la période la plus courte pouvant étre considérée dans
I'analyse est 2AT (la fréquence la plus élevée est w/AT). Toutes les fréquences supérieures
a cette fréquence n'affecteront pas I'analyse.

L'analyse de souffle nécessite généralement AT de 0,00001 s.

Scénarios d'explosion

Les effets d’une explosion sont modélisés a I'aide de modeles d'ondes de choc a champ
libre et a champ de surface. La pression résultant de I'onde de choc est fonction du poids
de I'explosif, de la distance a I'explosif et du temps. Alternativement, la pression de souffle
définie par l'utilisateur peut étre adoptée (voir (Laszlo et al. 2020)). Des techniques
avancées de prédiction de charge, y compris CFD, peuvent étre utilisées si nécessaire.

vi) Conditions aux limites et initiales

44

Les conditions aux limites peuvent étre des déplacements imposés ou des rotations
imposées. Aussi, les appuis peuvent étre des appuis rigides et/ou des appuis déformables.
Pour résoudre numériquement un probleme dépendant du temps, des conditions initiales
sont requises (valeurs de vitesse et d'accélération au début du mouvement, t = 0). Par
défaut, les conditions initiales du corps (structure) sont prises égales a zéro lorsque la
structure est initialement au repos.



vii) Equations d'équilibre
e Les équations d'équilibre dynamique d’ensemble de la structure s’écrivent comme suit:

[M]{¢} + [Cl{x} + [K]{x} = {f} (11)

ou [M] est la matrice de masse, [C] est la matrice d'amortissement, [K] est la matrice de rigidité, {f} est
le vecteur des efforts ectérieurs et {x} est le vecteur des déplacements.

La résolution de problemes en dynamique nécessite un schéma d’intégration pas a pas. La solution des
équations d'équilibre est obtenue a l'aide d'un solveur exact (en ELS, décomposition supérieure-
inférieure de Cholesky).

4.3.3 Explosion de gaz interne - Dimensionnement explicite

4.3.3.1 Généralités (EN 1991-1-7 2006)

Les explosions internes doivent étre prises en compte dans la conception de toutes les parties du
batiment ou le gaz est bralé ou régulé, ou ol des matieres explosives telles que des gaz explosifs ou
des liquides formant des vapeurs ou des gaz explosifs sont stockées ou transportées (par exemple, les
habitations avec des installations de gaz). Les structures doivent étre congues pour résister a la ruine
progressive résultant d'une explosion interne. La conception peut autoriser la défaillance d'une partie
limitée de la structure a condition que cela n'inclue pas les éléments clés dont dépend la stabilité de
I'ensemble de la structure (voir Tableau 6). Il convient de supposer que la pression a I'explosion agit
efficacement simultanément sur toutes les surfaces délimitantes de I'enceinte dans laquelle se produit
I'explosion. Lors du calcul de la réponse structurelle, une fonction de temps de charge triangulaire
d'une durée de 0,2 s peut étre adoptée. Une étude de sensibilité sur la fonction de temps de charge
doit-étre effectuée pour identifier le pic de charge pour un interval de temps de 0,2 s.

Tableau 6. Considérations de dimensionnement vis-a-vis d’une explosion de gaz en fonction des classes de
conséquences (EN 1991-1-7, 2006)

CC1 | Aucune considération spécifique des effets d'une explosion ne devrait étre nécessaire autre
que le respect des regles d'assemblage et d'interaction entre les composants fournies dans
les EN 1992 a EN 1999

CC2 | Les éléments clés de la structure peuvent étre congus pour résister aux actions en utilisant
un modeéle de charge statique équivalente

CC3 Une analyse dynamique doit étre utilisée

4.3.3.2 Approche par pression statique équivalente
Selon I'EN 1991-1-7, la pression statique équivalente nominale associée aux explosions de gaz naturel
peut-étre calculée a I'aide des formules suivantes:

Pa = 3 + Dstar (12)
ou
0.04
pg = 3 +pstat (13)
2 (4,/V)?

On gardera la plus grande des deux valeurs.
Ou:
e p, est la pression statique équivalente nominale pour dimensionner la structure en

[kN/m?] ;
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o puqest la pression statique uniformément répartie a laquelle les composantes de
ventilation tomberont en ruine [kN/m?] ;

e A, estlasurface des composantes de ventilation [m?] ;

e V estlevolume de I'enceinte rectangulaire [m3].

Lorsque des parties du batiment soumises a différentes valeurs de ps.: contribuent a la zone de
ventilation, la plus grande valeur de psw.: devrait étre utilisée. Aucune valeur de pq plus supérieure a 50
kN/m? doit-étre pris en compte. Le rapport entre la surface des composantes de ventilation et le
volume doit-étre conforme a la formule suivante:

0.05m ' < A4,/V <0.15m™?! (14)

4.3.3.3 Approche dynamique (méthode d'équivalence TNT)
Le principe de la méthode TNT équivalent est la conversion de la masse de gaz (ou nuage de vapeur)
en une charge équivalente TNT. La charge équivalente de TNT est estimée a partir du contenu
énergétique du nuage de gaz en explosion. La masse équivalente Wryr peut-étre calculée sur la base
de I'équation suivante:

Wy X Ec (15)

Ou:

e nestle facteur de rendement explosif;

o W, est la masse de vapeur dans le nuage de gaz (égale a la masse du mélange d'air et de
gaz inflammable) ;

e fcestlachaleur de combustion de la matiere inflammable ;

e FEnyrestl'énergie de détonation de TNT.

Pour les hydrocarbures typiques (par exemple, le méthane, le propane, le butane), I'équivalence
Ec

énergétique ( ) peut-étre prise égal a 10. Pour une explosion de gaz naturel, si le facteur de

ErnT
rendement (ou efficacité) explosif est considéré comme égal a 20 % (n=0.2), la masse équivalente de

TNT peut étre estimée (en supposant que la pression initiale est la pression atmosphérique) avec la
formule suivante (Bjerketvedt et al., 1997b; Harris et Wickens, 1989):

Wenr = 0.16V [kg] (16)
Ou:
eV [m? correspond au plus petit volume obtenu en comparant le volume total de la région

encombrée et le volume du nuage de gaz.

Lorsque la masse équivalente de TNT est connue, alors les parameétres du front d'onde (pression,
impulsion, durée) peuvent étre déterminés en utilisant les méthodes présentées dans la section 4.3.2.

Les limites de la méthode équivalente TNT sont :

e (Cette méthode fournit des résultats satisfaisants pour les problemes a de fortes explosions
de nuages de gaz. Lorsque la pression d'explosion est inférieure a 1 bar, la méthode
équivalente TNT surestimera la pression.

e |'écart est faible lorsque I'on souhaite décrire les effets de champ lointain, alors qu'il est
important lorsque I'on décrit les effets de champ proche.
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e La méthode équivalente TNT peut étre utile comme approximation grossiére si l'on utilise
un facteur de rendement de 20% et une valeur appropriée pour V (ou la masse
correspondante d'hydrocarbure).

4.4  L’incendie comme événement exceptionnel

Les actions d’incendie doivent toujours étre prises en compte lors du dimensionnement des structures
en acier et mixtes, en utilisant une approche prescriptive ou une approche performantielle prescrites par
I'Eurocode. Ces approches de dimensionnement sont présentées dans les parties 1-2 des EN 1993 et EN
1994 et elles sont détaillées dans le document de référence FAILNOMORE (Demonceau et al., 2021).

Les actions induites par incendie considéré comme événement exceptionnel ne sont pas directement
couvertes par la réglementation relative au batiment, que ce soit en termes d'intensité ou de
localisation, et ce en raison de leur faible probabilité d'occurrence. Toutefois, ces action pourrait étre
associées a des conséquences importantes. C'est la situation qui est abordée dans la présente section.

4.4.1 Prévenir/éliminer les risques
Un incendie dans un batiment peut étre le résultat de différents événements tels qu'une explosion et
un tremblement de terre ou il peut-étre déclenché directement (utilisation imprudente d'allumettes,
de cigarettes et de tuyaux, cablage ou équipement électrique défectueux, utilisation imprudente
d'équipements de cuisine, etc.). La premiére étape pour éviter le déclenchement d'un incendie est
d'éviter tout matériau auto-inflammable dans le batiment (stockage de produits chimiques, essence).

Les reglements de construction précisent les regles concernant le stockage de ces matériaux dans les
batiments - le stockage autour des colonnes est souvent interdit en régle générale. Les autres aspects
réglementés par la loi sont les matériaux utilisés pour les facades et la distance entre les batiments
afin de réduire le risque de propagation du feu entre les batiments et le long du batiment. Parmi les
autres systemes empéchant la propagation du feu (passif et actif) et atténuant I'effet du danger sont:

e Extincteurs - activés manuellement, lorsque le feu apparait

e Sprinkleurs - systemes activés automatiquement, en cas de fumée ou de température élevée

e  Murs coupe-feu, isolation verticale empéchant la propagation du feu

e |solateurs de ventilation - isolation de toutes les ouvertures entre les compartiments

e Compartimentation - séparation du batiment en quartiers, entre lesquels le feu ne peut pas se
propager

Tres important : une détection rapide des incendies, une alerte précoce et des systemes d'évacuation
permettant une évacuation rapide des occupants, une activation des systemes pour arréter l'incendie
et une alerte rapide des pompiers sont des éléments important. Pour cette question, l'utilisation des
équipements suivants peut-étre envisagée:

e Détecteur de fumée;

o Détecteurs thermiques;

e Systemes d'alarme;

e Signalisation de voies de sortie.

LT mE _ S Fire door
e i k| keep shut

Figure 20. Gicleurs, isolateurs de ventilation, porte coupe-feu
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Figure 22. Extincteurs et systémes d'alerte précoce.

4.4.2 Stratégie de dimensionnement

Un exemple d'incendie considéré comme événement exceptionnel est un incendie localisé autour
d'une colonne (en situation normale, la charge calorifique ne doit pas étre localisée a cet endroit) en
raison d'une charge thermique exceptionnelle. Cette action peut étre prise en compte a l'aide d'un
modele défini dans I'annexe C de I'EN 1991-1-2 (voir sous-section suivante) et/ou par des modéles
d'incendie avancés tels que les modeles de zone ou les modeéles CFD. Le modeéle de I'annexe C est
présenté a la section 4.4.2.1 tandis que les recommandations pour la modélisation avancée des
incendies sont présentées a la section 4.4.2.2.

Cependant, sur la base de résultats de recherche récents, il peut étre mis en évidence que
I'augmentation de la température due a un incendie localisé inattendu est peu susceptible de conduire
a l'effondrement de certains des éléments porteurs et par conséquent a la perte de stabilité de la
structure, lorsque la structure a été congue vis-a-vis du feu en suivant les régles de I'Eurocode et les
exigences nationales.

Le tableau 7 présente quatre scénarios d'incendie considérés pour un incendie localisé a coté d'une
colonne. La distribution de température le long des colonnes est illustrée a la Figure 23. Comme on
peut le voir, ce n'est qu'au bas de la colonne (jusqu'a 1 m) que des températures significatives de I'acier
sont atteintes et pourraient provoquer un voilement local ou une ruine plastique.

Tableau 7. Différents scénarios d'incendie localisés pour les immeubles de bureaux et les zones commerciales
(Demonceau et al., 2021)

Scénario Diametre de la Taux de densité de Densité de charge Taux de croissance du
base du feu dégagement de d'incendie feu
chaleur
A 2m 250 kW/m? 511 MJ/m? (immeuble de 300 sec (immeuble de
(immeuble de bureaux) bureaux)
bureaux)
B 1m 500 kW/m? 511 MJ/m? (immeuble de 300 sec (immeuble de
(immeuble de bureaux) bureaux)
bureaux)
C 2m 250 kW/m? (zone 730 MJ/m? (zone 150 sec (zone
commerciale) commerciale) commerciale)
D 1m 500 kW/m? (zone 730 MJ/m? (zone 150 sec (zone
commerciale) commerciale) commerciale)
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Figure 23. Augmentation de la température le long de la colonne pour différents scénarios d'incendie
localisés (Demonceau et al., 2021)

Une situation différente et plus sévere en termes de robustesse est un incendie défini comme une
charge exceptionnelle pour lequel une séquence de scénarios d'événements exceptionnels est
considérée, comme un incendie apres un tremblement de terre ou aprés un impact ou une explosion.
Dans ces situations, la structure est déja endommagée suite au premier événement, ainsi une
conception incendie standard n'est plus valide. En effet, ce dimensionnement considére toujours que
la structure n'est pas endommagée. Par conséquent, l'incendie doit étre considéré comme une
sollicitation exceptionnelle. Pour ces cas, des scénarios de perte de colonne (voir Section 5) pourraient
étre envisagés pour la conception de la robustesse en tant qu'approche sécuritairee.

4.4.2.1 Modeles de feux localisés

Dans le modele de I'Eurocode, un incendie localisé (ou feu de pré-flashover) est un incendie ou il est
peu probable qu'un flashover se produise. Selon I'ampleur de l'incendie et la taille du compartiment,
un incendie localisé peut ou non toucher le plafond du compartiment. Dans ce modele, la température
du panache de fumées et les gaz environnants ne sont pas uniformes. Ce modeéle est décrit dans
I'annexe C de I'EN 1991-1-2 (EN 1991-1-2, 2002).

Un incendie localisé touche le plafond du compartiment lorsque la longueur de la flamme (Lf), estimée
par I'Eq. (18), est égale ou supérieure a la distance entre la source d'incendie et le plafond (H).

L, =0.01480" -1.02D 17)
avec D, le diametre du feu et Q le taux de dégagement de chaleur (Annexe E of EN 1991-1-2).

La température de la flamme le long de I'axe vertical de symétrique de la flamme lorsque Ls< H peut-
étre obtenue par I'Eq. (18)

0., =20+ 0.250°"(z~z,)" <900 (18)

avec Q., la partie convective du taux de dégagement de chaleur (=0,8Q) ; Z, la hauteur de la flamme le
long de son axe; Zo, I'origine virtuelle de I'incendie (Eq.(19))

Z, =—1.02D +0.005240%" (19)

Pour les cas ou la flamme frappe le plafond, le flux thermique net recu par le feu exposé par unité de
surface au niveau du plafond est donné par I'Eq. (20).
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avec fz, le flux thermique regu par le feu (exposé au feu) par unité de surface au niveau du plafond; a.,
le coefficient de transfert de chaleur par convection; 8, la température a la surface de I'élément; ®,
le facteur de configuration; &m, I'émissivité de surface de I'élément (0,7 — acier au carbone ; 0,8 acier
inoxydable); g/, I'émissivité du feu; o, est la constante de Stefan Boltzmann (5.67 x 108 W/m?K?).

4.4.2.2 Modeles avancés de feu
Pour utiliser des modeles d'incendie avancés, il est toujours nécessaire d'utiliser un logiciel spécifique.

e Modeéles de zone - voir I'annexe D de I'EN 1991-1-2 pour les équations de base de la
conservation de la masse et de I'énergie. Des exemples de logiciels utilisables sont le CFAST du
NIST ou I'OZONE développé a I'Université de Liege

e Modele CFD (Modele numérique de dynamique des fluides) — voir I'annexe D de I'EN 1991-1-
2 pour des suggestions. Un exemple de logiciel qui peut étre utilisé pour 'analyse CFD est le
FDS du NIST

4.5 Le séisme comme événement exceptionnel
Le risque sismique résulte de l'interaction entre I'aléa sismique et la vulnérabilité structurelle. Par
conséqguent, un tremblement de terre peut étre considéré comme exceptionnel lorsque:

- Lastructure n'est pas du tout congue pour une action sismique ; c’est-a-dire qu’elle est congue
pour des charges de gravité et de vent uniquement (lorsque le chantier n'est pas dans une
zone considérée comme sismique au moment de la construction) ; ou bien elle est congue pour
des exigences de faible sismicité alors I'action sismique peut étre considérée comme
exceptionnel.

- La structure est sismiquement vulnérable (dommages préexistants, systeme non congu selon
les exigences de dimensionnement des codes modernes).

4.5.1 Prévenir/éliminer les risques

Un tremblement de terre est une libération soudaine d'énergie de déformation accumulée dans la
crolte terrestre. Les tremblements de terre sont principalement causés par la rupture de failles
géologiques. Les autres causes incluent I'activité volcanique, les glissements de terrain (tous d'origine
naturelle), mais aussi les activités humaines (explosions de mines, essais nucléaires, forage
pétrolier/gazier). En raison de sa nature, il n'est pas possible de prévenir ou d'éliminer le risque
sismique. Par conséquent, la réduction et la prévention des conséquences (par exemple, les dommages
structurels / non structurels) sont strictement associées a la structure du batiment et aux systémes
intégrés, qui aident le batiment a répondre de maniere adéquate a I'action sismique, voir les sections
suivantes.

4.5.2 Approche prescriptive
Méme sans évaluer directement les performances de la structure en cas d'événement sismique, les
exigences normatives peuvent améliorer la réponse sismique avec un effort minimal de conception et
d’interventions au niveau structurel. Cette approche est particulierement bénéfique pour les zones
non sismiques oU des actions sismiques peuvent se produire mais avec une probabilité d'occurrence
tres faible, au moins suffisamment faible pour ne pas la prendre en compte dans le processus de
dimensionnement. En effet, cette approche privilégie les systemes (typologies), les matériaux et les
dispositions constructives dont les performances avérées lors d'événements sismiques passés. La
sélection de la configuration structurelle et les connaissances sur la période du batiment, le
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comportement en torsion, I'amortissement, la ductilité, la résistance, la rigidité, peuvent aider a
déterminer la stratégie de dimensionnement la plus appropriée:

- Configuration (Typologie) du batiment : ce terme définit la taille et la forme d'un batiment,
ainsi que les éléments structuraux et non structuraux. La configuration du batiment détermine
la fagon dont les forces sismiques sont réparties dans la structure, leur amplitude relative et
d'autres aspects liés au dimensionnement. Les batiments de configuration réguliere ont
généralement:

o Faibles rapports hauteur/base

Hauteurs de niveaux égales

Plans de symétrie

Régularité en plans et en élévations

Résistance a la torsion maximale

Travées courtes et redondantes

Chemins de charge directs

o Dimensionnement d'éléments secondaires/non structuraux pour éviter les débris.

- Effets detorsion :ils se développent du fait de la répartition asymétrique des masses inertielles
et/ou des rigidités. Des dispositions symétriques se traduiront par une rigidité équilibrée et
des effets de torsion réduits. La régularité en plan et en élévation est également
recommandée.

- Controle des vibrations : les batiments en général sont de mauvais résonateurs aux chocs
dynamiques et dissipent les vibrations en les absorbant. Les systemes suivants peuvent étre
utilisés pour améliorer la réponse:

o L'isolation de la base peut étre utilisée pour détacher (isoler) le batiment du sol de
maniére a réduire considérablement I'énergie sismique transférée a la superstructure.
Les candidats les plus appropriés pour l'isolation de la base sont les batiments de faible
a moyenne hauteur construits sur des sols rigides; les immeubles de grande hauteur
ou les batiments construits sur des sols meubles ne conviennent pas a l'isolation de la
base.

o Systemes d'amortissement passif. L'application la plus courante est un dispositif
d'amortisseur de masse accordé (TMD), qui se compose d'une masse, d'un ressort et
d'un amortisseur attaché a une structure. L'énergie sismique est dissipée par la force
d'inertie de I'amortisseur agissant sur la structure.

o Systemes d'amortissement actifs. Les amortisseurs de masse a réglage actif annulent
les vibrations dépendantes de la vitesse en contrecarrant les forces d'excitation d'un
systeme principal perturbé. Chague TMD se compose d'un actionneur, d'un systeme
de controle et d'une unité électronique de puissance. Tous les composants du TMD
sont mutuellement équilibrés de sorte que la force TMD agit précisément dans le sens
opposé de la force d'excitation.

o Les systéemes de contrble semi-actifs, qui tirent parti des meilleures caractéristiques
des systemes de contrOle passifs et actifs. Le terme « semi-actif » est utilisé pour

o O O O O O

indiquer que le fonctionnement de ces systemes nécessite une trés faible quantité
d'énergie externe. Les forces de contréle sont développées par un ajustement
approprié des caractéristiques d'amortissement ou de rigidité.

- Résistance et rigidité : La résistance est la capacité d'un matériau a reprendre les efforts
appliqués dans une limite de sécurité. La rigidité d'un matériau correspond au niveau de
résistance a la flexion. La sélection des propriétés de résistance et de rigidité doit étre
effectuée en tenant compte de I'équilibre entre la déformabilité et la capacité de résistance a
la force.
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- Ductilité : La ductilité est la propriété d'un matériau (comme I'acier) ou d'un élément a dissiper
une partie de lI'énergie par déformations plastiques. Les éléments ductiles rompent
généralement aprés I'apparition de déformations plastiques considérables. Les éléments non
ductiles, tels que les éléments en béton mal armé, se rompent par rupture fragile, sans
déformations plastiques. Les exigences de ductilité peuvent porter a la fois sur des éléments
et sur leurs assemblages.

o Pour les éléments, les principales exigences portent sur |'élancement avec pour
objectif d’éviter l'instabilité (par exemple, le déversemment des poutres en flexion)
avant que I'élément structurel n'atteingne sa résistance plastique. Au niveau de la
section, les sections ductiles ou semi-ductiles (classe 1, classe 2) sont privilégiées.

o Pour les assemblages, des configurations symétriques sont recommandées, car elles
peuvent fournir une réponse hystérétique plus stable tout au long des cycles de charge
ultérieurs. En outre, les composantes qui se romptent en mode fragile (par exemple,
les soudures, les boulons) doivent étre dotés d'une sur-résistance. Pour assurer un
comportement ductile des assemblages, les recommandations de la section 2.2
peuvent étre suivies.

4.5.3 Stratégies de dimensionnement

A la suite d'un tremblement de terre, la principale préoccupation est I'état de la structure et sa sécurité
vis-a-vis de I'effondrement sous les charges de gravité, les répliques sismiques et d'autres dangers
(FEMA P-2090, 2021). Si la structure manque de robustesse, il existe un risque de dommages
supplémentaires ou d'effondrement progressif sous une répliqgue ou d'autres dangers, méme si la
structure résiste initialement au mouvement du sol. Pour éviter un scénario aussi désastreux, la
capacité résiduelle du batiment doit-étre évaluée. La capacité résiduelle aprés un séisme peut étre
définie comme:

- Capacité portante du systtme de contreventement qui reprend les forces latérales -
I'accélération spectrale minimale qui correspond a un effondrement local ou global lors d'une
réplique.

- Capacité portante de I'ossature de reprise des charges de gravité - le niveau minimum de
charges gravitationnelles qui correspond a un effondrement local ou global aprés un séisme
destructeur.

Dans ce qui suit, une procédure pour I'évaluation de la robustesse sismique est présentée.

i) Etape 1 : Dimensionnement/évaluation pour les situations de dimensionnement
persistantes/sismigues

La structure est d'abord congue pour répondre aux exigences de la norme (voir la figure 24.a) (pour les
nouvelles structures, uniquement). La réponse sismique peut-étre calculée a l'aide d'une analyse
statique non linéaire (méthode N2, EN 1998) en suivant les recommandations de I'EN 1993-1-14 (2020)
concernant les lois de comportement a utiliser pour les matériaux et la modélisation des éléments de
structure.

La relation force-déformation générale d'un composant structurel peut-étre caractérisée a l'aide du
prEN 1998-1-2:2019.3, Annexe L (Figure 24.b). Ainsi, le modele a composantes doit-étre défini par:

- une rigidité élastique efficace, K. considérant a la fois les déformations de flexion et de
cisaillement.

- la limite d'élasticité, qui est définie par la limite d'élasticité effective, Q,* et la déformation
élastique correspondante, d,*.
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- L'étendue du domaine inélastique, dans laquelle le composant structurel présente un
écrouissage avant d'atteindre sa résistance maximale, Qmqx* (i.€., réponse au pic).

- la déformation plastique pré-pic, dy* définit la déformation plastique jusqu'a la réponse
maximale du composant structurel.

- laréponse post-pic est représentée par la déformation plastique post-pic, d,.* du composant.

La performance sismique globale peut-étre présentée sous la forme d'une relation entre la force de
cisaillement en base et déplacement au sommet (courbe Fj - diop), voir Figure 24.c. Les niveaux de
performance (PL) sont définis par le déplacement maximal correspondant, e.g., PL; (domages limités),
PL, (dommages modérés) et PL; (dommages importants). Selon le niveau de danger, un certain niveau

de dommages est attendu.

ii) Etape 2 : Evaluation de la capacité résiduelle aprés un séisme

Aprés I'évaluation des exigences de ductilité locale et globale (étape 1), des modifications des rotules
de flexion sont introduites pour les éléments endommagés (c'est-a-dire les éléments qui ont subit des
déformations plastiques), produisant un modeéle non linéaire modifié (voir Figure 24.d). La résistance
résiduelle d'une colonne doit-étre considérée comme nulle si la réponse maximale est atteinte au
cours du mouvement sismique. Les effets P-A doivent étre pris en compte (en particulier lorsque les
déformations latérales résiduelles apres le séisme sont importantes).

La résistance de la structure du cadre contre une réplique sismique peut-étre évaluée a l'aide d'une
analyse non linéaire (par exemple, une analyse pushover). L'analyse se fait sur le modele endommagé.

La résistance du systeme structural vis-a-vis de la ruine progressive sous des charges de gravité peut-
étre évaluée a I'aide d'une analyse statique en poussée (verticale) en utilisant les méthodes proposées

dans la section 5.3.
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Figure 24. Les étapes dans I'évaluation de la robustesse sismique des structures a ossature (adapté de Polese et
al., 2012) : a) vue avec le modéle du bdatiment ; b) définition générale de la relation force-déformation pour les
éléments structuraux en acier et mixte ; c) courbe de capacité sismique obtenue par analyse statique non
linéaire pour la structure non endommagée (initiale) ; d) parametres de modélisation pour les rotules plastiques
endommagées
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5 Risques non-identifiés

5.1 Sélection de strategies de dimensionnement appropriées

Les événements non identifiés se réféerent a des actions accidentelles non spécifiquement prises en
compte par les normes ou indiquées par le client ou d'autres parties prenantes ou a toute autre action
résultant de causes non spécifiables. En raison des incertitudes concernant la nature, I'ampleur et le
point d'application (région) d'une action accidentelle non identifiable, la performance structurelle
requise est généralement impossible a estimer. Actuellement, les stratégies de dimensionnement
permettant d’atteindre un niveau adéquat de robustesse structurelle cherchent principalement a
limiter I'étendue d'un endommagement localisé, quelle gu'en soit la cause initiatrice.

L'identification des dommages localisés a considérer est abordée dans la section 5.2 tandis-que les
stratégies de dimensionnement pour vérifier le niveau de robustesse adéquat sont décrites dans la
section 5.3 (méthodes alternatives de chemin de charge), 5.4 (méthode des éléments clés) et 5.6
(méthode de segmentation(compartimentage).

5.2 Identification de domages locaux

Généralement, I'objectif principal du dimensionnement visant la robustesse est de s'assurer que tout
dommage local résultant d'événements extrémes imprévus ne provoque pas d'effondrement
disproportionné. A cet égard, tout scénario de dommage local doit &tre indépendant de I'événement.
En conséquence, cela nécessite l'identification des dommages locaux a prendre en compte dans le
processus de dimensionnement.

Sil'on se réfere au présent projet de (EN 1991-1-7, 2006), le dommage local a prendre en compte pour
les structures du batiment comprises dans le groupe supérieur des Classes de Conséquences (CC 2b et
CC3) est I'enlevement notionnel de chaque colonne porteuse, ou chaque poutre supportant une
colonne, ou de toute section de mur porteur (une a la fois a chaque étage du batiment).

Le concept de “ retrait fictif d’'une colonne “ énoncé dans (EN 1991-1-7, 2006) représente |'enlévement
de la colonne entiere sur la hauteur libre entre les assemblages au niveau des étages. Les éléments
sont supprimés sans affecter les assemblages / assemblages d’extrémité. L'enlévement notionnel
d'une colonne peut ne pas toujours étre du co6té de la sécurité, en raison des possibilités infinies de
scénarios de chargement et d'interaction charge-structure, mais pour une évaluation réalisable de la
capacité du systeme structurel a transférer des charges par des chemins alternatifs, I'enlevement
notionnel est considéré comme un moyen efficace et scénario d'analyse pratique.

Dans les Eurocodes, il n'est pas précisé si cette suppression de colonne fictive doit-étre supposée
instantanée ou « quasi-statique ». La prise en compte d'un enlévement « quasi-statique » permet (i)
|'utilisation d'outils plus simples car aucun effet dynamique n'a besoin d'étre pris en compte et (ii)
d'avoir une bonne indication sur la capacité d'une structure a activer des chemins de charge alternatifs.
Cependant, la prise en compte d'un retrait instantané de partie localisée de la structure maximise les
effets inertiels ; en particulier, il a été démontré que la perte soudaine de colonnes offrait une limite
supérieure a la réponse ultérieure des structures de batiment en comparaison aux dommages de
colonnes dus a une explosion (Gudmundsson et Izzuddin, 2010). De plus, les éléments endommagés
peuvent avoir une capacité résiduelle, qui n'est pas prise en compte implicitement de maniére
conservatrice, sauf en cas d'application de la méthode de résistance résiduelle.

Comme indiqué précédemment, le retrait de chaque élément porteur, un a la fois, doit-étre envisagé
conformément a (EN 1991-1-7, 2006), ce qui pourrait nécessiter un travail de dimensionnement
important. Cependant, il existe des possibilités de réduire le nombre de scénarios de dommages locaux
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a prendre en compte dans le processus de dimensionnement, en particulier dans les structures de

batiment ordinaires pour lesquelles des scénarios de dimensionnement peuvent étre identifiés en
tenant compte d'une symétrie structurelle possible, de la similarité des conditions aux limites et
d'autres considérations techniques découlant d’un raisonnement ingénieur. Dans I'UFC 04-023-03
(DoD, 2016), il est nécessaire de considérer au moins la perte de colonne suivante pour un plan d'étage
comme un minimum de scénarios (voir Figure 25) :

les colonnes externes et colonnes internes a proximité du milieu du coté court et du milieu du
coté long ;

I'angle du batiment ;

les colonnes aux endroits ou la géométrie en plan de la structure change de maniere
significative, par exemple une diminution brutale de la longeur de la baie ou des coins
rentrants ;

les colonnes avec colonnes adjacentes légerement chargées ou baies adjacentes avec
différentes tailles d'affluents ;

les emplacements ou les éléments qui y affluent ont différentes orientations ou élévations ;
les emplacements ou la structure présente une discontinuité de charge verticale (c'est-a-dire
des conditions de transfert) (GSA, 2016).

Pour les emplacements en termes d'étage lui-méme, les éléments suivants doivent étre pris en

compte:
e Premier étage au-dessus du sol ;
e Etage directement sous le toit ;
e Etage a mi-hauteur;
e Etage au-dessus de I'emplacement d'un couvre-joint de colonne ou d'un changement de taille
de colonne.
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Figure 25. Scénarios de suppression de colonnes externes et internes (DoD, 2016)

Pour le scénario de dommages locaux envisagé, I'étendue des dommages qu'il créerait devra étre

limitée.

L'annexe A de la version actuelle de I'EN 1991-1-7 (EN 1991-1-7, 2006) et I'annexe E du projet

imminent de deuxiéme génération EN 1990 (prEN 1990:2019, 2019) spécifie cette limite a 15 % de la
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surface de plancher ou 100 m2, selon le plus petit des deux étages adjacents a celui ou la colonne a
été retirée. Cependant, en principe, la limite acceptable des dommages peut étre définie par le client
ou les autorités compétentes sur la base d'objectifs de performance liés a I'importance de la structure
et aux conséquences de tels dommages sur la sécurité des personnes, la protection des biens de valeur
ou la minimisation des temps d'arrét de fonctionnement de la structure.

Si, pour le scénario, la limite de dommage ne peut pas étre respectée, cela signifie que ce scénario
(dommage local) ne peut pas se produire, et donc I'élément porteur qui était supposé étre perdu doit
étre protégé vis-a-vis de toute défaillance et concu comme un élément clé.
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Figure 26. Limite acceptable de dommages en cas d'enlévement d'une colonne dans une ossature. La limite
« A » est de 15 % de la surface de plancher, ou 100 m?, selon la plus petite des deux, dans chacun des deux
étages adjacents. « B » est la colonne théoriquement supprimée. a) Plan et b) Section (EN 1991-1-7, 2006)

5.3 Meéthodes des chemins de charge alternatifs
Une structure de batiment perdant une colonne peut étre subdivisée en deux parties principales,
comme illustré a la Figure 27 :

e lapartie directement affectée (DAP) qui représente la partie du batiment directement affectée
par la perte de la colonne, c'est-a-dire les poutres, les colonnes et les assemblages poutre-
poteau qui sont juste au-dessus de la colonne défaillante et ;

e la partie indirectement affectée (IAP) qui comprend le reste de I'ouvrage ; celui-ci est affecté
par les charges se développant au sein de la partie directement affectée ; mais évidemment,
ces forces sont elles-mémes influencées par la réponse de la partie indirectement affectée.

Si une coupe est réalisée dans la structure au sommet de la colonne défaillante (voir Figure 27),
différents efforts internes agissants dans la direction verticale sont identifiés : (i) les efforts de
cisaillement V; et V, qui agissent aux extrémités des poutres connectées a la colonne défaillante, (ii)
I’effort normal Ny, dans la colonne juste au-dessus de la colonne défaillante et (iii) I'effort normal N,
dans la colonne défaillante.
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In red = Directly Affected Part (DAP)
In blue = Indirectly Affected Part (IAP)

A ko o= o o = 1

( Column assumed to
be lost

DOy,

Figure 27. Représentation schématique d'un portique lors d'une perte de colonne

Sur la figure 28, une courbe représentant I'évolution du déplacement vertical 4, en fonction de I'effort
normal Nj, dans la colonne défaillante lors d’'un événement exceptionnel (voir figure 27) est illustrée.
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Figure 28. Evolution de N, en fonction du déplacement vertical en haut de la colonne de perte

Du point (1) a (2) (Phase 1), les charges de calcul accidentelles supposées agir lorsque I'événement
exceptionnel se produit. Ces charges s'appliquent progressivement a l'ouvrage ; I'effort normal N,
dans la colonne AB augmente jusqu'a atteindre une valeur Njo dimensionnement (Nio €St reporté avec un
signe négatif en compression sur la figure) tandis que 44 reste approximativement égal a 0 pendant
cette phase.

Du point (2) au (5), la colonne est progressivement enlevée a la suite de I'événement exceptionnel.
La force de compression dans la colonne AB diminue jusqu'a atteindre une valeur égale a 0 au
point (5). A cet instant, la colonne est considérée comme entierement retirée. Dans le méme
temps, la valeur de A augmente. Le long de ce chemin de déchargement, différents types de
réponses structurelles qui pouvant potentiellement se développer peuvent étre identifiés :

o Dupoint(2)au (4) (Phase 2) : au cours de cette phase, la partie directement affectée passe
d'un comportement totalement élastique (du point (2) a (3)) a un mécanisme plastique
global. Au point (3), les premieres rotules plastiques apparaissent dans la partie
directement touchée tandis qu'au point (4), des mécanismes de poutres complets se sont
développés. Bien entendu, cette contribution, qui est illustrée sur la figure 29, ne peut se
produire que lorsque des assemblages a résistance partielle ou a pleine résistance relient
les extrémités des poutres aux colonnes ; pour les assemblages a résistance partielle, les



rotules plastiques se produisent dans les assemblages alors qu'elles se développent
directement dans les sections d'extrémité de la poutre lorsque des assemblages a pleine
résistance ou a sur-résistance (voir section 2.2.1) sont utilisés.

In red = plastic hinge

Figure 29. Développement de mécanismes plastiques a poutres dans le DAP

Dans certaines situations particulieres qui seront détaillées dans les sections suivantes,
cette contribution “ mécanisme plastique “ a la robustesse structurelle est complétée par
une contribution dite “ poutre en arc “. Cet effet de « cambrage » est illustré a la figure 30
pour les poutres DAP inférieures de la structure représentée a la figure 29. En effet, du fait
de la hauteur réelle non nulle de la poutre et des conditions cinématiques a respecter pour
former le mécanisme, les points C et D doivent d'abord s'éloigner I'un de I'autre avant de
se rapprocher progressivement lorsque le déplacement vertical devient important. Ceci
induit des efforts de compression membranaire dans les poutres et donc le
développement de I'effet de volte introduit (qui peut-étre visualisé sous la forme d'une
volite résultant de l'inclinaison des diagonales longitudinales des poutres sur la figure 30).
La résistance de cet arc est largement dépendante de la capacité des points C et D a se
déplacer relativement I'un par rapport a I'autre. Le ressort longitudinal Ky« sur la figure 30
représente cette capacité de mouvement relatif. Dans la structure particuliere illustrée a
la figure 30, le déplacement horizontal du point D est empéché par la présence d'un
systeme de contreventement efficace sur le c6té droit de la structure (celui-ci est
matérialisé par des appuis latéraux a chaque niveau d'étage sur la figure 29). Il en résulte
une valeur infinie de Kurignt. Pour le point C, en revanche, la capacité a se déplacer
latéralement est liée a la raideur Ky,cgaucne du cOté gauche de I'lAP sous I'action de la force
de compression DAP générée par la vo(te. Si un deuxiéme systéme de contreventement
est installé sur le c6té gauche de la structure, la rigidité du ressort de Kuclest serait
également presque infinie et I'effet d’arc résultant serait assez important. Si au contraire
Ku,cleft €St assez faible, I'effet d’arc sera tout a fait négligeable. Par souci de simplicité, les
deux valeurs de Ky cright €t Ki,c et SONt fusionnées comme indiqué sur la figure 30 dans un
coefficient de rigidité équivalent Ky.. La géométrie et les propriétés des assemblages
poutre-poteau peuvent également influencer I'effet d’arc ; cela sera discuté plus en détail
dans les sections dédiées.
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Figure 30. Développement d'effets d’arc dans le DAP

Du point (4) a (5) (Phase 3) : au cours de cette phase (Figure 31), des déplacements
importants sont observés dans la partie directement affectée et donc des effets de second
ordre jouent un role important. Des efforts membranaires de traction importants se
développent dans les poutres inférieures de la partie directement affectée. Comme
expliqué ci-dessous, une fois les mécanismes de poutre formés, les points C et D se
rapprochent et, si ce mouvement est quelque peu empéché (Ky . est maintenant remplacé
par Ku:), des forces membranaires de traction axiales apparaissent dans les poutres et
contribuent significativement a la robustesse de la structure.

KH,t,lef‘f KH,t,right
Tension force
KH,t

m<—

1/KH,t=(1/KH,t,Ieft+1/KH,t,right)

Figure 31. Développement d'effets membranaires de traction dans la DAP

Selon le type d'assemblages et la typologie de la structure, ces trois contributions a la robustesse
peuvent se produire ou non. Ce point sera abordé au besoin dans les sections suivantes.

Mais il faut noter que les conditions suivantes doivent impérativement étre respectées pour bénéficier
des différentes contributions a la robustesse énumérées ci-dessus :
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la résistance de la partie directement affectée et de ses composants (poutres et assemblages) est
adéquate ;

les différents éléments structuraux ont une ductilité et/ou une capacité de rotation suffisantes
pour atteindre le déplacement vertical A correspondant au point (5) : pour les assemblages a



pleine résistance, la ductilité est requise pour I'assemblage et la poutre connectée alors que, dans
le cas des assemblages sur-résistant, la ductilité n'est requise que dans la section de la poutre.

De plus, les charges qui sont transférées de la partie directement affectée a la partie indirectement
affectée ne doivent pas induire la défaillance prématurée d'éléments dans cette derniére. De ce point
de vue, trois modes de défaillance peuvent étre identifiés (Figure 32) :

- le flambement des colonnes DAP adjacentes a la colonne perdue, qui seront soumis a des efforts
de compression supplémentaires ;

- le développement d'un mécanisme plastique global dans la partie indirectement affectée sous
I'action des forces membranaires transférées par la PDA a I'PIA de la structure;

- le flambement en compression des poutres supérieures de la PDA résultant d'un éventuel
développement progressif, dans I'ensemble de la structure, d'un effet d’arc induit, dans le cas
particulier de la figure 32 par la déformabilité latérale de la partie gauche de la PIA de la structure.

Arching effect __ Beam instability
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Plastic mechanism ™ Column instability

Figure 32. Modes de ruine possibles dans la PIA

Toutes ces conditions, tant pour la PDA que pour la PIA, devront toujours étre prises en compte et
diment vérifiées pour garantir le niveau de robustesse structurelle demandé puisse étre associé aux
trois contributions définies ci-dessus (mécanisme plastique, effets d’arc et effets chainette).

Enfin, la contribution significative des dalles de plancher en béton a la robustesse structurelle doit-étre
soulignée. Lorsque ces dalles sont adéquatement reliées aux poutres en acier, développant ainsi une
action mixte, leur bénéfice positif sur le PDA (mécanisme poutre / effet arc / effet chainette) peut-étre
directement couvert par la définition de poutres mixtes acier-béton. Lorsqu'aucune action mixte n'est
envisagée entre les dalles en béton et les poutres de support, le niveau de résistance propre de la dalle
peut également étre pris en compte dans |'évaluation de la robustesse, mais de maniere spécifique.
De plus, quel que soit le cas (action mixte ou non), les dalles ont une influence positive sur les valeurs
des coefficients de raideur de retenue K. et K.

Ces différents aspects seront abordés dans les prochaines sections abordant successivement les quatre
méthodes de dimensionnement possibles pour mettre en ceuvre l'approche du chemin de charge
alternatif: la méthode prescriptive (Section 5.3.1), la méthode analytique (Section 5.3.2), la méthode
numérique simplifiée. (Section 5.3.3), la méthode numérique compléte (Section 5.3.4).

Parmi ces méthodes, trois d'entre elles visent a quantifier les trois contributions structurelles
énumeérées ci-dessus a la robustesse : la méthode analytique, la méthode numérique simplifiée et la
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méthode numérique compléte. Au contraire, la méthode prescriptive propose au concepteur un
ensemble de vérifications a réaliser qui ne sont directement liées a la véritable réponse de la structure.

Lorsque des aspects dynamiques doivent étre pris en compte qui n'auraient pas été couverts par
I'application de la méthode analytique avancée, de la méthode numérique simplifiée ou de la méthode
numérique complete, il existe une possibilité de déduirela réponse dynamique de la réponse statique.
Cette procédure est présentée dans la section 5.3.5.

5.3.1 Méthodes prescriptives

La méthode de la force de chainage est une méthode de dimensionnement indirecte normative qui est
supposée fournir un niveau minimum de robustesse structurelle et de résistance a la ruine
progressive/disproportionné. En particulier, la méthode garantit qu'un niveau minimum de continuité
et de résistance est réaliséentre les différents éléments structurels au moyen de chainages (tirants)
horizontaux et verticaux, comme illustré a la figure 33, ce qui améliore l'intégrité structurelle globale.
Cette approche est adoptée par la plupart des codes de dimensionnement et recommandée par
différentes directives de dimensionnement pour augmenter la résistance a la ruine progressive et/ou
disproportionné des structures a faible et moyen risque, par ex. Eurocode EN 1991-1-7 (2006), UFC 4-
023-03 (DoD, 2016), ASCE/SEI 7-16 (ASCE, 2017a) et IBC 2009 (ICC, 2018).

Les exigences de chainage sont généralement spécifiées pour les éléments/composants horizontaux
uniguement ou bien a la fois pour les éléments/composants horizontaux et verticaux, en fonction du
niveau de risque associé a la structure et des conséquences de son effondrement. En particulier, dans
I'EN 1991-1-7, le chainage horizontal est requis pour le groupe inférieur de la classe de conséquences
2 (CC2a - voir chapitre 3) tandis que le chainage horizontal et vertical est requis pour le groupe
supérieur de la classe de conséquences 2 (CC2b — voir chapitre 3).

Longitudinal and transverse,

internal ties Peripheral tie

1
1
Vertical tie

\
)

Figure 33. Tirants-types pour structures en portique (Stylianidis, 2011)

5.3.1.1 Tirants horizontaux

5.3.1.1.1 Meéthode proposée dans I'EN 1991-1-7
Selon I'EN 1991-1-7, un chainage horizontal (des tirants horizontaux doivent) doit étre prévus tout au
long du périmetre de chaque étage et niveau de toiture et a l'intérieur dans deux directions
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orthogonales pour lier solidement les colonnes et les murs a la structure du batiment (voir Figure 34).
Généralement, le chainage horizontal peut étre assuré par des poutres en acier (et leurs assemblages
d'extrémité), des armatures en barres d'acier dans les dalles de béton ou des armatures en treillis et
des téles d'acier profilées dans les planchers mixtes. Pour s'appuyer sur la tole d'acier, le tirant doit
agir dans le méme sens que la tole profilée et la t6le doit étre directement fixée a la poutre en acier
avec des connecteurs de cisaillement (connecteurs de cisaillement soudés a la semelle de la poutre a
travers la tole).

Dans les codes et réglementations en vigueur, les tirants horizontaux, y compris les éléments et les
assemblages, doivent-étre congus pour étre capables de résister a des niveaux minimaux de forces de
chainage. En particulier, les forces de traction minimales de calcul sont proposées dans I'EN 1991-1-7.
Pour les structures a ossature, elles peuvent étre estimées a I'aide de la formule suivante :

T; = 0.8(gx + Yqi)sL ou 75 kN, gardant la plus grande valeur (212)

T, = 0.4(gx +Yqi)sL ou 75 kN, gardant la plus grande valeur (22)

est I'effort de traction de calcul pour les tirants internes ;

est I'effort de traction de calcul pour les tirants périmétriques ;

est I'action permanente par unité de surface appliquée au plancher considéré ;

I'action variable par unité de surface appliquée au plancher considéré;

est I'espacement moyen des tirants adjacents (s = (s1 + s2)/2 — voir Figure 34) ;

est la longueur du tirant (Figure 34) ;

est le facteur de combinaison relatif a des effets d'action pour les situations de projet
accidentelles telles que définies dans I'EN 1990 (CEN 2005)
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Figure 34. Tirants horizontaux au rez-de-chaussée d'un batiment

De plus, I'EN 1991-1-7 spécifie quelques autres dispositions a appliquer. |l stipule que les tirants
horizontaux doivent étre:

e placés en lignes continues ;

e dans le cas des tirants placés le long du périmetre, ces tirants doivent disposés au plus pres
des bords du plancher ;

e dans le cas de tirants destinés a étre prévus le long des lignes de colonnes, ils doivent étre
disposés au plus pres des lignes de colonnes ;

o de telle sorte que 30 % ou plus des tirants soient situées a proximité immédiate des lignes de
quadrillage des colonnes.
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Comme indiqué précédemment, les éléments structuraux et les assemblages a leurs extrémités
doivent étre capables de reprendre les efforts de chainage supposés appliqués seuls, méme si ces
éléments sont également utilisés pour reprendre des charges gravitaires (par exemple des poutres de
plancher utilisées comme éléments de chainage). Les éléments soumis a des efforts de traction
peuvent étre facilement contrélés. Cependant, la caractérisation des assemblages soumis a des efforts
de traction et, en particulier, la prédiction de leur résistance plastique et ultime a la traction n'est pas
explicitement abordée dans le présent projet d'Eurocodes. Des regles sont proposées a l'annexe A.1
permettant la caractérisation des assemblages structuraux sous charges axiales. Dans le cadre de la
présente approche, les efforts de traction peuvent-étre comparés a la résistance ultime des éléments
de structure.

De plus, pour assurer |'efficacité de la méthode prescriptive et donc I'activation éventuelle des tirants,
il est également nécessaire de garantir un niveau de ductilité minimum, notamment aux extrémités
des poutres pour permettre une capacité de déformation minimale du systeme structurel. Cependant,
méme si ce besoin de niveau minimum de ductilité est clairement énoncé dans I'EN 1991-1-7, aucune
recommandation spécifique n'est fournie sur ce que I'on entend par « niveau minimum » de ductilité
et sur la maniere de le garantir.

Si des assemblages sur-résistant sont utilisés aux extrémités des poutres, cette ductilité sera requise
au niveau de la poutre elle-méme. Dans une telle situation, il est recommandé d'utiliser des sections
transversales de classe 1 sous moment de flexion (sur appui et en travée). Dans le cas d'assemblages
a pleine résistance, la ductilité de I'assemblage et de la poutre est requise alors que, si des assemblages
a résistance partielle ou simple sont utilisés, cette capacité de ductilité/déformation sera requise au
niveau des assemblages. Nous renvoyons a la section 2.2 olu des critéres permettant assurer une
capacité de déformation minimale aux assemblages structuraux sont fournis.

Il convient de souligner que les efforts de traction minimaux calculés a I'aide de la procédure
susmentionnée sont définis afin d'assurer un niveau minimum de continuité/redondance dans le
plancher et ne refletent pas du tout le niveau d'efforts de traction qui pourraient se produire en cas
d'une perte totale de colonne, qui sont généralement beaucoup plus élevés. Aussi, un lien entre la
capacité du tirant et la résistance réelle a la ruine progressive ne peut-étre établi (Nethercot et al.,
2010 ; Vlassis et al., 2008) et donc I'efficacité de cette méthode reste discutable.

5.3.1.1.2 Spécificités des planchers mixtes

Dans le cas de planchers mixtes, c'est-a-dire de planchers constitués de profilés en acier avec la semelle
supérieure reliée a la dalle, la méthode présentée ci-dessus peut étre utilisée en toute sécurité en
négligeant le caractere mixte du plancher. Cependant, dans le cas d'un scénario de perte de colonnes,
une telle solution structurelle permet le développement d'un effort membranaire dans les poutres
mixtes et dans la dalle connectée, conduisant ainsi a I'activation d'un chemin de charge alternatif.
L'efficacité de cette solution a été démontrée par des tests expérimentaux réalisés en Europe
(Kuhlmann et al., 2017 ; Zandonini et al., 2014).

Pour assurer I'efficacité de la solution mixte, |'utilisation de grillages de poutres en acier dont la semelle
supérieure des poutres dans les deux directions principales est reliées a la dalle est une silution
recommandée pour garantir une bonne collaboration entre les éléments en acier et la dalle dans les
deux direction mais aussi pour permettre un bon ancrage de la dalle sur les poutres latérales lorsque
des efforts membranaires se développent.

A travers des études récentes (Demonceau et al., 2013 ; Kuhlmann et al., 2017), il a été démontré que
(i) les forces membranaires se développent principalement dans la dalle des planchers mixtes tandis
qgue des efforts de traction limités se développent dans les poutres mixtes et (ii) I'activation de ces
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forces membranaires nécessite beaucoup moins de capacité de déformation au niveau des poutres.
En conséquence, l'activation du chemin de charge alternatif dans les planchers mixtes nécessitera (i)
des poutres mixtes avec un niveau minimum de ductilité a leurs extrémités pour permettre le
développement d'un mécanisme plastique et (ii) une dalle collaborante avec des dispositions
constructives appropriées, en particulier en termes de renforcement.

Comme mentionné précédemment, les poutres mixtes seront principalement soumises a des
moments fléchissants, les efforts de traction se développant dans les poutres étant limités. En
conséquence, la ductilité au niveau des extrémités des poutres mixtes n'est requise que sous moments
fléchissants. Quatre situations peuvent étre rencontrées en pratique, selon la nature des assemblages
aux extrémités des poutres mixtes :

- Des assemblages sur-résistants sont utilisés et donc la ductilité est requise au niveau des
poutres mixtes. L'objectif étant de développer un mécanisme plastique avec une capacité de
déformation minimale, |'utilisation de sections transversales de classe 1 sous moments positif
et négatif est recommandée.

- Des assemblages a résistance partielle sont utilisés et donc la ductilité est requise au niveau
des assemblages. Dans une telle situation, il est fait référence a la section 2.2 ou des
recommandations relative au dimensionnement sont fournies pour assurer un niveau
minimum de ductilité aux assemblages a résistance partielle.

- Des assemblages simples sont utilisés et donc un niveau minimum de capacité de rotation est
requis au niveau des assemblages simples. Dans une telle situation, référence est a nouveau
faite a la section 2.2 ou des recommandations de dimensionnement sont fournies afin
d’assurer un niveau minimum de capacité de rotation aux assemblages simples.

- Des assemblages pleinement résistant sont utilisés et donc une ductilité est requise au niveau
des assemblages et des poutres.

Concernant la dalle collaborante, différentes solutions peuvent étre envisagées : dalle béton armé
entierement coulée sur place, dalle béton armé utilisant des éléments préfabriqués en béton ou dalles
mixtes. Aucune recommandation de dimensionnement ou détail constructif spécifique n'est fourni
dans le projet d'Eurocode 4 (EN 1994-1-2, 2005) permettant de garantir I'activation des forces
membranaires dans la dalle. Toutefois des exigences minimales sont données dans I'Eurocode 2 (EN
1992-1- 1, 2005), plus précisément a la section 9.10.2, afin de doter le plancher d'un systeme de
chafnage. Ainsi, pour les planchers mixtes, il est ici suggéré de suivre les exigences minimales de
I'Eurocode 2. L'application de cette recommandation peut étre vue comme |'application d'une
méthode de chainage prescriptive spécifique aux planchers mixtes.

Pour les dalles en béton armé collaborantes coulées sur site, les exigences susmentionnées de
I'Eurocode 2 peuvent directement étre appliquées. Pour les dalles collaborantes utilisant des éléments
préfabriqués en béton, des régles spécifiques, venant s'ajouter aux exigences précitées de I'Eurocode
2, sont proposées dans (CEN/TC250/SC4, 2020) pour assurer un bon ancrage des dalles a leurs supports
(voir Figure 35).
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Figure 35. Action des tirants dans la dalle de plancher a I'aide de dalles préfabriquées (d’aprés N 2040, 2020)

Pour les dalles mixtes collaborantes, aucune recommandation spécifique n'est encore disponible.
Grace a des essais récemment réalisés a I'Université Politehnique de Timisoara (Dinu et al., 2015), il a
été démontré qu'un décollement entre les dalles mixtes et le tablier métallique peut se produire
lorsque des déformations importantes se développent qui pourraient limiter la possibilité de
développer des forces membranaires importantes dans la dalle mixte. Cela nécessite des recherches
supplémentaires afin de proposer des détails constructifs appropriés pour éviter ce décollement et
ainsi activer efficacement la dalle en cas de scénario de perte de colonne.

5.3.1.1.3 Nouvelle méthode proposée par la PT 2 CEN TC250 du groupe de travail 6

Dans (CEN/TC250/WG6, 2020), une nouvelle méthode développée par B. Izzuddin et présentée comme
une alternative a la méthode prescriptive de chainage, actuellement recommandée dans I'EN 1991-1-
7 est proposée. Cette méthode permet une meilleure prédiction des efforts de traction a reprendre
par les éléments de chainage en cas de scénario de perte de colonnes, en tenant compte des niveaux
variables de ductilité, de la typologie du plancher et des effets dynamiques possibles. La formulation
générale pour le calcul de la force de traction minimale a reprendre est la suivante :

i
T >n.p. (é) P (23)
a
Ou:

e Testlaforce de traction que doit reprendre I'élément de raccord considéré ;

e 7 est un coefficient d'amplification pour tenir compte des effets dynamiques possibles ;

e p estun facteur de réduction pour tenir compte de différents effets tels que I'écrouissage et
I'interaction entre I'effort de traction et le moment fléchissant;

e jrest un facteur d'intensité de la force de chainage dépendant du systéme considéré ;

o a= % est un coefficient pour tenir compte de la capacité de rotation de la corde o (en rad)
pour différentes typologies structurelles ;

e P estune charge équivalente pour tenir compte des charges appliquées au plancher considéré.

Cette formulation se présente comme une formule « universelle » utilisable quels que soient les
matériaux utilisés et la typologie structurelle. Elle nécessite une caractérisation appropriée des
coefficients constitutifs. Dans (CEN/TC250/WG6, 2020), différentes valeurs de ir et P sont proposées
pour les poutres a double travée, pour le chainage de dalles portant dans 2 directions et pour le
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chafnage de dalles fléchissants dans une direction soumises a différents cas de charge. Pour le calcul
de a, il est clairement indiqué que la capacité de rotation a calculer n'est pas celle correspondant a la
ductilité en rotation, c'est-a-dire la rotation au cours de laquelle I'élément de structure est capable de
reprendre sa résistance plastique, mais celle correspondant a la ruine de I'élément structurel.
Cependant, a ce jour, aucune méthode simple a appliquer n'est disponible pour prédire une telle
capacité de rotation, en particulier pour les structures en acier et mixtes. Néanmoins, dans le cas
d'assemblages a résistance partielle, les valeurs de la ductilité de rotation prédites en utilisant la
recommandation de la section 2.2.3 peuvent étre utilisées en toute sécurité pour a. Il est également
précisé que la formulation proposée est valable si un niveau minimum de capacité de rotation oumin st
disponible. Les critéres pour la définition des valeurs oumin sont proposés dans (CEN/TC250/WG6, 2020).

Pour I'amplification dynamique 7, il est mentionné qu'en I'absence d'information, la valeur la plus
réaliste est de considérer 77= 2. Ceci peut étre vu comme une estimation sécuritairee de ce coefficient.
Des formulations pour calculer des valeurs plus affinées de ce coefficient sont également proposées
dans (CEN/TC250/WG6, 2020).

De plus, cette méthode est fondée sur des hypothéses concernant le comportement de la structure
environnante et il est recommandé de vérifier cette derniére sous les efforts de chainage et de vérifier
si elle présente une rigidité suffisante sous I'action des efforts de chainage car la formulation proposée
est basée sur I'hypothése que la rigidité horizontale aux extrémités des éléments de chainage est
élevée. Dans (CEN/TC250/WG6, 2020), des critéres pour vérifier si cette rigidité est suffisante sont
fournis. Pour les structures dans lesquelles il est possible d'activer des effets de diaphragme, on peut
supposer que ces critéres sont satisfaits.

N

Comme on peut le constater a travers cette bréve description, cette méthode nécessite la
caractérisation de différents parametres et, en particulier, I'analyse de la structure environnante. C'est
la raison pour laquelle cette méthode peut étre vue comme une méthode hybride combinant des
criteres prescriptifs et des approches analytiques.

5.3.1.2 Tirants verticaux
Le tirant vertical permet une redistribution des effort grace au développement de chemins de charge
alternatifs, comme illustré a la figure 36. Le cpomportement d’un tirant vertical est principalement régi
par la capacité en traction des couvre-joints de colonnes. Par conséquent, les couvre-joints doivent
pouvoir résister aux efforts de traction pouvant survenir suite a la perte dune colonne porteuse, afin
de s’accrocher aux étages supérieurs et de redistribuer la charge sur le reste de la structure non
endommagée.

Dans I'Eurocode 1 Partie 1-7 (EN 1991-1-7, 2006), des exigences sur les tirants verticaux sont données:

e toutes les colonnes de la structure doivent-étre liées en continu de la fondation au toit ;

e |e tirant doit étre reprendre un effort de traction correspondant a la plus grande réaction
verticale appliquée a la colonne et calculée sous charge permanente et variable de
dimensionnement en considérant des conditions normales de dimensionnement.
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Figure 36. Chemins de charge alternatifs développés par tirant vertical

Le contrdle des couvre-joints de colonnes soumises a des efforts de traction n'est pas explicitement
couvert dans les Eurocodes. Des regles sont proposées en Annexe A.1 pour la caractérisation des
assemblages sous charges de traction.

5.3.2 Méthodes analytiques
Dans la présente section, différentes approches analytiques seront proposées avec différents niveaux
de sophistication, des plus simples aux plus avancées. Les approches les plus simples sont fondées sur
des hypothéses qui permettent une estimation sécuritairee de la réponse structurelle exposée a un
scénario de perte de colonne en comparaison aux méthodes les plus avancées, qui permettent une
prédiction plus précise.

Cette section se concentrera d'abord sur la contribution possible de la dalle. Ensuite, des méthodes
analytiques simplifiées seront proposées pour différentes typologies structurelles. Enfin, une méthode
analytique plus avancée sera brievement abordée.

Mais avant d'aborder ces sujets, une remarque préliminaire importante doit étre faite. Dans les
sections 5.3.2.2 (méthodes d'analyse simplifiées pour les structures avec des assemblages
nominalement articulés), 5.3.2.3 (méthodes d'analyse simplifiées pour les structures avec des
assemblages partiellement résistant) et 5.3.2.4 (méthodes d'analyse simplifiées pour les structures
avec des assemblages sur-résistants), on suppose la présence de dalles en béton agissant comme des
diaphragmes efficaces a chaque niveau d'étage. En conséquence, la partie indirectement affectée peut
étre supposée infiniment rigide dans la direction horizontale, ce qui induit une distribution égale des
efforts membranaires dans les étages situés au-dessus du poteau perdu. Dans les structures ou cette
condition n'est pas satisfaite, efforts membranaires se répartissent entre ces étages en fonction de
leurs rigidités latérales relatives

Dans une telle situation, des modeles plus avancés sont nécessaires et on peut se référer a la section
5.3.2.5 (approche analytique avancée) ou aux sections 5.3.3 et 5.3.4 (approches numériques). Des
modes de ruine spécifiques liés a cette rigidité variable dans le sens de la hauteur de la partie
indirectement affectée peuvent alors apparaitre et devront étre vérifiés. lls ont été illustrés sur la
figure 32 :

- le développement d'un mécanisme plastique global dans la partie indirectement affectée sous
I'action des forces membranaires transférées par le DAP au PEl de la structure ;
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- le flambement sous effort axial de compression des poutres supérieures du DAP suite a un éventuel
développement progressif, dans I'ensemble de la structure, d'un effet de volte induit par la
déformabilité latérale de la partie gauche du PEI de la structure.

Enfin, il faut noter que la vérification de la résistance au flambement des colonnes du PEl adjacentes a
la colonne perdue (voir Figure 32) devra étre réalisée dans tous les cas, quelle que soit la rigidité du
PEI. Cette vérification sera effectuée en supposant une surcharge individuelle de ces colonnes, suite a
I'événement, égale a la moitié de of Ny, gesign in 2D dans les structures 2D, et au quart de Ny gesign
dans les structures 3D.

5.3.2.1 Contribution de la dalle
Comme mentionné dans la section 5.1, les dalles peuvent jouer un réle clé dans le comportement
d’une structure soumise a la perte d'une colonne.

Cet événement conduit, pour les dalles situées au-dessus de la colonne perdue, a la perte d'un de leurs
appuis verticaux et donc a une augmentation significative de leur portée et au développement de
fleches importantes.

Le comportement des dalles en béton armé soumises a de grandes déplacements est étudié depuis de
nombreuses années et des modeles avec différents degrés de complexité ont été proposés dans la
littérature. La plupart d'entre eux reposent sur une application préliminaire de la théorie bien connue
des lignes de rupture au premier ordre proposée par Johansen (Hognestad, 1953). Cette théorie
nécessite d'abord de sélectionner un mécanisme de ruine plastique cinématiquement admissible dans
la dalle, puis, en appliquant le principe des travaux virtuels, de calculer la résistance plastique qui
constitue une borne supérieure de la charge limite. Lorsque la charge plastique est atteinte, on
suppose que les fissures et la courbure de la dalle sont concentrées le long de ces lignes de rupture
(voir les exemples de la Figure 37). Les blocs entourés par ces lignes de rupture sont supposés ne pas
se déformer (modeéle rigide plastique), et tourner tel un corps rigide autour de ces lignes de rupture.
La géométrie et la position des lignes de rupture est affecté par plusieurs parameétres, tels le moment
plastique des sections transversales de la dalle, les conditions d’appui et la gé¢ométrie de la dalle. Les
modeles initialement proposés pour les dalles en béton armé peuvent étre étendus facilement et en
toute sécurité aux dalles mixtes en ne considérant que la contribution des dalles en béton armé situées
au-dessus des nervures, c'est-a-dire en négligeant les contributions de la t6le d'acier et du béton a
I'intérieur des nervures. Cette procédure s'applique que les dalles sont connectées ou non aux poutres
en acier. Toutefois la présence d'une dalle connectée peut influencer la répartition des lignes de
rupture. Dans la figure 37, le modele de gauche s'applique aux deux situations tandis que celui de
droite représente un modeéle de lignes de rupture possible uniquement en l'absence de poutres
connectées.

En appliquant cette théorie aux dalles situées au-dessus de la colonne perdue, une force surfacique
ultime au sens du calcul plastique est calculée et doit étre doit comparée a la force par unité de surface
appliquée (pour une combinaison accidentelle). Si cette charge plastique est supérieure a celle
appliquée a chaque étage au-dessus de la colonne perdue, les dalles sont capables elles-mémes de
reprendre les charges accidentelles appliquées et, par conséquent, la structure peut étre considérée
comme robuste. Si ce n'est pas le cas, des mécanismes plastiques se formeront dans les dalles et
d'autres mécanismes structurels devront étre activées pour que la structure puisse survivre au
scénario de perte de colonne.

Dans ce cas, une premiére possibilité est d'activer des effets membranaires. En cas de perte d'une
colonne interne, la méthode développée par Bailey (Bailey, 2001) peut-étre utilisée. Dans son travail,
Bailey a étudié la capacité portante des dalles orthotropes non retenues latéralement avec une seule
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nappe de renforcement, en se référant a une méthode d'équilibre et en prenant compte les forces
membranaires. En appliquant cette méthode, la capacité de portante de la dalle peut étre évaluée.
Dans le cadre du projet RFCS Robustimpact (Kuhlmann et al., 2017), I'efficacité de la méthode
combinée Johansen/Bailey a été testée sur différents scénarios de perte de colonne. Les résultats ont
été comparés, favorablement, avec les résultats d’un modele EF. Comme alternative, des outils
numériques peuvent également étre utilisés pour prédire la réponse des dalles en béton, mais cela
sort du cadre de la présente section consacrée aux approches analytiques. On peut se référer a la
Section 5.3.4 pour cette alternative.

Lorsqu'une colonne externe est perdue, la contribution provenant du développement du mécanisme
plastique dans une dalle peut étre prise en compte en considérant les lignes de rupture illustrées a la
figure 38. Cependant, la possibilité d'activer les forces membranaires est tres limitée et peut donc étre
négligée.

Les possibilités d'activer dans la dalle d'autres mécanismes contribuant a la robustesse structurelle
autres que celles fournies par le mécanisme de ruine et les effets membranaires dépendent fortement
de la configuration du plancher et plus globalement de la structure. Ces possibilités seront abordées
dans les sous-sections suivantes pour différentes typologies structurelles.
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Figure 37. Exemples de mécanismes de ruine pour une perte de colonne interne (Lemaire 2010)

Figure 38. Examples of failure mechanisms for an external column loss

5.3.2.2 Méthodes analytiques simplifiées pour les structures a assemblages simples

Si les dalles ne sont pas capables de reprendre les charges associées au scénario de perte de colonnes
(voir Section 5.3.2.1), il reste a vérifier I'éventuelle contribution de la structure métallique porteuse
(voir Section 5.3). Puisque des assemblages sont placés aux extrémités des poutres, aucune
contribution a la robustesse du “ mécanisme plastique “ ne peut-étre attendue, et la possibilité de
développer des effets d’arc de poutre est également assez discutable. Mais d'un autre c6té, des
déplacements importants peuvent se produire dans le systeme structurel, entrainant des efforts
membranaires potentiellement élevées.
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Cependant, la contribution résultant de I'activation de ces forces membranaires ne peut pas étre
aditionnée a celle de la dalle. En effet, comme évoqué plus haut, I'activation des efforts membranaires
dans les poutres n'est possible que pour des déplacements importants qui ne sont pas compatibles
avec la capacité de déformation de la dalle. En conséquence, I'objectif final ici est donc d’explorer si
un équilibre entre les forces membranaires ainsi activées dans les poutres uniquement et la charge
associée a la perte de la colonne ne peut-étre trouvé ; comme expliqué ci-apres.

Le développement des forces membranaires dépend fortement de la rigidité Ky: de la partie
indirectement affectée (voir Section 5.3). Si cette rigidité est tres faible, des efforts de membrane
négligeables se développeront dans la partie directement affectée et la structure sera donc considérée
comme “non-robuste “. D'autre part, si cette rigidité est importante, des forces membranaires
importantes se développeront et un nouvel état d'équilibre pourra étre trouvé en configuration
déformée.

Si la dalle a été initialement congue pour fonctionner en diaphragme, elle peut-étre supposée rigide
dans son plan. En conséquence, la valeur de la raideur K.: de la partie indirectement affectée
introduite au paragraphe 5.3 peut-étre prise comme infinie, les extrémités de la partie directement
affectée étant totalement fixes dans la direction horizontale. En effet, lorsque ces extrémités de
poutres se déplacer horizontalement, la structure entre en contact direct avec les dalles des différents
étages ; ces contacts empéchent ces extrémités de bouger en activant la dalle en compression dans
son plan. Sur la base de cette hypothése, la réponse de la structure suite a une perte de colonne peut-
étre facilement prédite en utilisant les théoremes statique et cinématique, c'est-a-dire en utilisant les
équations d'équilibre et en exprimant la compatibilité du déplacement.

Un exemple est donné pour les portiques 2D a assemblages nominalement articulés illustrés a la figure
39 dans lesquels les dalles de béton faisant office de diaphragmes sont placées a chaque niveau de
plancher. Pour cette ossature, les efforts membranaires Tpoure S€ développant dans les poutres de la
partie directement affectée peuvent étre prédits en se référant au sous-systeme illustré a la figure 39.
Du fait de la présence des dalles a chaque étage (valeur infinie de K.), la méme force de traction se
développe dans toutes les poutres (supposées étre les mémes a chaque étage) de la partie directement
affectée. En conséquence, chaque double poutre résistera de la méme maniere a la force
N_(10,dimensionnement), 1a charge axiale qui est initialement présente dans la colonne avant I'événement et
qui peut-étre évaluée sous la combinaison de charges accidentelles (EN 1990, 2002 ). Par conséquent,
le comportement de la charpente peut enfin étre étudié a I'aide du sous-systeme de la figure 39 soumis

a une force N (10, dimensionnement)/nst, NSt étant le nombre d'étages activés dans la partie directement
touchée.
Investigated 2D frame Directly affected part
(] 6_
Sl B
A"‘? 9’“"&
T“?”\ "T"m Sub-system to be studied
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Figure 39. Approche analytique simplifiée - d'un portique 2D a un modéle de sous-systeme
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Pour le sous-systéme ainsi défini, les équations suivantes peuvent étre écrites sur la base de
considérations géométriques et d'équilibre:

Nlo,dimensionnement

Nt

= 2.Tpoutre-Sin 6 (24)

L=Ly/cos@ (25)

ou L est la longueur des poutres individuelles dans le systeme en configuration déformée et L, est leur
longueur initiale. Dans le domaine élastique, I'allongement des poutres est lié a la force de traction
gu'elles subissent:

Ly (26)

AL =1L — LO = Tpoutre-ﬁ

ou E est le module d'Young du matériau de la poutre et A est I'aire de la section transversale de la
poutre.

Remplagant L par L/ cos 8 dans cette équation, un systeme de deux équations a deux inconnues,
Thoutre €t 8, est obtenu:

Nlo,dimensionnement

” = 2.Tpoutre-Sin 6 (27)
st

1—cosé@ (28)
Tpoutre = W E. A

En résolvant ce systeme d'équation, il est ainsi possible de prédire (i) la charge de traction Tpoutre a
reprendre par les poutres et les assemblages a leurs extrémités et (ii) la demande en capacité de
rotation @ pour des assemblages simples.

Comme mentionné précédemment, on suppose que les poutres de la partie directement affectée
restent dans le domaine élastique ; en conséquence, il est nécessaire de vérifier si ces poutres soumises
a des moments fléchissants (provenant de la charge de gravité) et a la force de traction Tpoutre restent
élastiques. Pour la vérification des assemblages simples tant en termes de résistance (sous Tpoutre) quUe
de capacité de rotation (6), on peut se référer respectivement aux Sections A.5.1 et A.2.

Ce modeéle peut-étre facilement étendu aux structures 3D comme indiqué dans la section A.7.

Si la partie indirectement affectée ne peut pas étre considérée comme infiniment rigide, alors les
forces de membrane seront réparties entre les étages au-dessus de la colonne perdue en fonction des
rigidités latérales relatives des étages. Dans une telle situation, des modeles plus avancés sont
nécessaires et on peut se référer a la Section 5.3.2.5 (approche analytique avancée) ou aux Sections
5.3.3 et 5.3.4 (approches numériques).

5.3.2.3 Méthodes d'analyse simplifiées pour les structures a assemblages partiellement
résistants

Si des assemblages partiellement résistant sont utilisés aux extrémités des poutres, le scénario de
perte de colonne se traduira d'abord par le développement d'un mécanisme plastique dans la partie
directement affectée (voir Section 5.1) avec des rotules plastiques se formant au niveau des
assemblages partiellement résistant. L'effort plastique associée a la formation d'un mécanisme
plastique dans une poutre avec assemblage partiellement résistant (Figure 40) est obtenue a I'aide de
I'équation suivante (en supposant que les assemblages aux extrémités de la poutre sont les mémes) :
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Z-M};d,i + Z-M}?d,i
pli = I

(29)

ou Mg, ; est la moment plastique de calcul de I'assemblage partiellement résistant aux extrémités de
la poutre i sur appuis tandis que M;{d’i est celui sous moment positif.

Cette formule peut étre utilisée pour les poutres de chaque étage au-dessus de la colonne perdue et
la somme des valeurs N,;; correspond a la charge plastique Ny nécessaire pour former un mécanisme
plastique dans la partie directement affectée:

Npi = Z Npui (30)
i

Si la valeur ainsi obtenue de Ny est supérieur a Nig,dimensionnement (VOir Section 5.3.2.2), alors les poutres
de la partie directement affectée peuvent supporter la perte de colonne et la structure est répuée
robuste.
M
b L

el

,,,7; - —
M pl,Rd

Figure 40. Mécanisme plastique de poutre se développant dans une poutre avec des assemblages a résistance
partielle

Dans le cas contraire, la contribution des poutres (Equation (31)) peut-étre cumulée avec la
contribution résultant du développement d'un mécanisme plastique dans les dalles (voir Section
5.3.2.1). Celui-ci doit ici étre évalué en appliquant une charge transversale ponctuelle sur la dalle au
niveau de la colonne perdue. Pour cette condition de chargement spécifique, une charge ponctuelle
Npidaiiei associée a la formation d'un mécanisme plastique dans la dalle a chaque étage i peut étre
calculée en utilisant la théorie de Johansen (voir Section 5.3.2.1). Enfin, la charge plastique Npjdare
correspondant a la formation d'un mécanisme plastique dans toutes les dalles de la partie directement
affectée s’écrit:

Npraaile = Z Npiaaite,i (31)
i

Si Npi + Npjgaiie €St supérieur a Nio,dimensionnement (VOIr Section 5.3.2.2), alors les poutres et les dalles de la
partie directement affectée peuvent supporter la perte de colonne et la structure peut étre considérée
robuste.

Dans le cas contraire, il est nécessaire de rechercher d'autres contributions possibles. L'activation de
ces contributions dépend fortement de la nature du mode de rupture au niveau des assemblages a
résistance partielle comme expliqué ci-dessous.

Si le mode de rupture est associé a des composants en traction, en flexion ou en cisaillement, cela
signifie que les composants en compression (dme de colonne en compression ou semelle de poutre et
ame en compression) n'ont pas encore atteint leur résistance plastique. Dans de telles conditions, un
effet d’arc peut étre mobilisé dans les poutres de la partie directement affectée, comme illustré
schématiquement sur la figure 41, dés que le mécanisme plastique est formé. Cet effet d’arc (i)
empéche |'apparition de déplacements verticaux importants au sein de la partie directement affectée
et (ii) permet la mobilisation de mécanismes de résistances supplémentaires dans le systéme. Cet effet
d’arc disparait lorsque la résistance de la rangée en compression a I'une des extrémités de la poutre
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représentant les membres d’arc (F.4. — voir Figure 41 dans laquelle on suppose que les assemblages
aux extrémités des poutres sont les mémes) est atteinte.

he

Figure 41. Vue schématique de I'effet d’arc dans une poutre de la partie directement affectée

Pour prédire les forces supplémentaires qui peuvent étre mobilisées par cet effet d'arc, la procédure
suivante est appliquée dans laquelle on suppose que la rigidité de la partie indirectement affectée K.
est infinie (voir Figure 41). La procédure proposée peut-étre adaptée a d'autres situations mais
nécessitera des modeles analytiques plus affinés décrits a la section 5.3.2.5.

La premiére étape consiste a évaluer le déplacement vertical 4,,; des poutres a chaque niveau d'étage
i, lorsque le mécanisme de poutre s'est formé. La valeur correspondante, obtenue au moyen d'une
analyse au second ordre, est égale a:

Ny (2. Lo)? Mga,i
Ay = —PER2 20T g Tan(e Rl
vi= 1oz.g1,, T o TG (32)
n

ou E est le module de Young de I'acier, /,; est le moment d'inertie des poutres, Mgq, - la résistance a la
flexion de I'assemblage aux extrémités des poutres, S - la rigidité initiale de I'assemblage, les trois
valeurs au niveau i. 77 est le coefficient de modification de rigidité tel que défini dans le tableau 5.2 de
(EN 1993-1-8 2005).

Cette équation est valable pour des poutres en acier avec des assemblages présentant la méme rigidité
et résistance sous moment positifs et moment négatifs a chaque extrémité, mais elle peut-étre
adaptée a d'autres configurations.

Lorsque le mécanisme plastique se forme dans les poutres au niveau i, les ressorts horizontaux de la
figure 41 représentant les composantes en compression sont déja soumis a une force F;
(correspondant a la somme des efforts de traction dans les rangées en traction, par souci d'équilibre
horizontal au sein des assemblages). En conséquence, ces ressorts présentent un raccourcissement

égal a:
Fy

— 33
keff,C'E ( )

6C,el =

oU ke est le coefficient de raideur efficace de la rangée en compression calculé selon la section 6.3.3.1
de (EN 1993-1-8 2005).

La position de I'arc lorsque le mécanisme plastique se forme dans la poutre est illustrée en orange sur
la Figure 42. La longueur de I'arc Lp a ce moment est égal a:

Lp = J (Lo +26601)” + (he — Ay’ (34)
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La résistance de l'effet d’arc est atteinte lorsque la résistance de la rangée de I'assemblage en
compression Fgq. est atteint, ce qui correspond a une déformation au niveau de la rangée de
I'assemblage en compression égale a :

FRd c
Ocpl = ——
c,pl keff,c- E (35)
et a une inclinaison de I'élément arc @ (voir Figure 42) égale a:
Lo+2.6.p+6 Lo+ 2.6
6, = Acos 0 cpl K) = Acos [ 2 —— <Pt (36)
Lp Lp

FRd,c_

ou 6 = L est le déplacement horizontal de la partie indirectement affectée ; il est ici égal 3 0

H,c
car Ky cest supposée infinie. Dans cette équation, il est raisonnablement supposé que la longueur de
de l'élément d'arc Lp reste constant. Il faut souligner que le ressort horizontal reflétant le
comportement de la partie indirectement affectée n'est activé que lorsque le mécanisme plastique est
formé, c'est-a-dire lorsque I'effet d’arc se développe. En effet, avant la mise au point du mécanisme
plastique, aucun effort horizontal n'est reporté sur cette partie car les poutres ne travaillent qu'en
flexion.

Connaissant cette valeur de g, la contribution provenant de I'effet d’arc Nar; est finalement obtenue
en exprimant I'équilibre horizontal du systeme:

NArc,i =2 Tan(er)- (FRd,c - Ft) (37)

Y

Evidemment, si la résistance de I'assemblage aux extrémités des poutres est associée a une
composante en compression, F; est égale a Frqc (par souci d'équilibre) et ainsi, aucun effet d’arc ne
peut étre mobilisé au niveau i (Ngrci = 0)

Cette contribution ne peut-étre prise en compte que si I'arc soumis a une compression égale a Nari/
cos(6) est capable de reprendre cette force. La résistance de I'arc peut étre raisonnablement supposée
égale a la résistance de la poutre en compression N rq. Si la résistance de I’arc est atteinte, N peut
donc étre considéré sans risque comme égal a Nprs . cos(6) Il en va de méme pour la partie
indirectement affectée qui doit-étre capable de reprendre une charge horizontale égale a (FRd,C - Ft).

Enfin, la contribution de cet effet d’arc Na. pour la partie directement affectée est égal a:

Nypre = 2 Nare,i (38)
i

Cette contribution peut étre cumulée a celles résultant des mécanismes plastiques des poutres et des
dalles car I'activation de cet effet d’arc nécessitait des capacités de déformation limitées.

. L0+269p|+6K .
1 Lof Cos e
VA 0 VA keff,c'E

hc h@'A

Lp Pl hc'Aarch i
— J— J— J— J— J— J Narch,\/ 2 Y

Figure 42. Positions de I'arc tendu lors de la perte de la colonne
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En conséquence, si Ny + Npjdaie + Narc €St supérieur a Niq dimensionnement (VOIr Section 5.3.2.2), la structure
peut-étre supposée robuste.

Si ce n'est pas le cas, des déplacements verticaux importants de la partie directement affectée se
développeront dés que cet effet d‘arc sera dépassé. Avec l'apparition de ces déplacements verticaux,
on peut prévoir le développement de forces membranaires au sein de la partie directement affectée
mais cette nouvelle contribution Nmembrane N€ peut-étre additionnée aux contributions de I'effet d‘arc
(qui disparaissent apres la formation du mécanisme) et du mécanisme plastique de la dalle (qui
disparait lorsque des déformations importantes sont atteintes, du fait de sa capacité de déformation
réduite). En conséquence, cette contribution est intéressante si :

Npl + Nmembrane > Nlo,dimensionnement > Npl + Npl,dalle + NArc (39)

La prédiction de la contribution Nmembrane Nécessite d'effectuer une analyse au second ordre. De plus, il
faut tenir compte de l'interaction M-N (voir Section 2.2.1) dans les assemblages a résistance partielle
(voir A.1), ce qui nécessite I'adoption de méthodes de dimensionnement avancées. On peut se référer
aux sections 5.3.2.5, 5.3.3 ou 5.3.4 ou des méthodes de dimensionnement analytique et numérique
avancées sont également proposées. Cependant, il faut rappeler que le développement de grands
déplacements dans le systeme nécessite des capacités de déformation importantes au niveau des
assemblages a résistance partielle (soumis a l'interaction M-N). Malheureusement, dans une telle
situation, une capacité de déformation suffisante n’est pas présente dans la plupart des assemblages
classiques.

5.3.2.4 Méthodes simplifiées pour les structures avec assemblages a pleine résistance
Dans de telles structures, lorsque le mécanisme plastique de poutre se forme, les rotules se
développent dans les poutres et non dans les assemblages. En conséquence, les formules pour tenir
compte de cette contribution spécifique a la robustesse (traitées dans la section précédente)
deviennent:

2.M3) pait2M pai
N, ; = —BE=& P28 apd N

pli = 7 ot = 2i Npii (40)

oU My, ra,; €st la moment plastique de calcul relatif aux sections de poutre du niveau i en zone de
moment négatif et M;l,Rd,i - celui en zone de moment positif.

Si la valeur ainsi obtenue de Ny est supérieure a Nio,dimensionnement (VOIr Section 5.3.2.2), alors les poutres
de la partie directement affectée peuvent supporter la perte de colonne et la structure peut-étre
supposée robuste.

Si ce n'est pas le cas, la contribution éventuelle du « mécanisme plastique » de la dalle peut étre pris
en compte comme décrit dans la section 5.3.2.3. Si Ny + Npjdare €5t supérieur a Niogimensionnement (VOIr
Section 5.3.2.2), alors les poutres et les dalles de la partie directement affectée peuvent supporter la
perte de colonne et la structure peut étre supposée robuste.

Si elle n'est pas suffisante, la contribution « effet d’arc », décrite dans la section précédente, ne peut
pas étre activée ici. En effet, au fur et a mesure que les zones de plastification se développent au sein
des sections des poutres, les deux parties des sections dans les rotules plastiques, respectivement en
traction et en compression, sont plastifiées et donc la résistance associée a I'effet d’arc est égale a
zéro.

En conséquence, la seule contribution supplémentaire qui peut étre prise en compte est celle associée
au développement d'effets de membrane dans les poutres appartenant a la partie directement
affectée mais, comme indiqué dans la section précédente, cette contribution supplémentaire ne peut
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étre cumulée avec la contribution provenant du mécanisme plastique de la dalle car la demande en
capacité de déformation au niveau des lignes de plastification serait trop élevée. Comme pour les
structures a assemblages a résistance partielle, la prédiction de la contribution Nmembrane Nécessite
I'adoption de méthodes de dimensionnement avancées. On peut se référer aux sections 5.3.2.5, 5.3.3
ou5.3.4.

5.3.2.5 Approche analytique avancée
Une approche analytique plus générale et détaillée a été développée par (Huvelle et al., 2015). Ce
modeéle permet de prédire la réponse structurelle d'une ossature 2D avec des assemblages
nominalement articulés, partiellement résistant ou sur-resistant lorsque des forces membranaires se
sont développées dans la partie directement affectée suite a la formation de mécanismes plastiques
de poutre dans le cas d’assemblages partiellement résistant ou sur-resistants. Les assemblages
agissant aux extrémités des poutres.

Le modele est fondé sur la définition d'une sous-structure et sur sa caractérisation, sous les hypothéses
suivantes :

e une perte de colonne progressive (quasi-statique) est supposée ;

e les rotules plastiques peuvent se développer dans les sections des poutres ou dans les
assemblages poutre-poteau ;

e toutes les colonnes sont constitués d'une méme section, et il en est de méme pour les poutres
’

e seule la perte des colonnes internes (c'est-a-dire les colonnes qui ne sont pas aux angles du
batiment) est prise en compte ;

e aucune plastification ne se développe dans le reste de la structure, appelée partie
indirectement affectée (c'est-a-dire que son comportement est supposé étre infiniment
élastique).

Grace a I'approche analytique proposée, un ensemble de N équations avec N inconnues est obtenu et
résolu a l'aide d’un solveur mathématique. Le résultat principal de cette approche est la prédiction de
I'évolution du déplacement vertical de la partie directement affectée en fonction de la charge agissant
dans la colonne défaillante (identifié comme Nmembrane dans les sections précédentes).

Des détails sur cette approche analytique avancée sont fournis a I'annexe A.8. Dans cette annexe, il
est également expligué comment ce modele peut-étre étendu pour prédire la réponse des structures
a ossature 3D.

5.3.3 Approches numériques simplifiées

5.3.3.1 Introduction
Dans cette section, nous présentons une approche numérique simplifiée pour I'évaluation de la
résistance des structures de batiments a ossature acier a plusieurs étages vis-a-vis de la ruine
progressive/disproportionné en utilisant la perte soudaine de colonne comme scénario de
dimensionnement. La méthode offre un cadre quantitatif qui prend en compte la ductilité, la
redondance, l'absorption d'énergie et les effets dynamiques. La simplicité de I'approche la rend
directement appliquable dans la pratique. De plus, elle permet une quantification de la robustesse
structurelle pour les scénarios de perte soudaine de colonnes, contrairement aux méthodes

prescriptives discutées dans la section 5.3.1.

Généralement, l'objectif du dimensionnement intégrant la robustesse est de s'assurer que tout
dommage local résultant d'événements extrémes imprévus ne provoque pas d'effondrement
disproportionné. La perte soudaine de colonne, comme illustré a la figure 43 (lzzuddin et al., 2008),
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représente un scénario de dimensionnement approprié, qui inclut les effets dynamiques qui peuvent
étre associés a la rupture des éléments verticaux lors d'événements extrémes, tels que le souffle et
I'impact. Par ailleurs, il est indépendant de I'événement. Ce scénario de dimensionnement n'est pas
nécessairement identique, dynamiquement parlant, a I'endommagement de la colonne résultant
d'une explosion ou d'un impact. Cependant, il peut fournir une borne supérieure sur les exigences de
déformation structurelle qui est approchée a la limite lorsque le niveau de charge de souffle sur la
colonne affectée devient tres important (Gudmundsson et Izzuddin, 2010 ; I1zzuddin, 2010). De plus, il
peut capturer l'influence d'une rupture de colonne se produisant sur une durée relativement courte
sur le temps de réponse de la structure. Par conséquent, il peut étre considéré comme un test
dynamique standard de robustesse structurelle et peut-étre appliqué a divers autres événements
dynamiques extrémes via des facteurs de dimensionnement calibrés.
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Figure 43. Portique a plusieurs étages dans un scénario de perte soudaine de colonne (Izzuddin et al., 2008)

5.3.3.2  Etatlimite de robustesse
Pour un scénario de perte de colonne soudaine, une définition d'un état limite de robustesse est
nécessaire, au-dela duquel les dommages locaux progressent vers un effondrement disproportionné
au niveau structurel global. L'état limite de robustesse doit étre basé sur la prévention de
I'effondrement des étages supérieurs en cas de perte soudaine des colonnes et sur la garantie que les
colonnes environnantes peuvent résister aux charges redistribuées. L'effondrement d'un seul étage
peut entrainer des demandes onéreuses sur les étages inférieurs impactés qui doivent également
supporter la charge de débris, ce qui augmentera a son tour la vulnérabilité de la structure a un
effondrement progressif/disproportionné. De plus, comme I'état limite de robustesse traite des
événements accidentels rares et extrémes, il est acceptable/raisonnable de permettre des
déformations relativement importantes dans I'étage supérieur. Cela permettrait de mobiliser les effets
bénéfiques des actions de compression et de traction de chainette/membranaire qui ne sont
normalement pas utilisées sous conditions de charge typiques afin d'obtenir un dimensionnement. e
économique. Sinon, dimensionner des planchers pour résister aux charges gravitaires en I'absence de
colonne porteuses en utilisant des méthodes conventionnelles basées sur des critéres de résistance
conduirait a des structures excessivement surdimensionnées pour des conditions de charge normales.

Dans I'approche actuelle, I'état limite de robustesse pour la perte soudaine de colonne est défini en
termes de déformation dynamique maximale dans les étages supérieurs dépassant la limite de
ductilité. Pour les structures en charpente d'acier ayant des assemblages nominalement articulés ou a
résistance partielle, la perte soudaine de colonnes peut entrainer une concentration notable de
déformations dans les assemblages des étages supérieurs. Cette limite est a son tour basée sur la
défaillance du premier composant, de sorte que la demande en ductilité a la réponse dynamique
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maximale est égale a I'offre de ductilité dans I'un des assemblages. Ceci peut également étre généralisé
pour tenir compte des défaillances successives de plus d'un composant. Par conséquent, le cas le plus
général d'un état limite de robustesse peut étre défini en termes de niveau de charge gravitaire qui
dépasse la résistance pseudo-statique maximale du systeme de plancher avant I'effondrement
complet. Ceci constitue le principe sous-jacent de I'approche centrée sur la ductilité proposée, comme
discuté dans les sections suivantes.

5.3.3.3  Etude de portique centrée sur un multi-niveau de ductilité

La réponse d'une structure a plusieurs étages soumise a une perte soudaine de colonne est dynamique
et fortement non linéaire impliquant des non-linéarités matérielles et gé¢ométriques considérables.
L'état limite discuté en 5.3.3.2 est évalué en déterminant la réponse dynamique maximale de la
structure sous charge gravitaire aprés un retrait soudain de la colonne, puis en évaluant si I'apport de
ductilité fourni par I'assemblage est suffisant pour répondre aux demandes résultantes du scénario.
L'analyse dynamique non linéaire par éléments finis est considérée comme la méthode la plus précise
pour déterminer les exigences maximales imposées aux assemblages. Cependant, elle est relativement
complexe et nécessite une expertise pointue qui n’est pas nécessaire pour les dimensionnements
courants. Alternativement, nous présentons une approche plus pratique qui repose sur une analyse
statique non linéaire plutét que dynamique ; les effets dynamiques étant incorporés de maniere
simplifiée mais précise.

L'approche proposée comprend trois étapes principales:

1. Réponse statique non linéaire de la structure endommagée sous charge gravitaire.

2. Evaluation dynamique simplifiée pour déterminer la réponse dynamique maximale en cas de perte
soudaine de colonne.

3. Evaluation de la ductilité des assemblages.

Ce cadre proposé est basé sur |'état limite discuté ol I'objectif principal de dimensionnement est
d'empécher I'effondrement des étages supérieurs en cas de perte soudaine de colonne. Le cadre
proposé offre également une caractéristique importante qui peut étre appliqué a différents niveaux
d'idéalisation structurelle en fonction de la régularité de la structure et de la charge appliquée ; comme
discuté dans la section suivante.

5.3.3.4 Idéalisation structurelle
Le cadre proposé peut-étre appliqué au niveau structural global, comme le montre la figure 43, ainsi
gu'a différents niveaux de sous-structuration, comme le montre la figure 44 (Izzuddin et al., 2008). Le
niveau d'idéalisation structurelle est déterminé en fonction des détails de modélisation requis et de la
faisabilité ou non de la réduction du modele structurel, ce qui dépend largement de la régularité du
batiment en ce qui concerne les dispositions structurelles et de chargement. Le premier niveau
d'idéalisation/réduction de la structure revient a considérer uniquement la travée affectée d’un
batiment a plusieurs étages, comme le montre la figure 44a. A ce niveau, des conditions aux limites
appropriées doivent étre attribuées afin de représenter l'interaction de la travée considérée avec la
structure environnante. Si les colonnes environnantes sont en mesure de reprendre la charge
redistribuée, seuls les étages au-dessus de la colonne perdue peuvent étre pris en compte. C'est a cet
endroit que la déformation est concentrée, ce qui entraine une réduction supplémentaire du modéle,
comme le montre la figure 44b (zone appelée « PDA — partie directement affectée » dans les sections
précédentes). Si les planchers affectés sont similaires en termes de structure (géométrie), de
chargement et de contraintes PIA (voir Section 5.3), un systeme de plancher unique peut-étre
considéré comme illustré a la Figure 44c, ou la force axiale dans les colonnes directement au-dessus
de la colonne perdue peut-étre supposée négligeable. Enfin, des poutres individuelles en acier/mixte
peuvent étre considérées, comme le montre la figure 44d, soumises a une partie de la charge gravitaire
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tout en ignorant les effets plans dans la dalle de plancher (c'est-a-dire en ignorant la propre résistance
possible des dalles, contrairement a ce qui est fait, lorsqu'il est justifié, a la section 5.3.2).
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Figure 44. Niveaux d'idéalisation structurale pour I'évaluation de la ruine progressive/disproportionné. (a)
Portique affectée, (b) Etage(s) au-dessus de la colonne perdue, (c) Etage simple au-dessus de la colonne perdue
et (d) Poutre individuelle en acier/mixte au-dessus de la colonne perdue (Izzuddin et al,. 2008)

5.3.3.5 Réponse statique non-linéaire
L'effet du retrait soudain d'une colonne peut-étre considéré comme similaire a I'application soudaine
de la charge de gravité (P-0) pour une structure donnée, comme le montre la figure 45 (lzzuddin et al.,
2008), en particulier lorsque les déformations subies par la structure sont importantes. L'application
soudaine de la charge de gravité est associée a des effets dynamiques, ou toutes les demandes en
ductilité pour tous les états de déformation conduisant a la réponse dynamique maximale doivent étre
satisfaites en fournissant a la structure une ductilité suffisante pour éviter la ruine.

(a) (b) ()

Figure 45. Modélisation du retrait soudain d'une colonne. (a) Perte soudaine de colonne, (b) Réponse
dynamique maximale et (c) Charge statique amplifiée (Izzuddin et al., 2008)

Comme illustré sur la figure 45c, le cadre proposé permet d'estimer avec précision la réponse
dynamique maximale a partir de la réponse statique non linéaire sous une charge de gravité amplifiée
(A4P,) sans avoir recourt a une analyse non linéaire dynamique complexe. A cet égard, la réponse
statique non linéaire de la structure est obtenue a I'exclusion de la colonne endommagée de telle sorte
gue le chargement gravitaire est incrémenté en utilisant un facteur d'échelle (A) avec P = AP, et exprimé
en fonction du déplacement vertical statique (us) a I'emplacement de la colonne endommagée. Une
réponse statique non linéaire typique est illustrée a la Figure 46 ou une telle réponse est la base pour
la détermination de la réponse dynamique maximale (us) comme cela sera illustré dans la section
suivante. Comme illustré a la figure 46 (Izzuddin et al., 2008), pour les structures concues de maniere
réaliste, la résistance a la flexion plastique n'est pas suffisante pour supporter la charge statique
amplifiée (A4> 1) en cas de perte soudaine de colonne, il est nécessaire de compter davantage sur un
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durcissement et/ou une action chainette. Il est également clair que le déplacement dynamique
maximal (uq) doit-étre inférieur a une certaine limite appelée ici ” limite de ductilité ” a laquelle se
produit la premiére défaillance dans lI'un des assemblages. De plus, certains systemes ont un
comportement statique adoucissante induit par un effet d’arc en compression comme dans (lzzuddin,
2010).

PA Ductility Emit P A p Ductility limit

Hardening/calenar\y stage A e /e

\ Tensile catenary 7
Compressive '
arching

t:—':l:::

Plastic stage

Static

Maximum dynamic

(a) (b)

Figure 46. Réponse statique non-linéaire sous charge de gravité proportionnelle (P = APo) (Izzuddin, 2010)

5.3.3.5.1 Réponse statique non-linéaire des poutres individuelles

5.3.3.5.1.1 Modélisation détaillée

Une modélisation détaillée par éléments finis peut étre utilisée pour déterminer la réponse statique
non linéaire pour différent niveau de complexité du modele structurel. Au niveau de la poutre, des
éléments poutre-poteau élasto-plastiques peuvent étre utilisés en tenant compte de la non-linéarité
matérielle et géométrique. De plus, I'action mixte entre la dalle de béton et la poutre en acier peut
étre modélisée en tenant compte de l'effet des connecteurs de cisaillement partiel/total. Le
comportement de I'assemblage non linéaire peut-étre considéré a I'aide d'un modéle mécanique a
composants qui repose sur les principes proposés dans I'EN 1993-1-8 (2005) et I'EN 1994-1-1 (2004).
Des développements sur la modélisation d'assemblages boulonnés en acier et mixtes a partir de
composants ont été récemment proposés. lls prennent en compte I'effet combiné des moments
fléchissants et des efforts normaux (interaction MN) et considerent les « effets de groupe » entre les
rangées de boulons successives (Demonceau et al., 2019 ; Alhasawi et al., 2017) comme illustré dans
d'autres parties de ce document. Des recommendation supplémentai peuvent étre trouvés dans I'EN
1993-1-14 (2020) qui donne quelques regles pour l'utilisation des méthodes numériques dans la
conception des structures en acier.

5.3.3.5.1.2 Modélisation simplifiée

La réponse statique non linéaire des poutres individuelles en acier ou mixtes peut étre obtenue a I'aide
d'expressions analytiques qui tiennent compte de la modélisation explicite du comportement de
I'assemblage et utilisent les principes d'analyse structurale traditionnels sans avoir recours a une
modélisation détaillée et complexe par éléments finis, comme illustré dans la section 5.3.2.5. Une telle
approche serait plus pratique vis-a-vis d’'un dimensionnement standard que des modeles éléments
finis non linéaires, permettant de passer facilement des regles prescriptives et des limitations associées
a une approche plus précise dans I'évaluation de la robustesse structurelle. Cette approche a été
évoquée a la section 5.3.2.5 et les détails sont fournis a I'annexe A.8.

5.3.3.5.2 Combinaison simplifiée de la réponse statique non-linéaire pour un seul étage
Une modélisation simplifiée peut étre utilisée pour déterminer la réponse statique non linéaire d'un
systeme de plancher unique grace a la combinaison des réponses de poutres individuelles d’un grillage
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qui est une approximation ignorant les effets de membrane dans la dalle. Comme le montre la Figure
47, pour un mode de déformation dominant, la réponse globale du systeme a un seul étage (P, ug)
peut étre obtenue en combinant la réponse des poutres individuelles (P;, ug ;) comme suit :

1
P = EZ: aiBiP; (41)

ou B; est un facteur de compatibilité reliant le déplacement de la poutre individuelle au déplacement
de référence du plancher (ug; = f;ug), comme illustré a la figure 47, a; est un facteur adimensionnel
lié au travail qui dépend de la distribution de charge agissant sur la poutre et peut dépendre du mode
de déformation incrémentiale correspondant au niveau de charge courrant (c'est-a-dire 0,5 pour une
charge uniformément répartie et une charge ponctuelle), et a est également un facteur lié au travail
qui dépend de la répartition de la charge de gravité sur la poutre (c'est-a-dire 0,25 pour une charge
uniformément répartie).

ug =Bu, B=D
8U, =0, P du,, (o, =0.5)

OW =aPdu, (a=0.25)

u, =p,u; (B,=05)
U, =a, P, du, (o, =0.5)

uy=PByu; By=0
8U; =3 Pydu 5 (045 =0.5)

Individual beam modes

Figure 47. Approximation par grillage d'un systéme a un seul étage

5.3.3.5.3 Combinaison simplifiée de la réponse statique non-linéaire pour plusieurs étages

De méme, une modélisation simplifiée peut étre utilisée pour déterminer la réponse statique non
linéaire d’un systeme a plusieurs étages au-dessus de la colonne endommagée en combinant les
réponses des étages individuels. En supposant un mode de déformation de type SDOF comme le
montre la figure 48 (Izzuddin, 2010) dans lequel le déplacement du plancher (ug ;), mesurée le long de
I'axe de la colonne défaillante, est constant pour tous les étages, la réponse globale des étages
individuels peut-étre exprimée sous la forme :

1
P = ;2 a; P (42)
j

ou a; est le facteur lié au travail pour le plancher (j) (c'est-a-dire 0,25 pour une charge uniformément
répartie). Tandis que « est le facteur global lié au travail pour I'ensemble du systeme (c'est-a-dire 0,25
pour une charge uniformément répartie).
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dW = aPdu,
(oo = 0.25 for UDL)

ug;=u,, 8U;=o0,;Pdu; (j=13)

Figure 48. Modele simplifié pour systeme a plusieurs étages (Izzuddin, 2010)

Enfin, il convient de mentionner qu’une modélisation détaillée peut s’appliquer a un portique mono-
travée a plusieurs étages et a un seul étage, ol des éléments de coque peuvent étre utilisés en tenant
compte de la non-linéarité matérielle et géométrique couplés aux éléments de poutre et peuvent
capturer les effets de membrane 2D dans la dalle de plancher. Ce sera plus précis que le cas d'une
modélisation simplifiée de planchers simples utilisant une approximation de grillage qui, par nature,
ne peut pas rendre compte de I'action membranaire dans le plancher. De plus, des modéles détaillés
peuvent étre combinés a des modeles simplifiés ou un modéle détaillé est envisagé au niveau de la
poutre la réponse statique non linéaire aux niveaux supérieurs d'idéalisation structurelle peut ensuite
étre assemblée a I'aide d'une modélisation simplifiée.

5.3.3.6  Evaluation dynamique simplifiée

En cas de perte soudaine d’une colonne, la réponse typique d'une structure de batiment est fortement
non linéaire et dynamique. Par conséquent, la réponse dynamique maximale de la structure doit-étre
prise en compte lors de I'évaluation des exigences de ductilité. Dans ce cadre, la réponse dynamique
maximale est déterminée par une méthode simplifiée, comme illustré a la section 5.3.5, sans avoir
besoin d'une analyse dynamique non linéaire complexe qui n'est pas pratique pour des cas de
dimensionnement typiques/communes. L'approche proposée est plus précise que l'approche
traditionnelle du facteur d'amplification dynamique, le facteur d'amplification dépendant a la fois du
niveau de charge de gravité et de la nature de la réponse non linéaire, manquant ainsi de généralité
pour les formes courantes de réponse statique non linéaire (Izzuddin, 2010).

5.3.3.7 Evaluation de la ductilité

La derniere étape de la méthode d'évaluation proposée consiste a comparer le déplacement
dynamique maximal (u;) obtenu a partir de la réponse pseudo-statique a (P = P,) avec la limite de
ductilité (ur) pour évaluer I'état limite comme le montre la Figure 49. La limite de ductilité (us) est
déterminé comme la valeur minimale de (u,;) de telle sorte que la demande en déformation dépasse
I'offre de ductilité dans I'un des assemblages comme discuté dans les autres sections de ce document.
Alternativement, I'état limite peut-étre établi en comparant F, a la capacité pseudo-statique (Pr), ou
Ps est défini comme :

Pr =max(B,) pour O0=<ug, <us (43)

P; correspondrait normalement a us sur la courbe de réponse pseudo-statique, cependant, ce ne
serait pas le cas si la réponse subit un comportement adoucissant dd a un arc comprimé.

Dans le cas de I'utilisation d'une modélisation simplifiée au niveau de I'évaluation du systeme ou la
réponse du systéme est obtenue a partir de d’'un assemblage simplifié de modeéles des niveaux
inférieurs, les déplacements des sous-systemes peuvent étre déterminés a partir de uy en utilisant les
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conditions de compatibilité appropriées. Les déformations subies par les assemblages peuvent alors
étre déterminées pour les déplacements au niveau le plus bas du sous-systeme considéré qui seraient
soit représentés par des modeles poutres/planchers détaillés, soit par des modeéles poutres simplifiés.
Les déformations induites par la rotation et les déformations axiales de |'assemblage doivent étre
prises en compte, en particulier lorsqu'une restreinte axiale suffisante est présente et peut conduire
au développement d'une action de type chainette. Les demandes de ductilité dans les différents
composants de l'assemblage peuvent alors étre obtenues a partir des déformations totales de
I'assemblage et comparées a I'apport de ductilité des différents composants. Il est important de noter
ici que I'état limite du systéme est défini par la défaillance d'un seul assemblage de telle sorte que la
demande de ductilité dépasse I'offre de ductilité dans un ou plusieurs des composants de I'assemblage.
Cependant, si la défaillance d'un seul assemblage ne conduirait pas a une défaillance du systéme
possédant en présence d'une redondance et d'une ductilité résiduelles suffisantes, cet état limite peut
alors étre rétabli pour le systeme a I'exclusion de I'assemblage défaillant et de tout sous-assemblage
affecté au-dela de la limite de ductilité associée.

5.3.3.8 Evaluation des systémes de plancher soumis & un impact

La ruine d’un seul étage peut conduire a une demande excessive des étanges inférieures impactés qui
doivent reprendre le poids des débris qui par ailleurs accroit la vulnérabilité de la structure vis-a-vis de
la ruine progressive/disproportionnée. Cependant, sous certaines conditions spécifiques, il est possible
que la partie inférieure de la structure to stopper I'impact et prévenir la ruine progressive. Les facteurs
qui influencent principalement cette possibilité sont : (i) le nombre de planchers défaillants au-dessus
du niveau considéré, (ii) la réduction de I'énergie cinétique par absorption d'énergie dans les planchers
défaillants ainsi que la perte d'énergie lors de I'impact, et (iii) la capacité du systeme de plancher
structurel inférieur a supporter la charge supplémentaire due aux débris, ce qui explique les effets
dynamiques associés. Vlassis et al. (2007 ; 2009) ont proposé une méthodologie orientée
dimensionnementpour I'évaluation de la résistance a la ruine progressive des systemes de plancher
dans les batiments a plusieurs étages soumis a I'impact d'un étage supérieur défaillant. La méthode
proposée peut également étre généralisée pour traiter la défaillance initiale de plus d'un étage. La
base sous-jacente du cadre proposé est que la capacité de I'étage inférieur a arréter la chute du
plancher dépend principalement de la quantité d'énergie cinétique qui est transmise depuis I'étage
supérieur lors de l'impact. Semblable a la procédure d'évaluation simplifiée discutée ci-dessus pour les
batiments a plusieurs étages dans les scénarios de perte de colonne soudaine discutée ci-dessus,
I'approche proposée utilise la réponse statique non linéaire de I'étage impacté ainsi qu'un bilan
énergétique pour estimer les demandes de déformation dynamique maximale sans avoir recourt a une
analyse dynamique non linéaire détaillée. L'étude démontre les conditions extrémement onéreuses
imposées a I'étage impacté qui peuvent entrainer une vulnérabilité accrue a la ruine progressive des
structures de ce type. Il est important de noter que la probabilité de modes de rupture par cisaillement
en plus d'une alimentation en ductilité inadéquate sous des actions combinées de flexion/axiale est
identifiée, établissant ainsi la nécessité de poursuivre les travaux de recherche sur la capacité de
cisaillement dynamique de divers types d'assemblages soumis a des événements extrémes.

5.3.4 Approche numérique complete
Ces derniéeres années, les capacités de calcul accrues et la disponibilité de programmes numériques
avancés (FEM, AEM, DEM) capables de gérer la plupart des phénoménes caractérisant la réponse du
batiment dans des conditions de chargement accidentel ont ouvert la voie a la conception de solutions
basées sur une approche entierement numérique. L'efficacité de cette approche, aujourd'hui
couramment utilisée, dépend fortement de la capacité de I'ingénieur a identifier et modéliser les
facteurs clés affectant la réponse structurelle. Dans ce cadre, une grande attention doit-étre portée
aux phénoménes associés a la dissipation d'énergie due a l'activation de la plasticité locale, tels que

84



les rotules plastiques et les lignes de rupture, et des ruines associées aux lois de comportement
adoptées pour les matériaux.

Différents degrés de précision peuvent étre utilisés lors de la modélisation des matériaux, allant des
plus simples, c'est-a-dire les modeles élastiques linéaires, aux nodéles non linéaires plus complexes,
incorporant également une dégradation de la résistance et de la rigidité. Les lois élastiques linéaires
peuvent étre utilisées dans des modeles élastiques qui peuvent étre adoptés dans les phases de
dimensionnement préliminaire pour identifier les points critiques de la réponse structurelle qui seront
ensuite étudiées de maniére plus précise. Cependant, les scénarios d'effondrement induisent des
déplacements importants dans la structure engendrant des excusions dans le domaine non linéaire du
comportement des matériaux. Ainsi, les modeéles de matériaux non linéaires sont les plus appropriés.
La plastification des matériaux constitue la principale contribution a la capacité de dissipation
d'énergie et a la redistribution des forces internes. La plastification de I'acier doit-étre correctement
représentée car elle permet le développement de rotules plastiques et I'activation de I'effet chainette
dans les poutres. Dans ce but, des modeles avec différents degrés de précision et de complexité
peuvent étre utilisés. Un guide utile sur les relations contrainte-déformation de I'acier a adopter peut-
étre trouvé dans I'EN 1993-1-14 (2020). Pour le béton également, le comportement doit-étre
correctement modélisée, en intégrant une réponse asymétrique en traction et en compression, afin
de permettre la simulation de la fissuration, indispensable pour capter le développement des lignes de
rupture dans la dalle de béton.

En outre, des modeles de matériaux hautement sophistiqués peuvent étre adoptés en incorporant les
branches de déchargement et de rechargement a partir d'un état anélastique. De plus, selon le niveau
de complexité et de précision de I'analyse, la prise en compte des dommages cumulés des matériaux
permettrait d'appréhender les effondrements locaux ainsi que le détachement potentiel des
composants.

Lorsque requis par un scénario de dimensionnement spécifique, d'autres caractéristiques matérielles
doivent étre correctement modélisées. A titre d'exemple, lors de I'étude d’un scénarios d'incendie, la
dépendance a la température des propriétés mécaniques des matériaux doit-étre prise en compte. A
cet effet, un guide est fourni dans la partie 1-2 des Eurocodes et notamment I'EN 1992-1-2 (2004) et
I'EN 1993-1-2 (2005), respectivement pour le béton et l'acier. De méme, lorsque les scénarios
impliquent des actions appliquées de maniere dynamique (par exemple, des explosions ou des charges
d'impact), la sensibilité a la vitesse de déformation des propriétés du matériau doit-étre prise en
compte. Les effets de la vitesse de déformation sur la résistance du matériau sont généralement mis
en ceuvre dans des modeéles prenant en compte un facteur d'augmentation dynamique (DIF) (Johnson
et Cook, 1983; Malvar et Crawford, 1998).

Un deuxiéme élément clé de la phase de modélisation est le choix des types d'éléments finis (linéique,
surfacique, volumique ou éléments spéciaux tels que masse, ressort...). Plus précisement, I'ordre et le
type des éléments finis choisis sont liés au comportement structurel (amplitude des fleches,
déformations, rotations, contraintes), a la méthode d'analyse choisie (linéaire et non linéaire) et au
modeéle de matériau (linéaire ou non -linéaire).

Dans les structure de type ossature, les poutres et les colonnes sont généralement modélisées a I'aide
d’éléments de poutre dont I'axe centroide coincide avec le centre de gravité des sections transversales.
Néanmoins, lorsqu'elles sont significatives vis-avis de la réponse structurelle, les excentricités doivent
étre prises en compte soit explicitement, soit dans l'interprétation des résultats de l'analyse. La
sélection de I'élément de poutre, en termes de degrés de liberté, dépend du probleme étudié. Les
comportements locaux tels que déformation localisée (web crippling) de I'ame ou le voilement des
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plagues ne sont pas couverts par la modélisation des poutres et doivent étre pris en compte a I'aide
des modeles plus sophistiqués supplémentaires.

Les éléments coques ou solides sont généralement utilisés pour tenir compte de la contribution de la
dalle dans les modeéles 3D. La premiére approche, bien que caractérisée par une efficacité de calcul
élevée, rend difficile la capture en détail du comportement des dalles dans les différentes phases de
la réponse allant de la flexion jusqu’a I'effort de membrane. Une solution 3D compléte avec des
éléments solides doit donc étre adoptée pour tenir compte des divers effets combinés de la réponse
du plancher mixte, tels que la plastification et |la rupture dans le treillis d'armature en acier et le tablier,
I'écrasement dans la dalle de béton, le comportement non linéaire du connecteur en cisaillement. Afin
de réduire le temps de calcul, une approche hybride peut offrir une solution « a mi-chemin », qui
consiste a utiliser des éléments de coque combinés (nappé) a une couche d'acier pour modéliser le
ferraillage dans les deux directions. De plus, le tablier en acier peut étre simulé avec des éléments de
poutre dans la direction des nervures du tablier en acier, puis connecté a la dalle par des contraintes
de liaison. Cette approche permet de considérer les composants en acier nécessaires pour simuler la
résistance a la traction de la dalle lorsque I'effet de membrane se développe. Enfin, les connecteurs de
cisaillement entre poutre et dalle peuvent étre simplement modélisés par des liens (links) caractérisés
par des lois adaptées pour représenter les connecteurs de cisaillement.

Comme les assemblages (en particulier les assemblages poutre-poteau) sont des composants
structurels clés pour prévenir la ruine progressive, une modélisation adéquate est requise. Dans le
détail, selon le niveau d'analyse, les assemblages peuvent étre modélisés soit de maniére “
sophistiquée “ (c'est-a-dire en utilisant des éléments volumiques ou en coque) soit par une approche
simplifiée, c'est-a-dire en utilisant des éléments de poutre, des contraintes ou des ressorts. Pour limiter
la complexité de I'analyse, des modéles simplifiés, tels que la méthode des composants (EN 1993-1-8,
2005 ; EN 1994-1-1, 2004), sont généralement adoptés avec I'exigence que les paramétres clés de
rigidité, résistance et la capacité de déformation des assemblages acier sont capturées avec une
précision adéquate. Plus de détails sur la caractérisation des assemblages sont fournis dans la section
2.2.

Un autre probleme important est la définition des conditions aux limites : elles doivent refléter de
maniére réaliste les conditions de restreinte réelles fournissant un systeme statique cinématiquement
stable, et doivent étre cohérentes avec les DDL du type d'élément fini utilisé. L'interaction entre
différentes parties ou composants d'un modele nécessite généralement la définition de conditions de
contacts. Les programmes EF actuellement disponibles permettent au concepteur de sélectionner
différents types de modeles de contact. Leur calibration nécessite I'identification précise d’un
ensemble de paramétres. Pour cette raison, I'incorporation de contacts entre les parties d’un modéle
permet une simulation plus réaliste de la réponse structurelle mais au prix d'une conception et d'un
temps de calcul plus élevés.

Enfin, le choix du type d'analyse : il dépend du probléme considéré. L'analyse linéaire est plus simple
a développer et peut-étre effectuée via un logiciel commercial. Néanmoins, l'analyse linéaire ne
permet pas activer la principale source de non-linéarités typiques des scénarios d'effondrement
progressif qui découlent : i) de grands déplacements et de grandes déformations (non-linéarité
géomeétrique) ; ii) les relations contrainte-déformation non linéaires (plastification et non-linéarité du
matériau) ; iii) changement des statuts de contacts entre éléments (topologique/contact, non-
linéarité). Par conséquent, une analyse non linéaire, qui nécessite ['utilisation d'outils de
dimensionnement avancés, doit-étre effectuée.
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Les analyses numériques devraient viser a fournir le éléments d’information nécessaire a I’évaluation
de la capacité de la structure a activer des chemins de charge alternatifs. Sur la base du champ de
déplacement, il est possible d'estimer les capacités de déformation requises dans les zones plastiques
et d'évaluer les efforts de dimensionnement supplémentaires dans les éléments structuraux ; ainsi, il
est possible de vérifier si la structure est suffisamment robuste pour atteindre ce nouvel état
d'équilibre (Demonceau et al., 2018). Ces forces supplémentaires peuvent conduire a différents modes
de défaillance potentiels qui doivent étre pris en compte:

e Ruine de I'assemblage : les assemblages poutre-poteau qui sont initialement congus vis-a-vis
du moment fléchissant et des efforts de cisaillement doivent supporter des forces de traction
supplémentaires qui résultent de la présence de I'action chainette. Cela peut conduire a la
défaillance de certains composants de I'assemblage. De plus, si des assemblages a résistance
partielle sont utilisés, ces derniers céderont et une défaillance peut se produire en raison de
déformations excessives, c'est-a-dire par manque de ductilité.

e Rupture des poutres : pour les structures avec des assemblages pleinement résistants, toute
la zone plastique se développe aux extrémités des poutres. Au fur et a mesure que la rotule
plastique se développe en raison du moment de flexion, suivi de déformations importantes
sous l'interaction M-N, cette zone plastifiée peut entrer en ruine par manque de capacité de
déformation. Aussi, les poutres au sommet des charpentes peuvent rompre par instabilité sous
flexion et compression, cette compression étant associée au développement d'un effet arc
dans la structure.

e Instabilité de la colonne : des forces de compression supplémentaires se développent dans les
colonnes adjacentes a la colonne perdue, ce qui peut conduire au flambement de ces colonnes.
De plus, les colonnes sur lesquels agissent des forces chainette peuvent étre plus sensibles au
flambement car des forces élevées peuvent entrainer des déplacements hors-plan importants.

Des simulations numériques détaillées d'événements explosifs peuvent également étre envisagées.
Néanmoins, il est important d'étre conscient que les modeles numériques et les procédures d'analyse
nécessitent encore une validation expérimentale. L'un de ces outils est le logiciel « Extreme Loading
for Structures (ELS) », qui permet aux ingénieurs en structure de concevoir et d'analyser une structure
soumise a des charges de souffle avec une analyse dynamique non linéaire 3D compléte. Les résultats
permettent aux utilisateurs de visualiser en 3D comment le batiment ou les différents composants
structurels a l'intérieur du batiment se comporteront dans les conditions prescrites. De plus, comme
I'ELS est basé sur la méthode des éléments appliqués (AEM), les ingénieurs peuvent visualiser I'effet
post-explosion des débris résultants et son effet sur d'autres composants structurels, créant une image
de “vrais dommages “ de I'événement. Dans ce logiciel, les courbes de charge de pression de souffle
peuvent étre créées automatiquement a l'aide de I'UFC 3-340-02 (Structures pour résister aux effets
d'explosions accidentelles) ou en important des charges d'historique de pression personnalisées.

5.3.5 Prédiction de la réponse dynamique a partir de la réponse statique
La réponse dynamique maximale peut-étre déterminée a partir de la réponse statique non linéaire
grace a une approche simplifiée. Le concept principal derriére cette approche simplifiée proposée est
gue la perte soudaine de colonne ressemble en fait a I'application soudaine d’une charge de gravité
sur la sous-structure directement affectée, en particulier lorsque de grandes déformations sont subies.
Immédiatement apres la perte de la colonne, la structure accélere a partir du repos ou la charge de
gravité dépasse la résistance structurelle statique et ou la différence entre le travail effectué par la
charge et I'énergie de déformation stockée est transformée en énergie cinétique. Au fur et a mesure
gue les déformations augmentent, la résistance statique dépasse la charge appliquée et I'énergie de
déformation stockée devient supérieure au travail effectué par la charge de gravité, ce qui entraine
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par conséquent une réduction continue de I'énergie cinétique jusqu'a ce que la structure soit ramenée
a I'état de repos a un déplacement dynamique maximal. Considérant que la réponse est dominée par
un seul mode de déformation, la réponse dynamique maximale est atteinte lorsque I'énergie cinétique
est ramenée a zéro, c'est-a-dire lorsque le travail fourni par les charges gravitaires devient identique a
I'énergie absorbée par la structure. Cela donne lieu au concept de réponse pseudo-statique.

Considérant la réponse statique charge-déformation non linéaire pour un niveau approprié donné
d'idéalisation du systéme structurel a deux niveaux de chargement soudainement appliqué (P = A1P,)
et (P =A;P,) comme le montrent la Figure 49a et la Figure 49b (Izzuddin et al., 2008), les déplacements
dynamiques maximaux (14 1, Ug 2) associée a I'application soudaine d'une charge de gravité (AP,) peut-
étre déterminé a partir du bilan énergétique entre le travail effectué par la charge et I'énergie interne
stockée.

p p p
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(a) Dynamic response (P = 4,P,) (b) Dynamic response (P = A, P,) (c) Pseudo-static response

Figure 49. Evaluation dynamique simplifiée et définition de la réponse pseudo-statique (Izzuddin et al., 2008)

Avec I'hypothese d'un mode SDOF, I'équivalence entre le travail externe (W},) et I'énergie interne (U,,)
peut-étre obtenu de telle sorte que les deux zones hachurées représentées deviennent identiques.
L'utilisation de la réponse force-déplacement statique non linéaire permet d’obtenir le niveau de la
charge de gravité soudainement appliquée (P, = AyPo), qui se traduit par un certain déplacement
dynamique maximal (ug4 ), comme suit :

Udn
W, = ak,Pyug pn; U, = J aPdug; W, = U, (44)
0
1 Udn
B, =\, P, = J Pdug (45)
ud,n 0

ou l'intégrale représente I'aire sous la courbe statique non linéaire (P, u) jusqu'a ug .

Si le chargement de gravité soudainement appliqué (P,) est tracé en fonction du déplacement
dynamique maximal (ug ) pour différents niveaux de chargement (A;,), la réponse “pseudo-statique”
peut alors étre obtenu comme le montre la figure 49c. Pour le chargement gravitaire réel (P,), le
déplacement dynamique maximal peut-étre facilement obtenu a partir de la réponse pseudo-statique
a (P = P,). De plus, la réponse pseudo-statique compléete fournit des informations utiles sur l'impact
des différents niveaux de charge gravitaire en cas de perte soudaine de colonne et la sensibilité du
déplacement dynamique maximal aux légéres modifications de la charge gravitaire appliquée. Enfin
de compte, cette approche simplifiée proposée permet a la réponse pseudo-statique d'étre
directement obtenue a partir de la réponse statique non linéaire, contrairement a I'utilisation d'une
analyse dynamique non linéaire détaillée qui nécessiterait un grand nombre de simulations sous
différents niveaux de charge gravitaire.

Une procédure simple et directe pour établir la courbe de réponse pseudo-statique et le déplacement
dynamique maximal est fournie comme suit (Izzuddin et al., 2008). En supposant une réponse statique
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non linéaire définie par comme une courbe (P, ug), que ce soit a partir d'une modélisation détaillée
par éléments finis ou a l'aide d'expressions analytiques simplifiées, I'algorithme présenté peut-étre
utilisé pour établir la réponse pseudo-statique (P, u,) et le déplacement dynamique correspondant au
chargement de gravité soudainement appliqué (P = F,). Dans l'algorithme proposé suivant, Pp\n
correspond a la charge soudainement appliquée (A;;\nFy), 0U Py m\n correspond a la charge statique
amplifiée (Aqg m\nF,), avec m et n indiquant respectivement le début et la fin de I'incrément en cours.

1. |Initialiser: Py, = P = 0,ugm = 0, Ay = 0; choisir un petitincrément de déplacement Au.

2. Définir:ug, = ugm + Aug.

3. Déterminer P;, correspondant a ug, a partir de la réponse statique non linéaire (P, uy) ;
obtenir la courbe actualisée (P, ug): Ay = Ay + (Pgm + Pan)Aug/2.

4. Déterminer la charge courante pseudo-statique : B, = A, /ug,; trouver le nouveau point (B,,
Ug ) sur la courbe pseudo-statique (P, ug).

5. Si (Bp <P, <P,), obtenir le déplacement dynamique correspondant a P,: ug = ugm, +
(ud,n - ud,m)(Po — Bn)/(Pn — P)-

Si plus de points sont nécessaires pour la courbe de réponse pseudo-statique : actualiser: Py, = P,
P =Py Ugm = Ugpn, Ay = Ay répéter a partir de |'étape 2.

5.4 Méthode des éléments-clés

Selon la littérature, un élément clé est un composant structurel ou une partie de la structure dont la
défaillance entraine des dommages supplémentaires qui violent l'objectif de performance. Afin
d'éviter des dommages locaux dépassant une valeur limite supposée, de tels éléments doivent étre
correctement identifiés et congus. Conformément aux codes “récents “ (EN 1991-1-7, 2006), la
résistance des éléments clés doit-étre améliorée pour résister a un niveau de charge spécifié.

Cette stratégie de dimensionnement est fréquemment adoptée pour les structures possédant un
niveau de redondance limité telles que les structures tendues, les systémes de treillis 2D et 3D, les
haubans et les structures en suspension. Des éléments clés peuvent également étre utilisés en plus
d'autres caractéristiques de dimensionnement pour améliorer la robustesse des batiments a haut
risque (Arup, 2011). De plus, cette approche de dimensionnement est souvent la seule approche
rationnelle lors de la rénovation de batiments existants. Selon le contexte, des exemples d'éléments
clés potentiels pourraient étre des colonnes, des murs porteurs d'un batiment, des piles de ponts
continus ou des cables dans une structure supportée par des cables (Starossek et Haberland, 2012).

Selon I'EN 1991-1-7 (2006), I'action de dimensionnement accidentelle pour la vérification des éléments
clés est de 34 kN/m? appliquée dans n'importe quelle direction. Cette charge, basée sur I'effondrement
de Ronan Point a Londres en 1968 (Way, 2011), est destinée a représenter une gamme possible
d'événements d'impact et d'explosion et est utilisée comme un outil pour concevoir des éléments clés
plus robustes que ce qui est requis pour un dimensionnement standard.

Les éléments clés doivent étre congus pour développer leur pleine résistance sans défaillance ni de
I'élément lui-méme ni de ses assemblages. Par conséquent, I'action de dimensionnement doit-étre
appliquée a I'élément clé et a tous les composants qui y sont attachés, a moins que les composants
attachés ou leurs assemblages ne puissent supporter les 34 kN/m2. Ainsi, pour la conception d'un
élément clé, il est nécessaire de savoir quels composants, ou partie de composants, resteront attachés
a I'élément en cas d'accident. Cela implique que divers cas de chargement devraient étre considérés
pour un mur ou une dalle attachée a I'élément, en tenant diment compte des limites supérieure et
inférieure de la capacité d’attache. Dans cette approche de dimensionnement, aucune capacité de
redistribution de la charge ne doit-étre fournie.
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Par conséquent, I'approche des éléments clés comprend les étapes suivantes:

» |dentification des éléments structurels clés

*= Conception des éléments clés pour résister a une action de dimensionnement accidentelle A4
appliqué dans le sens horizontal et vertical, un sens a la fois. Selon EN 1991-1-7, la valeur
recommandée pour A4 est 34 kN/m?. Cependant, le cas échéant, d'autres actions accidentelles
peuvent étre envisagées,

» |'action accidentelle de dimensionnement doit-étre appliquée a I'élément clé et a tout composant
attaché.

Dans le processus de dimensionnement, la combinaison de charges accidentelles de I'Eurocode 0 (EN
1990, 2002) doit-étre utilisée dans le cas des éléments clés et de leurs composants attachés.

5.5 Meéthode de compartimentation/segmentation

La segmentation / compartimentation est une stratégie de dimensionnement qui peut offrir une
possibilité d'améliorer la robustesse d'une structure. Dans une telle approche, la propagation de la
défaillance suite a un dommage initial peut-étre évitée ou limitée en isolant la partie défaillante d'une
de la structure restante par ce que l'on peut appeler des frontiéres de compartiments. Une telle
approche garantirait que chaque piéce/compartiment/segment est 3 méme de s'effondrer
indépendamment sans affecter la sécurité des autres piéces. Les stratégies de compartimentation
peuvent généralement étre basées sur des frontiéres de compartiments faibles ou des frontieres de
compartiments fortes ou les emplacements des frontieres de compartiment sont sélectionnés par
I'ingénieur de dimensionnement dans le cadre des objectifs de dimensionnement et conformément
aux exigences du client et des autorités compétentes en fonction de le type et I'importance de la
structure (Starossek, 2007 ; Starossek et Haberland, 2012 ; CEN/TC250/WG6, 2020).

Dans les méthodes de chemin de charge alternatifs, I'étendue de I'effondrement augmente et
I'efficacité de la méthode diminue avec une augmentation de la taille initiale des dommages. Elle est
donc préférable dans le cas ou la taille de I'endommagement initial est supposée faible. En revanche,
lors de I'utilisation de la stratégie de compartimentation, I'étendue de I'effondrement et I'efficacité de
la méthode sont considérées comme insensibles a la taille de I'endommagement initial, a condition
que les tailles des compartiments ne soient pas trop petites. Cependant, |'étendue fixe de
I'effondrement di a la compartimentation est relativement grande correspondant a la défaillance de
I'ensemble du compartiment. Par conséquent, une telle méthode est souhaitable lorsque la taille
initiale des dommages est supposée étre d'une grande valeur. La compartimentation peut également
étre combinée avec des méthodes de chemin de charge alternatifs, ol des chemins alternatifs peuvent
étre fournis dans les compartiments individuels. Dans ce cas, I'étendue de la propagation de la
défaillance ne sera pas significativement plus grande que les dommages initiaux supposés pour les
petites et grandes tailles de dommages initiaux (Starossek et Haberland, 2012).

5.5.1 Bords de segments/compartiemnts souples

La compartimentation réalisée a |'aide de bords de compartiments souples permettrait a la ruine d'un
compartiment spécifique de se produire sans progression de la ruine vers d'autres compartiments
adjacents. Dans un tel mode, la compartimentation peut agir comme un fusible structurel, ou les piéces
défaillantes peuvent se déconnecter en toute sécurité de la structure. Cette méthode de
compartimentation peut étre obtenue en éliminant la continuité entre les segments/compartiments
adjacents ou en réduisant la rigidité pour s'adapter aux grandes déformations et déplacements aux
bords des compartiments et en limitant ainsi la quantité de force transmise a la structure environnante
(Starossek, 2007 ; Starossek et Haberland, 2012 ; CEN/TC250/WG6, 2020).
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Il est également a noter qu'assurer la continuité en général a un effet souhaitable sur les performances
globales de I'ouvrage lors d'événements extrémes ; cependant, la continuité peut étre préjudiciable
lorsque les chemins de charge alternatifs qui en résultent ne sont pas dotés de la résistance requise
capable de résister aux forces transmises par la continuité. Par conséquent, dans le cas ou des chemins
de charge alternatifs sont peu pratiques ou trop colteux pour étre fournis, une segmentation /
compartimentation en éliminant sélectivement la continuité serait avantageuse. C'est également le
cas si les chemins de charge alternatifs (ou éléments isolants contre I'effondrement) sont
suffisamment résistants, mais que la vérification correspondante s'avere difficile ou peu convaincante
(Starossek, 2006).

Pour les structures de batiments, une telle forme de segmentation est couramment appliquée aux
batiments horizontaux de faible hauteur qui ont une empreinte relativement importante. Dans des
structures aussi basses, on peut supposer que l'effondrement impliquerait toute la hauteur du
batiment ; cependant, son étendue horizontale est limitée aux endroits ou les forces d'effondrement
ne peuvent pas étre transférées a travers la limite a la structure environnante. Comme indiqué, il est
souhaitable que des chemins alternatifs soient fournis dans les compartiments individuels. Il convient
de mentionner que la structure environnante doit étre vérifiée sous le niveau le plus élevé possible de
forces de chainage afin d'éviter la rupture dans les compartiments adjacents.

5.5.2 Bords de segments/compartiments rigides

La compartimentation basée sur des bords de compartiments rigides est congue pour empécher un
effondrement naissant offrant une résistance locale élevée capable de reprendre des forces
relativement importantes. Dans ce mode, la compartimentation peut offrir un chemin de charge
alternatif, de sorte que la résistance aux dommages locaux est obtenue a des déformations
relativement faibles, ou elle peut stoper |'effondrement d'une partie de la structure. Cette forme de
compartimentation peut étre envisagée pour les structures verticales, comme le cas des batiments a
plusieurs étages avec des fermes a stabilisateurs ou a ceinture a intervalles réguliers, ou de telles
fermes peuvent agir avec un chainage vertical pour permettre la redistribution des charges suite a
I'arrét des dommages locaux, chute de débris et ajout de stabilité a la structure environnante
(CEN/TC250/WGS6, 2020 ; Starossek, 2007 ; Starossek et Haberland, 2012 ; Starossek, 2018 ; Ellingwood
et al., 2007).

Une troisieme possibilité de créer des frontiéres de compartiment est de leur fournir une ductilité
élevée et une grande capacité de dissipation d'énergie (pour s'adapter a de grandes forces et de grands
déplacements en méme temps) (Starossek, 2009).
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6 Evaluation des risques

Une analyse des risques est basée sur I'évaluation et I'atténuation du risque de dommages structurels
et des conséquences qui pourraient découler de I'état des dommages, apres la I'occurence d'aléas
accidentels de faible probabilité et a fortes conséquences, tels qu'un impact, un incendie, des
explosions, des erreurs, etc.

Dans le cadre des Eurocodes, une analyse de risque n'est requise que pour les batiments entrant dans
la classe de conséquences élevées CC3 selon I'EN 1991-1-7. Deux types d'analyse des risques peuvent
étre utilisés, a savoir i) I'analyse qualitative et ii) I'analyse quantitative, étant les principales étapes
requises pour les deux analyses résumées a la figure 50.

En pratique, une analyse de risque basée sur une approche quantitative est assez complexe a réaliser
puisqu'elle nécessite la quantification, en termes de probabilités, de la probabilité d'occurrence de
chaque danger considéré ainsi que I'ensemble des conséquences possibles de son occurrence dans le
batiment, nécessitant I'utilisation de modeéles de risque robustes et de grandes quantités de données.
Pour ces raisons, I'approche quantitative est rarement applicable par les concepteurs. Cependant, si
nécessaire, certaines lignes directrices sur l'analyse quantitative des risques structurels sont fournies
dans I'EN 1991-1-7.

En revanche, une analyse de risque basée sur une évaluation qualitative peut-étre réalisée a tout
moment ou étape d'un projet méme s'il est fortement recommandé de l'initier a un stade précoce du
processus de dimensionnement. L'une des taches cruciales a accomplir est l'identification des dangers
a prendre en compte. Dans I'Annexe B (informative) de I'EN 1991-1-7, les conditions qui pourraient
présenter des dangers pour une structure sont identifiées (voir la Section 4 consacrée aux événements
identifiés) ; l'identification des dangers doit-étre effectuée en interaction étroite avec le futur
propriétaire du batiment et/ou avec les autorités. Ensuite, pour les dangers ainsi identifiés, il est
demandé de décrire les conséquences possibles en cas d’occurence de ces derniers et de définir les
mesures requises si ces conséquences ne sont pas acceptables. L'évaluation qualitative est plus facile
a appliquer que l'approche quantitative, c'est donc le plus souvent I'approche préférable méme si elle
a tendance a étre plus subjective.

Define scope |

Hazard

identification

| I

Likelihood of Consequences
hazard event of hazard event
occeuring occurring

Level of risk

Risk mitigation
measures

Define Is level
acceptance of risk
criteria acceptable?

YES

Accept risk

Figure 50. Risk assessment
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7 Conclusions

La robustesse structurelle et I'atténuation de la ruine progressive est une considération de sécurité
spécifique qui est désormais traitée dans les codes et normes modernes, y compris les Eurocodes, et
qui nécessite une attention particuliere de la part de tous les professionnels impliqués dans l'industrie
de la construction, y compris les architectes, les concepteurs, les constructeurs, les agents de controle,
et les gestionnaires d'assurances. Cependant, en approfondissant les clauses de I'Eurocode liées a cette
guestion, seules des recommandations générales de dimensionnement sont fournies, et ces derniéres
sont parfois peu claires, incomplétes et trop générales pour prendre en compte les spécificités des
différentes typologies structurelles. Cela conduit a des difficultés pour les praticiens car des directives
de dimensionnement claires sur la fagon de répondre a cette demande de robustesse font défaut.

Le projet FAILNOMORE financé par le Fonds de recherche pour le charbon et I'acier de la Commission
européenne visait a combler cette lacune pour les structures acier et mixtes acier-béton en collectant
les résultats de recherche les plus récents dans ces domaines et en les transformant en
recommandations et lignes directrices pratiques. Le présent manuel de dimensionnement constitue le
principal résultat de ce projet, reflétant les différentes stratégies de dimensionnement axées sur la
pratique et conviviales pour la robustesse qui ont été communément acceptées au niveau européen,
comme résumé ci-dessous.

Pour aider le praticien, un organigramme général pour la conception visant la robustesse est proposé
dans la section 2.1. Ce schéma représentatif guide le concepteur tout au long du processus de prise de
décision et facilite le jugement sur I'adoption d'une stratégie de dimensionnement adaptée a tout type
de scénario accidentel tout en étant en totale conformité avec les exigences et recommandations des
Eurocodes.

La sélection des stratégies de dimensionnement a adopter est fondée sur le concept de classes de
conséqguences qui est introduit au chapitre 3.

Ensuite, un premier ensemble de méthodes de dimensionnement visant la robustesse structurelle
pour les actions accidentelles identifiées, y compris les impacts, les explosions, les incendies et les
tremblements de terre en tant qu'événements exceptionnels, sont présentés au chapitre 4. Les
approches proposées vont des mesures de protection visant a empécher I'occurrence de I'événement
accidentel a une conception explicite contre une action spécifique. Diverses méthodes de
dimensionnement avec différents niveaux de complexité et de précision sont présentées en détail. Le
praticien peut opter pour l'une de ces approches en fonction de la complexité de la disposition

structurelle et de la précision recherchée dans la conception.

Etant donné qu'un examen réaliste de toutes les situations accidentelles qui pourraient conduire au
déclenchement d'un effondrement n'est pas réalisable, un deuxieme ensemble de méthodes de
dimensionnement indépendantes du risque est présenté au chapitre 5. Ces méthodes visent a
améliorer la robustesse d'une structure pour limiter la propagation d'un dommage a l'intérieur d'une
structure. Des conseils précieux sont d'abord donnés sur l'identification des dommages localisés a
prendre en compte dans la conception. Ensuite, des approches avec différents niveaux de complexité
utilisant des outils analytiques simplifiés voire entierement numériques sont présentées avec un
accent particulier mis sur la ductilité et la capacité de rotation requises au niveau des éléments de
structure et/ou des assemblages.
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Enfin, le chapitre 6 fournit une bréve introduction a I'évaluation et a l'analyse des risques qui sont
parfois demandées pour des structures spécifiques incluses dans la classe des conséquences les plus
graves.

En conclusion, dans le présent manuel de dimensionnement, les praticiens trouveront des
informations et des méthodes précieuses, avec différents niveaux de sophistication, pour répondre a
la demande de robustesse des structures en acier et mixtes dans leur pratique quotidienne en utilisant
tout le potentiel des matériaux et éléments constitutifs. L'applicabilité des méthodes de
dimensionnement proposées est illustrée dans la deuxieme partie du présent manuel de
dimensionnement sur base de différents exemples pertinents.
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Partie 2 — Examples d’application

8 Introduction

8.1 Généralités

Cette section illustre et démontre I'applicabilité des recommendations proposées pour la
conception/vérification de la robustesse des ossatures de batiments en acier et mixtes. Quatre
configurations structurelles ont été sélectionnées pour la présente étude, voir

8. Deux structures sont initialement congues pour la situation de projet en situation durable (zone non
sismique) et deux pour les situations de projet durables et sismiques (zone sismique) selon la version
actuelle des Eurocodes.

Tableau 8. Types de structures

Nom de Type de structure
Référence
SS/NS Structure en acier en zone non-sismique
CS/NS* Structure mixte en zone non-sismique
SS/S Structure en acier en zone sismique
CS/S Structure en mixte en zone sismique
* La structure a deux variantes - une avec des colonnes en acier et une avec des
colonnes mixtes. Dans les deux cas, les poutres et les dalles de plancher sont
congues comme mixtes.

Dans les exemples présentés, les structures sont initialement dimensionnées pour I'état limite ultime
(ELU) et I'état limite de service (ELS) (avec des exigences supplémentaires pour I'état de limitation des
dommages (DL) pour les systémes sismiques, c'est-a-dire SS/S et CS/S), et les résultats sont présentés
de la section 8.3 a la section 8.6.

Ensuite, le dimensionnement visant la robustesse est considéré dans la Section 8.7 (pour les actions
accidentelles identifiées) et dans la Section 8.8 (pour les actions accidentelles non identifiées),
respectivement. Les exemples illustrent l'application de la plupart des méthodes présentées dans les
sections précédentes.

Le dimensionnement visant la robustesse nécessite d'abord la classification de la structure en termes
de conséquences en cas d'actions accidentelles (voir Section 3). Toutes les structures étudiées sont
incluses dans la Classe de Conséquences 2B (Groupe a Risque Supérieur).

Le dimensionnement pour des actions identifiées (section 8.7) comprendra des vérifications par
rapport a cing actions accidentelles, comme indiqué dans le tableau 9, en utilisant les
recommandations de la section 4. Comme indiqué dans le tableau 9, toutes les structures étudiées ne
seront pas vérifiées pour toutes les actions accidentelles considérées ; I'objectif ici est d'appliquer les
différentes méthodes présentées dans la section 4 sur au moins un exemple étudié. Selon le type
d'actions accidentelles, les exemples étudiés sont étiquetés de I.1 a |.5 pour les actions accidentelles
identifiées (choc, explosion, incendie et séisme) et de 1.1 a 1.4 pour les actions non identifiées (voir

Tableau 9 et Tableau 10).

Pour l'impact et I'explosion de gaz (voir Section 4.2 et Section 4.3.1.1 respectivement), des méthodes
avec différents niveaux de sophistication seront appliquées par souci d'exhaustivité (Tableau 9), méme
si les recommandations pour les structures de classe 2B (voir EN 1991-1 -7 et les cases vertes du
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tableau 9) limitent I'analyse aux modeles simplifiés d'action statiques équivalents. Pour les actions de
dynamitage externes, qui ne sont pas explicitement couvertes par les Eurocodes (voir Section 4.3.1.1),
I'application de regles simplifiées et d'analyses dynamiques avancées sera illustrée sur la structure
SS/S. L'application des régles simplifiées et de I'analyse numérique thermique sera illustrée pour la
structure CS/NS sous scénario d'incendie (voir Section 4.4). Pour les actions sismiques (voir Section
4.5), deux situations de projet seront considérées :

e Application de recommandations normatives sur la structure SS/NS, qui est supposée étre
construite a Aix-la-Chapelle, c'est-a-dire dans une région ou I'action sismique ne doit pas étre
explicitement prise en compte dans le processus de dimensionnement mais pourrait
cependant se produire ;

e Application d'analyses numériques avancées considérant des scénarios multi-aléas sur la
structure SS/S.

Pour le dimensionnement vis-a-vis des actions accidentelles non identifiées (Section 8.8), différentes
alternatives sont proposées pour les structures de classe 2B (voir Section 2.1.4).

Le premier est I'utilisation d'une méthode prescriptive pour assurer la possibilité d'activer des liens
horizontaux et verticaux en cas d'actions accidentelles (voir Section 5.3.1). Cette méthode est la plus

facile a appliquer et son application est illustrée pour tous les exemples étudiés comme mis en
évidence dans le tableau 10 (colonne verte).

Le second est la prise en compte de la suppression fictive des éléments porteurs considérés comme
supprimés un par un a chaque étage du batiment. L'application de cette seconde alternative peut-étre
envisagée en utilisant des approches avec différents niveaux de sophistication :

e Utilisation d'une méthode analytique (voir Section 5.3.2) — I'application de cette méthode est
illustrée pour la structure SS/NS ;

e Utilisation d'une approche numérique simplifiée (voir Section 5.3.3) — cette approche est
appliquée a la structure SS/S ;

e Utilisation d'une approche numérique avancée (voir Section 5.3.4) — cette approche est
appliquée a tous les exemples travaillés.

Une troisiéme alternative est |'utilisation de la méthode des éléments clés telle que proposée dans
I'EN 1991-1-7 (voir Section 5.4). Cette méthode sera utilisée pour la structure CS/NS.

Enfin, la derniére alternative est I'utilisation de la compartimentation qui sera brievement abordée
pour la structure SS/NS.

Tableau 9. Types d'approches pour les actions identifiées et leur application.

Actions identifiées
Impact Explosion extérieure Explosion intérieure Incendie localisé Séisme
Structure Approche | Approche | Approche | Approche Approche Approche Apprche Modeles Méthode Analyse
statique  |dynamique | dynamique SDOF dynamique statique dynamique| incendie localisé |prescriptive|] numérique
équivalente | simplifiée | compéte | équivalente compeéte équivalente | (méthde avancée
équivalente (multi-risques)
TNT)
SS/S 1.2.2/ SS/S 1.2.3/SS/S 1.3.1/SS/S | 1.3.2/SS/S 1.5.2/SS/S
cs/s 1.1.1/CS/S |1.1.2/CS/S | 1.1.3/ CS/S
SS/NS 1.5.1/ SS/NS
CS/NS 1.1.4/ CS/NS 1.2.1/ CS/NS 1.4.1/ CS/NS
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Tableau 10. Types d'approches pour les actions non identifiées et leur application

Unidentified actions
Méthode du chemin de charge alterné (ALPM) Elément-clé Segmentation
Structure |Apprche prescriptive |Approche analytique| Prédiction simplifiée | Approche numérique| Approche normative Bords de segments
(Méthode des de la réponse compléte souples /
tirants) dynamique Bords de segments rigides
SS/s 1.1.1/ SS/S 11.4.2/ SS/S 11.4.3/ SS/S
cs/s 1.1.2/ CS/S 11.4.4/ CS/S
SS/NS 11.1.3/ SS/NS 11.4.1/ SS/NS 11.4.5/ SS/NS 11.3.1/ SS/NS
CS/NS 11.1.4/ CS/NS 11.4.6/ CS/NS 11.2.1/ CS/NS

Dans le présent manuel de dimensionnement, seul un résumé des investigations menées sur les
exemples travaillés est proposé. Plus de détails sont disponibles dans le livrable D2-2 du projet
FAILNOMORE, qui est disponible gratuitement (en anglais) sur le site officiel du projet
(https://www.steelconstruct.com/eu-projects/failnomore/).

8.2 Géometrie et systemes structuraux proposeés pour étude
La géométrie des structures est illustrée a la figure 51, et se compose de :

° Zone non-sismique :
1. 6 étages de 4.0 m de hauteur chacun;
2. 6 travées de 8.0 m dans la direction Y ;
3. 3 travées de 12.0 m dans la direction X.
. Zone sismic :
1. 6 étages de 4.0 m de hauteur chacun;
2. 6 travées de 8.0 m dans la direction longitudinale;
3. 3 travées de 12.0 m dans la direction transversale — interne;
4, 6 travées de 6.0 m dans la direction transversale — périmétrique.

Le systéme structurel principal se compose de:

. Zone non-sismique (Figure 51a):
1. Un noyau interne contreventé en V pour résister aux charges latérales du vent ;
2. Un grillage de poutres avec poutres principales et poutres secondaires pour résister

aux charges de gravité.
. Zone sismique (Figure 51b) :

1. Un systeme dual composé d'un noyau interne contreventé en V et de portiques a
nceuds rigides (MRF) pour résister aux charges latérales dues au vent et aux
tremblements de terre ;

2. Un grillage de poutres avec poutres principales et poutres secondaires pour résister
aux charges de gravité.
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La conception initiale fait usage de I'acier S355 et du béton C30/37. De plus, pour les structures dans
les zones sismiques, la nuance d'acier S460 a été utilisée pour les poutres non dissipatives dans les
cadres contreventés. Des profilés en H et des profilés circulaires creux ont été utilisés pour les
éléments en acier. Les assemblages ont été congus selon les dispositions de I'EN 1993-1-8, avec des
exigences supplémentaires pour les systémes résistants aux séismes en termes de capacité minimale
(voir EN 1998-2). Plus de détails sur les systemes structurels sont donnés dans les sections suivantes.

Inner Braced Core
Rigid frame

Pinned elements

- MRF

*—— |  InnerBraced Core
Rigid frame

7 Pinned elements

b)

Figure 51. Présentation des systémes structuraux : a) structures non sismiques ; b) structures sismiques

8.3 Actions, combinaison d’actions

Les actions qui ont été utilisées dans la conception de chaque typologie structurelle sont présentées
dans le Tableau 11. La combinaison d'actions pour I'ELU et I'ELS a été considérée conformément a I'EN
1990. De plus, selon I'EN 1998, I'état limite de limitation des dommages (DL) a été pris en compte pour
Cas SS/S et CS/S.
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Tableau 11. Actions envisagées dans le processus de dimensionnement

Structures
ss/s&cs/s | CS/NS | SS/NS
Charges -
Location
Timisoara, RO ‘ Luxembourg ‘ Aachen, DE
Poids propre - Floors: gk =5 kN/m?
- Facade (supporté par les poutres périmétriques) : gi= 4 kN/m
Charges - Charge d’exploitation pour immeuble de bureaux : gk = 3 kN/m?
d’exploitation - Charge de construction g« = 1 kN/ m? (planchers généraux et toit).
VENT
Vitesse du vent Vho=25m/s Vbo =24 m/s Vbo=25m/s
Pression du vent g = 0.4 kN/m? g» = 0.36 kN/m? Gp = 0.9 kKN/m?*
équiv.

Catégrie de terrain 1] 1] “Binnenland”*
Charge de neige se=1.5 kN/m? sc=0.5 kN/m? Sk = 0.85 kN/m?2**
Charge sismique

Réponse du spectre Type 1

élastique
Classe du sol B
Accélération du sol, a4 0.25¢g
Facteur de g = 4.8 (portique
comportement, q double CBF+MRF)
Pression du vent simplifiée acc. selon DIN EN 1991-1-4/NA Tab. NA.B.3 comme couramment utilisé en Allemagne.
Cela remplace le concept de catégorie de terrain. “ Binnenland “ peut étre traduit par « région intérieure » ou
“région intérieure “ est utilisé pour étre distingué des régions insulaires et cotiéres.
** Neige zone 2 selon DIN EN 1991-1-3/NA

8.4 Exigences en dimensionement et résultats
L'analyse structurelle a été réalisée a I'aide de modeles 3D et d'analyses élastiques linéaires.

Pour SS/NS, les calculs sont effectués a I'aide du logiciel suivant:

. Dlubal RSTAB 8.22 pour les analyses EF incluant le module STEEL EC3 pour les vérifications
des éléments de section;

. COP 2.1.3 Prime pour la vérification des assemblages.

Pour CS/NS, la conception du batiment a été réalisée a l'aide du logiciel SCIA (version 2019), tandis que
les assemblages ont été congus a I'aide de tableurs de calcul.

Pour les ouvrages congus en zones sismiques (SS/S et CS/S), les logiciels Etabs v.19 et SAP2000 v23 ont
été utilisés. La conception des assemblages a été réalisée a l'aide du logiciel STeelCON. Pour la
conception sismique, une analyse du spectre de réponse modale a été réalisée. De plus, le mécanisme
plastique et la réponse sismique au moyen d'une procédure d'analyse statique non linéaire (analyse
push-over) ont été évalués a I'aide de la méthode N2.

Les vérifications effectuées pour toutes les structures concernées :

. Vérifications ELU pour lesquelles les résultats sont rapportés via des facteurs d'utilisation (UF).
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. Vérifications ELS, qui ont été effectuées en utilisant les critéres d'admissibilité suivants :
1. La fleche maximale des poutres secondaires limitée a L/250 ;
2. La fleche maximale des poutres principales limitée a L/350 ;

Le déplacement maximum du sommet sous l'action du vent limité a H/500 ;

ou L est la longueur des poutres et H est la hauteur de la structure.

De plus, pour les structures résistantes aux séismes, les vérifications suivantes ont été effectuées :

1. Déplacement relatif horizontal entre étages limité a 0,75% Hs: pour respecter
I'exigence de limitation des dommages (batiments avec éléments non structuraux
ductiles) ;

2. Effets de second ordre : §<0.2;

3. Verification des éléments et des assemblages dissipatifs dans les CBFs et les MRFs;

4, Verification des éléments et des assemblages non-dissipatifs dans les CBFs et les MRFs;

oU Hs: est la hauteur d'étage et 0 est le coefficient de sensibilité au déplacement relatif entre étages.

Le résultat de la conception est présenté dans les tableaux 12 a 14. Le tableau 12 fournit les sections
transversales pour les différentes catégories de poutres et les facteurs d'utilisation pour la résistance
(y compris la résistance au flambement le cas échéant) et la rigidité. Le tableau 13 fournit les sections
transversales des différentes catégories de colonnes et les facteurs d'utilisation de la résistance (y
compris la résistance au flambement). Pour les structures congues en zone sismique, les facteurs
d'utilisation des colonnes du systéme de résistance aux charges latérales LLRS se réferent a la demande
maximale entre les combinaisons avec le vent ou I'action sismique.

La vérification ELS pour toutes les structures soumises a I'action du vent est présentée dans le Tableau
16. Toutes les structures ayant la méme hauteur H (24 m), le rapport entre le déplacement latéral
supérieur et la limite d’acceptabilité possede une valeur maximale d'environ 0,5.

Concernant les vérifications spécifiques pour les ouvrages en zone sismique, le Tableau 17 présente le
controle des déplacements relatifs horizontaux entre étages vis-a-vis de I'état de limitation de
I'endommagement. Comme on peut le constater, les structures satisfont cette limitation a 0,75%, avec
un déplacement relatif entre les étages de 0,24%. Les SS/S et CS/S ont également été vérifiés a I'ELU
en termes de limitation du déplacement relatif entre les étages a I'aide de I'équation suivante:

dit’ = c-q-dp < d7g’ (46)

ou c est le facteur d'amplification (considéré égale a 1 puisque T:2T¢), g est le facteur de
comportement, et d. est le déplacement relatif obtenu a partir du calcul statique.

La limite acceptable pour cette vérification est de 2,5 % Hs:. Comme présenté dans le tableau 18, toutes
les valeurs sont inférieures a cette limite, la plus grande étant de 0,49 %.

De plus, les résultats de la vérification au second ordre sont fournis dans le tableau 19. Comme on peut
le constater, la plus grande valeur de @ est de 0,096. Par conséquent, comme il est mentionné dans
I'Eurocode 8, les effets de second ordre peuvent étre négligés, ayant une valeur pour  inférieure a 0,1.

Le chargement sismique pour le dimensionnement des éléments non dissipatifs prend en compte le
facteur d'utilisation (UF) des contreventements. Par conséquent, avec un UF de 0,46 pour le
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contreventement le plus sollicité, un facteur de sur-résistance de 1/0,46 = 2,16 a été obtenu. Compte
tenu également de l'effet d'écrouissage, le facteur de sur-résistance totale considéré pour le
dimensionnement des éléments non dissipatifs est Qr = 3.0.

Enfin, la contribution des MRF périmétriques a été vérifiée. Dans (RFCS, 2017), il est mentionné que la
structure duale doit-étre vérifiée en vérifiant que les MRF reprennent au moins 25 % de la force
sismique. Compte tenu de I'équilibre d'une ossature simple et du développement de rotules plastiques
aux extrémités des poutres, la capacité d'un MRF est le double de la capacité plastique de la poutre
divisée par la hauteur de I'étage. La résistance a la flexion nécessaire de la poutre peut étre déterminée
en utilisant I'expression suivante:

y _ B Hy (47)
T T

ol FyMRF est la capacité du portique, Hy; est la hauteur de I'étage, et n est le nombre de poutres.

Dans la formule ci-dessus, la capacité du portique est prise égale a 0,25 de la force sismique de I'étage
et n égal a 12 puisqu'il y a 6 poutres par portique et 2 portiques par direction résistant aux actions
sismiques.

Comme le montre le tableau 20, la capacité de flexion nécessaire est inférieure a la capacité efficace
pour les deux driections ; ainsi, la condition de dualité est vérifiée.

Tableau 12. Sections et facteurs d'utilisation pour les poutres

B . . . Facteur d’utilisation (UF)
Cas Elément Direction® | Etage Section
Force Déflexion?
Poutres X 1-6 IPE550 0.278 0.023
périmétriques Y 1-6 IPE6OO 0.302 0.153
o X 1-6 IPE5S50 0.546 0.85
Poutres intérieures
Y 1-6 IPE550 0.909 0.928
SS/S 1-3 ®HEMS800* 0.936 -
5 pout tral X 4-5 HEMS800 0.953 -
outres centrales 6 HEM700 0.789 -
intérieures
v 1-3 HEM500 0.859 -
4-6 HEB500 0.878 -
Poutres X 1-6 IPE550 0.278 0.178
périmétriques Y 1-6 IPE600 0.302 0.157
o , X 1-6 IPE40O 0.627 0.971
Poutres intérieures
Y 1-6 IPE450 0.874 0.94
CS/S 1-3 ®HEMS800* 0.936 -
X 4-5 HEMS800 0.953 -
> Poutres centrales
. 6 HEM700 0.789 -
intérieures
v 1-3 HEM500 0.859 -
4-5 HEB500 0.878 -
Poutres X 1-6 IPE500 0.51 0.89
SS/NS périmétriques Y 1-6 IPE500 0.75 0.83
Poutres intérieures X 1-6 IPE550 0.62 0.93
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Y 1-6 IPE6OO 0.87 0.89
Pout tral
outres centrales |y v 1-6 HEA300 0.9 0.19
intérieures
Poutres
e 3 XY 1-6 IPE 450 0.93 0.8
périmétriques
Lo X 1-6 IPE360 0.95 0.98
CS/NS |Poutres intérieures 3
Y 1-6 IPE500 0.96 0.86
Poutres centrales
. XY 1-6 IPE500 0.45 -
intérieures

Critere de vérification de la fleche : L/250 pour les poutres secondaires, L/350 pour les poutres principales

2Goujons Nelson d=19mm, h=100 mm / 160 mm — poutres en acier pleinement connectées a une dalle pleine de 12cm
2Goujons Nelson d=19mm, h=100 mm / 160 mm — poutres en acier connectées a une dalle mixte de 13 cm et a un
platelage Cofraplus 60 (0.88 mm)

“Voir Figure 51 pour orientation des axes

PAcier S460 utilisé pour les poutres centrales intérieures.

PHEMS800* est une section re-constituée, ayant la méme hauteur que le HEM800 régulier, avec b = 380mm, t; = 50 mm,
et tw =30 mm.

Tableau 13. Sections et facteurs d'utilisation des colonnes

Cas Elément Section UF
Colonnes d’angle HE550B 0.49
55/ Colonnes périmétriques HE500B 0.71
Colonnes centrales
. HD400X463 0.95
intérieures
Colonnes d’angle HE550B 0.48
cs/s Colonnes périmétriques HE500B 0.71
Col tral
clonnes centrales HD400X463 0.95
intérieures
Colonnes X HEB 360 0.97
SS/NS périmétriques Y HEB 340 0.94
Colonnes intérieures HEM300 0.95
Colonnes périmétriques HD360X162 0.61
CS/NS Col tral
/ clonnes centrales HD400X216 0.78
intérieures

Tableau 14. Sections et facteurs d'utilisation des barres de contreventement

Cas Elément Direction | Etage Section UF
1-3 HEA320 0.41

4 HEA260 0.43

Y 5 HEA220 0.46

SS/5 contliz:/reer?t:;ent 6 HEA200 039
1-3 HEB340 0.41

X 4-5 HEA320 0.27

6 HEA260 0.26
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CS/S

SS/NS
CS/NS

1-3 HEA320 0.41

4 HEA260 0.43

Y 5 HEA220 0.46
6 HEA200 0.40

1-3 HEB340 0.41

X 4-5 HEA320 0.39
6 HEA260 0.26

XY 1-6 CHS 219.1x6.3 0.90
XY 1-6 CHS 219.1x5 0.71

On peut observer que, pour les structures SS/S et CS/S, la condition d'homogénéité (25 % d'écart
maximum entre éléments UF en élévation) est satisfaite pour la plupart des éléments. La différence
entre les barres de conteventement les plus sollicitées et les moins sollicités est de 16% dans la
direction Y. Cependant, dans la direction X, la condition n'est pas remplie pour les deux derniers étages
en raison de l'exigence d'utiliser des sections transversales de classe 1 pour une classe de ductilité

élevée.

Le tableau 15 présente la vérification de I'élancement des éléments diagonaux pour un
dimensionnement sismique. On constate que tous les barres de conteventement remplissent la
condition, la valeur maximale de I'élancement adimensionnel A étant de 0,76, ce qui est inférieur a la
limite admissible de 2,0.

Tableau 15. Veérification de I'élancement

Cas Direction | Etage Section (m?nz) (N{I};a) (m:n“) (ré:;‘) (:(V;) (I_\)

6 HEA260 8680 275 36680000 | 3605500 | 5848.1 | 0.638877

X 5-4 HEA320 12400 275 36950000 | 3605500 | 5891.2 0.76081

1-3 HEB340 17090 275 96900000 | 3605500 | 15449.4 | 0.551546

SZ/SS/Set 6 HEA200 2570 275 13360000 | 2828500 3461.1 | 0.653809
5 HEA220 3030 275 19950000 | 2828500 | 5168.3 | 0.584921

Y 4 HEA260 3310 275 36680000 | 2828500 | 9502.5 | 0.501197

1-3 HEA320 3710 275 69850000 | 2828500 | 18095.6 | 0.434101

Tableau 16. Veérification ELS pour LLRS vis-a-vis de I'action du vent

L Déplacement au  |Déplacement maximal
Cas Direction L,
sommet (mm) autorisé (mm)
X 4.62
SS/S
Y 3.2
X 4.61
CS/S
Y 3.16
48
X 12.4
SS/NS
Y 7.3
X 8.6
CS/NS
Y 5.6
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Tableau 17. Déplacements relatifs inter-étages pour les structures en zones sismiques — DL

Cas Etage | Direction | Ecart (%) Cas | Storey | Direction | Drift (%)
6 0.171 6 0.172
5 0.209 5 0.210
4 0.244 4 0.243

X X

3 0.222 3 0.220
2 0.224 2 0.222
1 0.183 1 0.182

SS/S CS/S
6 0.190 6 0.190
5 0.241 5 0.241
4 v 0.238 4 y 0.238
3 0.203 3 0.203
2 0.193 2 0.192
1 0.148 1 0.148

Tableau 18. Déplacements relatifs inter-étages pour les structures en zones sismiques - ELU

Cas Etage | Direction | Ecart (%) Cas | Etage |Direction| Ecart (%)
6 0.343 6 0.343
5 0.419 5 0.419
4 0.486 4 0.486
3 X 0.440 3 X 0.440
2 0.445 2 0.444
1 0.364 1 0.364
SS/S CS/S
6 0.380 6 0.381
5 0.482 5 0.482
4 0.476 4 0.476
3 Y 0.406 3 Y 0.406
2 0.385 2 0.385
1 0.297 1 0.296
Tableau 19. Effets de second ordre pour les structures en zones sismiques
h Py Vi dx Ox h P V, d 6
Cas |Etage | o kn) | (kN) | (mm) | (rad) | €@ |E¥€€ | (e | (kn) | (kN) | (mm) | (rad)
6 4000 | 10867 | 1753 | 60.77 | 0.094 6 4000 | 10867 | 1881 | 59.12 | 0.085
5 4000 21734 2983 | 52.77 | 0.096 5 4000 |21734| 3176 | 50.10 | 0.086
55/5 4 4000 |32602| 3912 | 42.80 | 0.089 55/5 4 4000 |32602| 4094 | 38.57 | 0.077
3 4000 |43469| 4628 | 31.02 | 0.073 3 4000 |43469| 4810 | 27.01 | 0.061
2 4000 |54336| 5193 | 20.18 | 0.053 2 4000 |54336| 5376 | 17.01|0.043
1 4000 | 65203 | 5524 | 9.09 | 0.027 1 4000 |65203| 5707 | 7.42 | 0.021
6 4000 | 10867 | 1753 | 60.73 | 0.094 6 4000 | 10867 | 1883 | 59.11 | 0.085
5 4000 21734 2985 | 52.73 | 0.096 5 4000 |21734| 3178 | 50.08 | 0.086
Cs/s 4 4000 |32602| 3914 | 42.76 | 0.089 Cs/S 4 4000 |32602| 4097 | 38.54 | 0.077
3 4000 |43469| 4630 | 30.99 | 0.073 3 4000 |43469| 4813 | 26.98 | 0.061
2 4000 |54336| 5195 | 20.16 | 0.053 2 4000 |54336| 5379 | 16.98 | 0.043
1 4000 | 65203 | 5526 | 9.10 | 0.027 1 4000 |65203| 5710 | 7.40 | 0.021
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Tableau 20. Contribution des portiques MRF pour le LLRS — SS/S et CS/S

Cas Etage |Direction (kvl\ll) O(If:l;/l n ":II:‘&")“ (:1/;:;) Section (:rzg) ?Iilltlor;f;
6 1752.5 | 438.1 12 73.0 |205695.6 | IPE550 | 2787000 | 989.4
5 2983.3 | 745.8 12 124.3 |350149.8 | IPE550 | 2787000 | 989.4
4 X 39119 | 978.0 12 163.0 [459139.5| IPE550 | 2787000 | 989.4
3 4628.3 | 1157.1 12 192.8 |543229.7| IPE550 | 2787000 | 989.4
2 5192.7 | 1298.2 12 216.4 |609469.1 | IPE550 | 2787000 | 989.4

55/5 1 5523.6 | 1380.9 12 230.2 |648313.6| IPE550 | 2787000 | 989.4
6 1881.3 | 470.3 12 78.4 |220813.2| IPE60O |{35112000 | 12464.8
5 3176.0 | 794.0 12 132.3 [372765.1| IPE600 |35112000 | 12464.8
4 « 4094.4 | 1023.6 12 170.6 |480560.5| IPE600 |35112000 | 12464.8
3 4810.2 | 1202.5 12 200.4 |564574.4| IPE60OO [35112000|12464.8
2 5376.1 | 1344.0 12 224.0 |630999.7 | IPE6OO [35112000|12464.8
1 5707.5 | 1426.9 12 237.8 |669894.1 | IPE60OO [35112000|12464.8
6 1753.4 | 438.3 12 73.1 |205796.4 | IPE550 | 2787000 | 989.4
5 2984.7 | 746.2 12 124.4 |350314.6| IPE550 | 2787000 | 989.4
4 X 39135 | 978.4 12 163.1 [459332.4| IPE550 | 2787000 | 989.4
3 4630.1 | 1157.5 12 192.9 |543444.7| IPE550 | 2787000 | 989.4
2 5194.7 | 1298.7 12 216.4 | 609711.1| IPE550 | 2787000 | 989.4

Cs/s 1 5526.1 | 1381.5 12 230.3 | 648600.5 | IPE550 | 2787000 | 989.4
6 1882.8 | 470.7 12 78.4 |220980.2 | IPE600 |{35112000 | 12464.8
5 3178.0 | 794.5 12 132.4 |{373009.1| IPE600 |35112000 | 12464.8
4 « 4096.9 | 1024.2 12 170.7 |480855.4 | IPE600 |35112000 | 12464.8
3 4813.0 | 1203.2 12 200.5 |564905.2 | IPE6OO [35112000|12464.8
2 5378.9 | 1344.7 12 224.1 |631327.2| IPE6OO [{35112000|12464.8
1 5710.0 | 1427.5 12 237.9 |670185.7 | IPE60OO {35112000|12464.8

8.5 Assemblages

8.5.1 SS/NS
Les assemblages poutre-poutre ainsi que poutre-poteau sont des assemblages par gousset d’ame
articulés. Les assemblages de contreventement ainsi que les assemblages de pieds de poteaux ne sont
pas détaillés ici. Les assemblages de continuité de poteaux sont des assemblages de plaques
d'extrémité résistant au moment. La position des assemblages de continuité de colonnes est supposée
approximativement a mi-hauteur du batiment. La conception des assemblages de continuité de
poteaux repose sur des dispostions constructive (uniquement des forces de compression et des
moments fléchissants négligeables).

La nomenclature des assemblages dans les exemples travaillés est basée sur les ID des éléments
présentés a la figure 52. Les label d'assemblage, les forces de cisaillement ELU et les résistances sont
résumées dans le tableau 21.
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Figure 52. Positions des assemblages

Tableau 21. Vérifications des assemblages aux ELU, SS/NS

Position Type Effort Moment
s = axe fort d’assemblage tranchant résistant Mode de ruine UF
w = axe faible 8¢ résistant (kN)| (kNm)
196 - Gousset d’ame en
Als / A2 Gousset d’ame . L, 0.66
pression diamétrale
255 - Gousset d’ame en
Alw Gousset d’ame . ., 0.94
pression diamétrale
196 - Gousset d’ame en
B1/B3 Gousset d’ame . L, 0.92
pression diamétrale
443 - Gousset d’ame en
C2w / C3w |Gousset d’ame . L, 0.97
pression diamétrale
102 - Ame de poutre en
D3s Gousset d’ame . p. , 0.59
pression diamétrale
102 - Ame de poutre en
D3w Gousset d’ame . p. i 0.88
pression diamétrale
196 - Gousset d’ame en
BA /BC Gousset d’ame . L, 0.92
pression diamétrale
185 - Gousset d’ame en
BD Gousset d’ame . ., 0.97
pression diamétrale

Le dimensionnement des assemblages a été réalisé a I'aide du logiciel COP précité. Notez que la
conception de tels assemblages n'est pas directement couverte par la version actuelle de I'Eurocode ;
la vérification est donc basée sur le document de I'ECCS (ECCS, 2009). Ces vérifications contiennent
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également des exigences de ductilité pour reproduire correctement I'hypothése d’assemblage
articulée. Tous les modes de ruine sont ici ductiles (gousset d’ame ou ame de poutre en appui).

8.5.2 CS/NS
Deux types d'assemblages différents ont été calculés :
° Platine d’about ;
. Assemblage de continuité.

Une comparaison entre les platines d’extrémité et les goussets d’ame a été effectuée pour les
assemblages aux colonnes (HD360x162) des poutres périmétriques (IPE450) et des poutres internes
(IPE360).

Le résumé des résultats pour les assemblages est fourni dans le tableau 22.

Tableau 22. Vérifications des assemblages aux ELU, CS-NS

Effort Moment
- Type ‘s .
Position | | tranchant résistant Mode de ruine UF
d’assemblage | , .
résistant (kN) (kNm)
. ) 289.38 - Résistance au cisaillement du
Platine d’ame 0.73
L groupe de boulons
Périmetre — —
) 297.96 - Résistance au cisaillement du
Gousset d’ame 0.71
groupe de boulons
. " 289.38 - Résistance au cisaillement du
Platine d’ame 0.64
groupe de boulons
Interne - q " e
. - ame de poutre portée en
Gousset d’ame 265.89 p . P , 0.70
pression diamétrale

8.5.3 SS/SetCS/S

Des assemblages pré-qualifiés résistants aux moments induits par un séisme ont été adoptés pour les
MRF périmétriques de SS/S et CS/S. La configuration d'assemblage de platine d’about débordante  a
été préférée parmi les différentes typologies disponibles dans le cadre du projet européen RFCS
Equalloints. Des assemblages d’égale résistance ont été choisis pour les MRF et les assemblages
adoptés pour le SS/S ont également été utilisés pour le CS/S puisqu'aucun changement de section
transversale n'a été opéré pour les MRF. De plus, la dalle étant considérée comme totalement
déconnectée de la charpente métallique dans une zone circulaire autour d'une colonne (voir EN 1998-
2), le caractére mixte des poutres avec la dalle a été négligé dans le calcul des assemblages.

Pour les autres éléments (poutre-poutre ainsi que poutre-poteau, a I'exception des MRF et du
contreventement) des assemblages nominalement articulés ont été utilisés. Des corniéres d’angle ont
été utilisés dans les deux cas (SS-S et CS-S), avec des changements mineurs d'un cas a l'autre.

Le résumé des résultats pour les assemblages résistants ra la flexion est fourni dans le tableau 23,
tandis que le tableau 24 fournit la vérification des assemblages articulés.
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Tableau 23. Vérifications du moment résistant des assemblages aux ELU, SS/S et CS/S

Effort
Type Moment tranchant Mpgq
Position , VP résistant| , . Mode de ruine en flexion | UF*
d’assemblage (kNm) résistant My p
(kN)
A/1,A/7 Platine d’about
! 1173 1516 Plati flexi 0.29 | 0.94
IPE600-HEB550 | débordante atine en fiexion
A/1, A/7, A/2-6 |Platine d’about . .
IPE600-HEBS00 débordante 1169 1387 Platine en flexion 0.26 | 0.94
1/A-1/D Platine d’about
/ / a ,me abou 957 1409 Platine d’about en flexion 0.15| 0.97
IPE550-HEB500 débordante

Note :
* Le facteur d'utilisation est défini pour ELU, situation de dimensionnement persistante uniqguement

Tableau 24. Vérifications d’assemblages articulés aux ELU, SS/S et CS/S

Effort
Eta Type tranchan
Cas Position eg d’assemblag t Mode de ruine UF*
e résistant
(kN)
A/1-7,D/1-7 Corniere
IPE/550’-IP{EGOO 1-6 d'angle 196 | Boulons de la poutre secondaire cisaillés | 0.72
B/1-7, C/1-7 Cornie
/1-7,¢/ 1-6 ?rnlere 196 | Boulons de la poutre secondaire cisaillés | 0.72
5s/S IPES50-IPE550 d’angle
B/2,8/5,C/2,C/5 1-3 Corniére 196 |Poutre secondaire en partie grugée 0.67
IPE550-HEM500 d’angle '
B/2, B/5, C/2,C/5 Cornie
/2, 8/5,¢/2, ¢/ 4-6 ?rnlere 196 | Boulons de la poutre secondaire cisaillés | 0.65
IPE550-HEB500 d’angle
A/1-7,D/1-7 16 C?rniére 196 Pression diamétralg de la poutre 0.90
IPE400-IPE6OO d’angle secondaire
B/1-7, C/1-7 16 C?rmere 196 Pression dlametralej- de la poutre 0.97
cs/ IPE400-IPE450 d’angle secondaire
B/2, B/5, C/2, -
S Corniere . . .
C/5- 1-3 danele 196 Poutre secondaire en partie grugée 0.74
IPES50-HEMS500 &
B/2, B/5, C/2, C/5 Corniére . . .
IPES50-HEBS00 4-6 d'angle 196 Poutre secondaire en partie grugée 0.84
Note :

* Le facteur d'utilisation est défini pour ELU, projet en situation durable, uniguement

8.6 Commentaires sur la sélection finale des exemples de structures étudiées

8.6.1 Sismique vs. non-sismique
Les configurations structurelles ont été principalement congues pour couvrir a la fois les zones
sismiques et non-sismiques, tout en conservant des schémas structurels similaires pour permettre
certaines comparaisons relatives a la conception sous actions accidentelles. Ainsi, les mémes portées,
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travées et hauteurs d'étage ont été adoptées. Cependant, certains ajustements ont été nécessaires
pour les structures résistantes aux séismes, i.e. :

La position des travées contreventées a proximité du centre de rigidité (Figure 51a) rend la
structure sensible aux effets de la torsion (Figure 53a). Pour la conception sismique, il s'agit
d'une configuration a éviter, car elle peut provoquer un effondrement ou de lourds dommages
lors de séisme. En conséquence, les travées contreventées ont été déplacées vers I'extérieur
(figure 51b) et, en plus, des MRF ont été ajoutées le long de tous les cotés constituants le
périmetre. Cela a conduit a une meilleure réponse vis-a-vis des deux premiéres déformées
modales translation (Figure 53b).

Un portique dual (double) en acier résistant aux séismes nécessite une contribution d'au moins
25 % a la capacité totale de la part des MRF (voir EN 1998-2). Pour répondre a cette exigence,
les dimensions des sections transversales des poutres et des colonnes dans les MRF devaient
étre augmentées et, en outre, des colonnes intermédiaires ont été introduites sur les cotés
courts (X) du périmetre. Les travées intérieures sont restées inchangées.

mode 1 mode 2 mode 3

b)

Figure 53. Allures modales des systémes résistants au séismes : a) initiale, avec un 1er mode de torsion ; b)

apreés reconfiguration, avec mode 1 et mode 2 (translation)

La condition selon laquelle la masse modale effective doit totaliser au moins 90 % de la masse effective
totale est remplie et les valeurs sont fournies dans le tableau 25 pour la structure SS/S. Le premier
mode correspond a une translation selon la direction X, le second correspond a une translation selon
la direction Y, et le troisieme correspond a une torsion autour de I'axe Z, comme le montre la figure
53b. Le comportement de la structure CS/S (formes modales) est trés similaire et les résultats ne sont
pas présentés.

111



Tableau 25. Paramétres modaux pour la structure SS/S

Cas Mode Période [s]| SomUX SomUY SomRz
Mode 1 0.769 0.7972 0 0
Mode 2 0.729 0.7972 0.7672 0
Mode 3 0.709 0.7972 0.7672 0.8153
Mode 4 0.271 0.9343 0.7672 0.8153
Mode 5 0.256 0.9343 0.9289 0.8153
Mode 6 0.25 0.9343 0.9289 0.9356
Mode 7 0.159 0.9692 0.9289 0.9356
Mode 8 0.147 0.9692 0.9289 0.9701
Mode 9 0.145 0.9692 0.9675 0.9701
Mode 10 0.113 0.9888 0.9675 0.9701
Mode 11 0.105 0.9888 0.9862 0.9701
Mode 12 0.105 0.9888 0.9862 0.9891

8.6.2 Acier vs. mixte
L'avantage d'utiliser des poutres mixtes est de permettre une réduction des sections transversales du
systeme structural de reprise des charges gravitationnelles. Pour le LLRS des ouvrages en zones
sismiques, aucune modification de section n'a été effectuée. Ainsi, les mémes sections et et les mémes
UFs ont été obtenues pour les poutres, colonnes et poutres de périmetre non dissipatives du MRF pour
le CS/S que dans le cas de la structure SS/S. De plus, comme le chargement reste le méme (voir Tableau
19), les effets de second ordre pour les deux structures sont presque identiques.

Les systemes mixtes ont été simplement déduits des ossatures métalliques, en considérant I'action
composite des poutres (pour les structures parasismiques) et l'action composite des poutres et des
planchers (structures non sismiques). Pour la deuxiéme catégorie, une structure entiérement mixte a
également été concue en remplacant les colonnes en acier par des colonnes mixtes acier-béton
équivalentes. L'intérét de ce choix structurel était principalement pour les charges d'impact et de
souffle explosion accidentel comme il sera mis en évidence ici apres.
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8.7 Evénements exceptionnels identifiés

8.7.1 Impact
8.7.1.1 Dimensionnement pour un impact utilisant une approche statique équivalente
(CS/S)
Titre Dimensionnement vis-avis de I'impact a I'aide I’ approche

statique équivalente

1 sur 3 pages

A

Structure Structure mixte en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Exemple d’application

Document ref.|1.1.1 / CS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis de I'impact des colonnes de périmétre du premier
étage dans une structure mixte en zone sismique en utilisant I'approche statique
équivalente

Cet exemple donne des informations sur la conception contre I'impact d a une collision
accidentelle d'un véhicule.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions en cas de dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées:

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure CS/S);

Action d’impact Agq (voir section plus haut).

Combinaison d'actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

La combinaison d'actions est :
DL + 05 X LL + Agy

Définition des scénarios d'impact

Les scénarios d'impact impliques des colonnes de périmétre le long des voies de
circulation. Dans cet exemple, les facades longues (le long de la voie de circulation
verticale — voir Figure 54) et courtes (le long de la voie de circulation horizontale — voir
Figure 54) sont exposées.

L'impact donne lieu a une force de collision qui a des composantes paralleles et
perpendiculaires a la direction de déplacement. Dans le processus de conception, les
deux composants peuvent étre considérés comme indépendants, c'est-a-dire que les
deux composants ne doivent pas étre appliqués en méme temps.

Hypothéses d'impact:

e Colonnes exposées : premier étage (C1-C5 — voir Figure 54 et Figure 55)
Hauteur du point d'impact : 1.5m

Forces d'impact (voir Tableau 26)

Les charges d'impact sont calculées a I'aide des données du tableau 4.1 de (EN 1991-1-7
2006), en considérant le cas : autoroutes et routes nationales principales.

steelconstruct.com/eu-projects/failnomore/
[ linkedin.com/company/failnomore/
8 researchgate.net/project/FAILNOMORE..
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Analyse structurelle

Une analyse élastique linéaire a été réalisée sur un modeéle 3D complet a l'aide du
logiciel SAP2000. Les sections des éléments sont celles issues du dimensionement initial
(situations de conception durable et sismiques). Les critéres d'acceptation sont donnés
en termes de facteurs d'utilisation (UF) pour les combinaisons accidentelles uniquement.

Tableau 26. Forces d'impact pour I'analyse statique linéaire — CS/S

Traffic lane

L

Cc3

2y

Cas Fax (kN) | Fay (kN)
1000 500
C1
500 1000
Cc2 1000 500
c3 1000 500
Cca 1000 500
ZON
»1C
@ Fdy 4Fdx
Fdy 4 Fdx
FdLICI ‘

/N

c1

o —{
_/ C4\J' CS\,/

M N l
)

Fdx1

Traffic lane
QRN
de* de1r de1r
‘ Traffic lane >

Figure 54. Aménagement de la route

Figure 55. Vues en plan avec direction
d'impact pour chaque voie de circulation

Résultats
Tableau 27. Résultats de I'analyse statique linéaire
Force Force
Cas | Section | d’impact | Axe .Sur’);?ort N (kNm) | M (kNm) UF d.ltnpact
(kN) inférieur (-) critique**
(kN)
1000 Fort Encastré 1048 670 0.48 2700
500 Faible | Encastré 1053 230 0.66 800
Cl1 | HEB550
500 Fort Encastré *
1000 Faible | Encastré 1074 625 1.31 -
1000 Fort Encastré 2218 677 0.90 1250
C2 | HEB500
500 Faible | Encastré | 2216 342 1.04 -
C3 | HEB500 1000 Fort Encastré 2229 681 0.9 1250
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche statique équivalente (CS/S)
1.1.1/CS/S
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500 Faible | Encastré 2238 342 1.05 -

1000 Fort | Encastré 591 755 0.63 1300
C4 | HEB500

500 Faible | Encastré 647 339 0.74 700

1000 Fort Encastré 1687 787 0.86 1800
C5 | HEB500

500 Faible | Encastré 1696 340 0.95 550

* Le scénario est moins exigeant car la colonne a déja été vérifiée pour la méme charge
d'impact appliquée selon I'axe faible de la section.

** Force d'impact qui provoque la défaillance de la colonne (UF=1)

Conclusions

e Six des neuf scénarios d'impact satisfont au critere UF, résultant en une
conception appropriée.

e Trois des neuf scénarios d'impact entrainent un dépassement de capacité.
Cependant, les résultats peuvent étre conservatifs, car ils sont obtenus a I'aide
d'une analyse statique simplifiée. Par conséquent, pour les vérifications qui ne
sont pas réalisées a l'aide de cette approche, une évaluation des capacités avec
des approches plus sophistiquées peut étre utilisée a la place de la méthode
simplifiée (voir I'exemple résolu (W.E.) I.1.2 / CS/S).

e Pour atténuer I'impact, le danger peut étre évité ou éliminé (voir Section 4.2.1).

e Afin d'améliorer le dimensionnement et la réponse a une force d'impact,
d'autres mesures peuvent étre mises en ceuvre:

o Adopter une nuance d'acier supérieure pour les colonnes;
o Orienter les colonnes (selon leur axe fort de section) pour maximiser la
résistance aux chocs.

Organigramme

Figure 3 — Bloc
B.4 >
Fin du
dimensionnement

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5 >
Bloc B.Il OU Bloc
B.6
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8.7.1.2 Dimensionnement pour un impact a l'aide d'une approche dynamique simplifiée

(CS/S)

Dimensionnement pour un impact en utilisant une approche
dynamique simplifiée

1 sur 3 pages

M i

Exemple d’application

Structure Structure mixte en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Document ref.|1.1.2 / CS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis I'impact des colonnes de périmétre du premier
étage dans une structure mixte en zone sismique a I'aide de I'analyse dynamique
simplifiée

Cet exemple donne des informations sur le dimensionnement vis-a-vis de l'impact
provoqué par une collision accidentelle d'un véhicule.

Données de base de la structure

- Pour la géométrie, les sections, les matériaux, voir Section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées:

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure CS/S);
e Action d’'impact Agq (voir la section plus haut).

Combinaison d'actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

La combinaison d'actions est :
DL + 05 X LL + Agy

Définition des scénarios d'impact

Les scénarios d'impact incluent des colonnes de périmétre le long des voies de
circulation, telles que définies précédemment dans W.E. 1.1.1 / CS/S. Dans cet exemple,
cependant, un seul scénario est détaillé, c'est-a-dire la colonne C1 (UF = 1,31), impact
selon I'axe faible, qui a I'UF le plus élevé selon le dimensionnement par approche
statique équivalente - voir Tableau 26, W.E. 1.1.1 / CS/S pour les efforts considérés.

Analyse structurelle

Une analyse dynamique non-linéaire est réalisée sur une seule colonne (isolée de la
structure) a I'aide du logiciel SAP2000.

La direction de I'impact correspond a celle de I'axe faible. De méme ; I'application de la
force Fa, en considérant une vitesse et une masse du véhicule de v,= 90 km/h et m=3,5
tonnes, respectivement.

La colonne est en acier HEB500, S355 et mesure 4,0 m de haut. La colonne est étudiée
seule avec les conditions aux limites suivantes :

o |a base de la colonne est fixe;
e le haut de la colonne a tous les degrés de liberté fixes, a I'exception du
déplacement vertical, qui n'est pas contraint.
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Example d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche dynamique simplifiée (CS/S)
1.1.2 / CS/S
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L'analyse se fait en deux étapes :

1% étape : force nodale verticale correspondant a la force au sommet de la colonne
obtenue a partir de I'analyse statique en combinaison accidentelle (DL + 0.5 X LL) est
appliguée statiqguement comme une force de compression axiale.

2nde gtape : |a force d'impact est appliquée transversalement selon la direction de I'axe
faible en utilisant une analyse en dynamique non-linéaire et une approche de type
collision/impacte rigide comme suit :

Valeur
F=v.Vk-m
ou v, est la vitesse d'impact, m est la masse d'impact, et K la rigidité de I'objet impacté.

Les parameétres sont calculés en considérant le méme type de route (autoroutes et routes
nationales principales):

K=300 kN/m =300000 N/m

v,=90 km/h =25 m/s

m = 3500 kg

Le résultat est :

F =vVk-m=22.2v300000 - 3500 = 720 kN

Note : Si la force d'impact est amplifiée via le DLF (de valeur recommandée de DLF = 1,4),
la force d'impact dynamique équivalente, Fequiy, calculée ci-dessus est similaire a celle
appliquée dans I'analyse statique (voir W.E 1.1.1 / CS/S) :

Foquiv = 720+ 1.4 = 1008 kN

Dans I'analyse dynamique, la force est appliquée a I'aide d'une fonction rampe avec une
montée instantanée et une durée de :

At = \/k/m = /300000/3500 = 0.108 s

La durée totale de I'analyse dynamique est d'une seconde (supérieure a la durée de la
fonction rampe At), pour vérifier si la colonne reste stable en fin de la fonction rampe.

Le comportement non-linéaire est modélisé a I'aide de rotules plastiques placées a
chaque extrémité de la colonne et au point d'impact en considérant l'interaction P-M2-
M3. Les rotules plastiques sont modélisées a I'aide d’une approche fibres.

Les effets de la sollicitation d'impact rapide (effets de la vitesse de déformation) sont
considérés en utilisant un facteur d'augmentation dynamique (DIF) appliqué a la
résistance du matériau.

La formulation DIF pour l'acier laminé a chaud avec une limite d'élasticité allant jusqu'a
420 N/mm? peut étre exprimée selon la méthode (CEB 1988).

La vitesse de déformation (&) est obtenu a I'aide d’une procédure itérative. Dans la
premiere itération, le rapport entre la déformation spécifique et le temps jusqu'au point
de plastification est calculé sur la base des résultats de I'analyse sans appliquer de DIF.

EN1991-1-7,
formule C.1

EN1991-1-7
Hypotheése
Hypotheése

Formule (4.1.5)
de
(Vrouwenvelder
et al., 2005)

EN1991-1-7

SAP2000

117




Ensuite, I'analyse est a nouveau effectuée avec les propriétés du matériau modifiées en
utilisant un DIF, suivi d'un re-calcul DIF. Si les nouvelles valeurs DIF sont comparables a
celles de I'étape précédente (convergence), aucune autre itération n'est nécessaire.

fay 6.0 ¢

DIF= % =14+ ln——
3 f, 5x1075
i 7.0 ¢

DIF=2% =1 4 jp—
£, £, 5% 10-5

A la fin du processus itératif, on obtient DIF (f,) = 1.118.
Résultats

La colonne peut supporter la force d'impact, mais avec des déformations plastiques
naissantes au point d'impact égales a 0,054% de déformation axiale, 0,073% a
I'extrémité inférieure et 0,036% a I'extrémité supérieure de la colonne.

Le déplacement horizontal maximal est de 29,12 mm, avec une défformée de flexion
résiduelle de 16,47 mm. La figure ci-dessous montre |'évolution au cours du temps du
déplacement latéral de la colonne au point d'impact.

35
E 30 )
£
2 25
Q
E 20 °
3
a 15
2
= 10 ¢
g 5
3 ——Impact - simpl. dyn <
0 B
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
Time [s] {
Figure 56. Evolution au cours du temps du déplacement latéral Figure 57. Rotules
au point d'impact —CS S plastiques —CS S
Conclusions

L'application de I'approche statique équivalente (W.E. 1.1.1 / CS/S) a indiqué que le
facteur d'utilisation dépasse l'unité =» un redimensionnement est donc nécessaire.
Cependant, si des déformations plastiques sont tolérées dans la colonne, le
dimensionnement devient acceptable par application de [‘approche dynamique
simplifiée =» fin de dimensionnement.

Organigramme

Figure 3 — Bloc
B.6 >
Fin de
dimensionnement
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8.7.1.3 Dimensionnement pour un impact utilisant une approche dynamique compléte

(CS/S)

Titre D|men5|onnement‘ pour un impact en utilisant une approche 1 sur 4 pages
W e
Structure Structure mixte en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Exemple d’application

Document ref.|1.1.3 / CS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-avis de l'impact de colonnes situées le long du
périmeétre du premier étage dans une structure mixte en zone sismique a l'aide de
I'analyse dynamique compléte

Cet exemple donne des informations sur le dimensionnement vis-a-vis de I'impact
provoqué par une une collision accidentelle d'un véhicule.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections, les matériaux, voir Section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées:

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);

Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure CS/S);
Action d’impact Agq (voir la section plus haut).

Combinaison d'actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

La combinaison d'actions est :

DL + 05X LL + Agg

Définition des scénarios d'impact

Pour la définition des scénarios d'impact, voir I'exemple W.E. 1.1.1 /CS/ S, avec
des détails spécifiques rapportés dans W.E. 1.1.2 /CS /S.

Les parameétres d'impact sont calculés en considérant le méme type de route
(Autoroutes et routes nationales nationales):

K=300 kN/m =300000 N/m — rigidité de I'objet impactant
v,=90 km/h = 25 m/s — vitesse d’impact;
m = 3500 kg — masse impactante.

Analyse structurelle

Pour analyser un comportement structurel complexe, tel qu'une collision d'objets
suivie du détachement d'éléments et d'un éventuel effondrement, l'impact avec un
véhicule a été explicitement modélisé. Une analyse dynamique non linéaire a été
réalisée sur un modele 3D complet a I'aide du logiciel ELS.

ELS utilise un solveur non linéaire basé sur AEM (Tagel-Din et Meguro, 2000) et permet
la détection et le calcul automatiques de la plastification, de I’écrouissage, de la
rupture des matériaux, du détachement des éléments, du contact a l'impact, du
flambement/post-flambage, de la propagation des fissures, action membranaire et
effet P-A. Dans la technique de modélisation AEM, les éléments structurels sont
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modélisés comme de petits éléments solides (la discrétisation est faite a la fois le long
dela

longueur de I'élément et de la section) reliés par des ressorts normaux et tangentiels
qui obéissent a la loi de comportement du matériau correspondant (comprenant
comportement plastique, séparation, contact). Apres avoir atteint la déformation de
rupture, les ressorts sont désactivés. Ensuite, si les éléments séparés entrent en
contact, des ressorts sont générés a la surface des éléments qui sont forcés les uns vers
les autres (Applied Science International, 2021).

Les colonnes et les poutres ont été définis comme des objets solides avec une section
transversale de forme I/H constante. Les objets ont été discrétisés en petits éléments
solides, générant 25 jeux de ressorts a chaque surface. Des éléments de liaison ont été
utilisés pour modéliser des contreventements verticaux et des traverses horizontales
(ancrées aux colonnes de périmetre). Les propriétés d'assemblage poutre-poteau ont
été modélisées avec des objets a 8 noeuds pour les plaques d'extrémité et des ressorts
individuels pour chaque boulon. Les assemblages nominalement articulés ont été
définis en reliant les poutres secondaires aux poutres principales en utilisant
uniquement les ressorts représentant les boulons. Les pieds de poteaux étaient
considérés comme fixes. Les dalles en béton armé (RC) ont été modélisées comme des
éléments pleins en béton avec des ressorts en acier au niveau de I'armature. Les
ressorts ont également utilisés pour simuler les connecteurs reliant les poutres a la
dalle RC.

Pour prendre en compte les effets d'inertie, des charges permanentes et des charges
charges d’exploitation ont été attribuées aux planchers a I'aide de masses localisées,
qui simulent mieux les effets d'inertie comparé a une affectation des charges.

Figure 58. CS/S Modeéle de structure (vue générale et détail d'assemblage)

Pour améliorer la précision du modeéle AEM, un maillage fin a été appliqué aux
éléments structurels et aux assemblages qui contribuent a la capacité de redistribution
des charges. L'étalonnage a été effectué par rapport a des données expérimentales
pertinentes provenant d'essais sur des sous-ensembles et des assemblages (voir la
figure 59). Ainsi, la figure 59a montre les courbes force-déplacement pour un scénario
de perte de colonne obtenues a partir d'un essai expérimental et de la prédiction
numérique correspondante dans ELS, tandis que la figure 59b montre les courbes
hystérétiques et enveloppes pour des assemblages poutre-poteau a partir d’essais. Sur
la base de ces deux comparaisons, la précision du modele numérique dans la
reproduction de la réponse structurelle est considérée comme adéquate.
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche dynamique compléte (CS/S)
1.1.3 /CS/S
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Figure 59. Calibration du systeme a partir des essais CODEC et calibration des assemblages a

partir des essais Egal-assemblage : a) force-déplacement lors d’un scénario de perte de
colonne (Dinu et al., 2016) ; courbes hystérétiques poutre-poutre et courbes enveloppes
(Landolfo et al., 2018)

L'analyse se fait en deux étapes.
1% étape : les charges permanentes et dynamiques sont appliquées sur la structure

dans une analyse non linéaire statique
2nde étape : le corps d'impact entre en collision avec la colonne C2 dans une analyse

non linéaire dynamique.

Hypothéses du modéle pour I'impact
Le corps impactant (c'est-a-dire le véhicule) est autorisé a glisser sur le plan horizontal
uniquement, a une hauteur de 1,5 m, et possede une masse de 3,5 tonnes. La vitesse
initiale de l'objet est de 25 m/s. Le corps impactant est composé d'une plaque de
contact, d'une plaque avec une masse assignée et de ressorts axiaux entre elles. La
hauteur de la zone de contact entre le camion et la colonne est considérée comme

égale a 0,6 m. Une rigidité de 300 kN/m est reproduite par des ressorts élastiques.

s ¥y

Figure 60. Objet de collision se déplagcant vers la colonne

|
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Résultats
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Figure 61. Résultats pour la colonne impactée : a) souches ; b) déformations ; c) force de
réaction de base horizontale (orange) et déplacement horizontal au point d'impact (bleu)

Les résultats montrent des déformations plastiques limitées dans la colonne impactée,
avec un déplacement latéral maximal de 10,6 mm.

Conclusions

—— Impact - simpl. dyn.

—— Impact - full dyn.

Lateral displacement [mm]

(] 0.2 0.4 0.6 0.8 1
Time [s]
Figure 62. Déplacement latéral au cours du temps — comparaison des approches
dynamiques

Par rapport au W.E. 1.1.2 / CS/S, I'approche dynamique compléte se traduit par moins
de déformations (comme présenté sur la Figure 62), car la retenue apportée par la
structure adjacente (en particulier la retenue verticale) est prise en compte, et la pente
de la fonction de montée de la force d'impact “réelle” est moins forte que celle utilisée
pour l'approche dynamique simplifiée.

Notez que la prise en compte explicite de l'interaction objet impact-structure peut
entrainer des demandes beaucoup plus élevées que celles généralement considérées
dans I'analyse dynamique simplifiée (Dubina et al., 2019).

Organigramme
Figure 3 — Bloc

B.6 = Fin du
dimensionnement
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8.7.1.4 Dimensionnement pour un impact en utilisant une approche statique équivalente

(CS/NS)

Dimensionnement pour un impact en utilisant une approche
statique équivalente

1 sur 4 pages

Titre

Structure Structure mixte en zone non-sismique ‘ Fait par ‘ AM

Exemple d’application

Document ref.| 1.1.4 / CS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-avis de l'impact de colonnes situées le long du
périmétre du premier étage dans une structure mixte en zone sismique en utilisant
I'approche statique équivalente

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis de I'impact di
a une collision accidentelle d'un véhicule.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections, les matériaux, voir Section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées:

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour structure CS/S);

Action d’impact Agq (voir la section plus haut).

Combinaison d'actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

La combinaison d'actions est :
DL + 05 X LL + Agq

Définition des scénarios d'impact

Les scénarios d'impact incluent des colonnes situées sur le périmeétre le long des deux
voies de circulation (voir la figure 63). Dans cet exemple, la facade longue et la facade
courte sont exposées.

L'impact donne lieu a une force de collision qui a une composante paralléle et une
composante perpendiculaire a la direction de déplacement.

Chaque direction d'impact (cO6té court — cas A, coté long — cas B) entraine deux
situations de chargement (selon le flux de circulation) pour les colonnes situées au rez-
de-chaussée du batiment, soit une le long de la voie et une perpendiculaire a la voie.
L'emplacement des colonnes considéré dans I'analyse est présenté dans la Figure 63.

Manuel de
dimensionnement
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Manuel de
dimensionnement
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Figure 63. Vue en plan de la disposition des colonnes, des voies de circulation et de la position
des colonnes sujettes a I'impact.

Les charges d'impact sont calculées a I'aide du tableau 4.1 de I'EN 1991-1-7, en
considérant le cas des routes de campagne en zone rurale.

Tableau 28. Forces d'impact pour I'analyse statique linéaire CS NS

Cas Fax (kN) | Fay (kN)
Al 750 375
A.2 750 375
B.1 375 750
B.2 375 750

Analyse structurelle

L'analyse élastique linéaire est réalisée sur un modele 3D complet a I'aide du logiciel
SCIA®. Dans un premier temps, les sections des barres sont celles issues du
dimensionnement initial (dimensionnement en situation durable). Dans un deuxieme
temps, l'utilisation de colonnes mixtes au lieu de colonnes en acier est envisagée ; les
colonnes mixtes sont congus a l'aide du logiciel A3C’(voir la coupe sélectionnée ci-
dessous). Les critéres d'acceptation rapportés ici sont donnés en termes de facteurs
d'utilisation (UF) pour les combinaisons accidentelles uniquement.

450

Détails des colonnes mixtes :
e Section en acier - HE200M
e Classe du béton — C30/37
e Armature (A500) — ¢$20mm /
d6MmM
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Exemple
1.1.4 / CS/NS

d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche statique équivalente (CS/NS)
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Résultats

Tableau 29. Résultats de I'analyse statique linéaire pour un impact sur les colonnes en acier

) Chargement Support UF (-)
Cas Section .
Fax (kN) Fay(kN) | inférieur | S355 | S460
Encastré 1.30 0.91
A.l HD 360x162 750 375 —
Articulé 1.50 1.05
Encastré 1.08 0.78
A.2 HD 360x162 750 375 —
Articulé 1.23 0.92
Encastré 1.29 0.98
B.1 HD 360x162 375 750 —
Articulé 1.54 1.17
Encastré 1.45 1.10
B.2 HD 360x162 375 750 —
Articulé 1.72 1.30

Tableau 30. Résultats de I'analyse statique linéaire pour un impact sur les colonnes mixtes

Cas Chargement | Supports | UF(-)

Fax(KN) | Fay (kN) | inf. et sup.| S355
A.l 750 375 Articulés 2.63
A.2 750 375 Articulés 2.04
B.1 375 750 Articulés 2.25
B.2 375 750 Articulés 2.34

Conclusions

e Colonnes en acier standard

Les résultats pour les colonnes en acier S355 montrent un dépassement de la limite
d'élasticité pour les conditions articulées et fixes avec des UF allant jusqu'a 1,72.

Lors de l'utilisation de la nuance d'acier S460, une amélioration considérable est
observée en termes de facteurs d'utilisation.

e Colonnes mixtes acier-béton

Concernant les colonnes mixtes, les facteurs d'utilisation sont sensiblement plus
élevés. Ceci est principalement lié au pré-dimensionnement des sections et des
conditions d’appui. Les colonnes ont été pré-dimensionnement en tenant compte de
la méme capacité que les colonnes en acier et les assemblages articulés aux deux
extrémités (les sections transversales en acier utilisées pour les éléments mixtes sont
sensiblement plus petites). Lorsqu'une charge d'impact est appliquée (en considérant
une approche statique équivalente), I'élément sera soumis a une flexion qui sera
reprise en grande partie par le profilé en acier lorsqu'il s'agit de la section mixte
(environ 65% a 70%). Pour cette raison, les colonnes mixtes possédent un facteur
d'utilisation plus élevé pour l'analyse d'impact.

Il est conclu que, pour les colonnes non-mixtes en acier, si le dimensionnement
standard est fait en considérant environ 60 % a 65 % d'utilisation, les colonnes seront
toujours étre capables de reprendre la charge d'impact (approche statique), en
supposant que les appuis inférieurs restent fixé.

Il est rappelé que cet exemple considérait des conditions routiéres moins exigeantes
pour l'impact par rapport a W.E. 1.1.1 / CS/S.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5 >
Bloc B.Il OU Bloc
B.6

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5 >
Bloc B.Il OU Bloc
B.6
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Comme indiqué précédemment, la principale amélioration qui peut-étre apportée
consiste a augmenter la nuance d'acier a S460 ; ce faisant, les colonnes ont un meilleur
comportement pour la majorité des cas. D'autres mesures peuvent également étre
mises en ceuvre pour améliorer la réponse a une charge d'impact :

e Orienter les colonnes (selon I'axe fort de leurs sections) pour maximiser la
résistance aux chocs ;

e Augmenter la taille des sections ;

e Concevoir les assemblages d'extrémité des colonnes avec une rigidité et une
résistance plus élevées (c'est-a-dire des pieds de poteaux fixes (rigides)) ;

e Utilisation de colonnes mixtes, pour obtenir une solution optimale en termes
de taille, nuance d'acier utilisé, béton utilisé ;

e Des approches plus avancées peuvent étre utilisées pour évaluer plus
précisément la capacité.
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8.7.2 Analyse sous explosion

8.7.2.1 Explosion externe

8.7.2.1.1 Dimensionnement vis-vis d’ue explosion externe en utilisant une approche équivalente a un

seul degré de liberté (CS/NS)

Titre Dimensionnement vis-avis d’une explosion externe en

1 sur 7 pages

M utilisant une approche 1DDL équivalente
Structure Structure mixte en zone non-sismique ‘ Fait par ‘ AM

Exemple d’application

Document ref.|1.2.1 / CS/NS

Date: 06/2021

Exemple: Dimensionnement d'un ouvrage mixte vis-a-vis d’une explosion externe a
proximité de colonnes périmétriques en zone non sismique utilisant I'approche 1DDL
équivalente

Cet exemple donne des informations sur le dimensionnement vis-a-vis du souffle di a
une explosion externe accidentelle.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2 pour la
solution de colonne en acier et W.E. 1.1.4 / CS/NS pour la colonne mixte.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

L'action suivante est considérée :

e Action explosive Agq (voir section plus haut).

Note : Aucune autre charge n'est considérée comme agissante sur la colonne.

Définition du scénario d'explosion

La colonne considérée dans I'analyse est une colonne périmétrique située au milieu de
la facade la plus longue du batiment - voir Figure 64.

Le scénario d'explosion suppose gu'une voiture est placée a une distance de 20 m de
la colonne et transporte une charge explosive égale a 100 kg de TNT (ou équivalent).

L'explosion est définie comme une explosion a I'air libre avec une hauteur libre du sol
delm.

H H H O R=20m

Figure 64. Vue en plan des colonnes sous charge explosive — CS/NS
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Analyse structurelle

Une analyse élastique linéaire est effectuée en utilisant I'approche dynamique
simplifiée décrite a la section 4.3.2.2.

Calcul
Charges structurelles de dynamitage

La premiére étape consiste a définir le pic de pression dynamique en calculant la
distance mise a I'échelle (2), distance de la source de souffle (Rs) et angle d'incidence
(o)) selon le scénario défini précédemment.

Masse équivalente de
de la charge explosive W =100 kg
TNT

Distance de sécurité R=20m

Hauteur de I'explosion H,=1m

Distance mise a 7 = - = 4.309 m
. 1

1 4 1 1
|'échelle W3 1003 kg3

Distance de la source

= 2 2 — 2 2 —
d'explosion R, = |R*+ Hf =+/20%+ 14 =20.025m

H
Angle d’incidence a; = tan™?! (—i) =tan™?! (

1) = 12.158°
w3

1003

En utilisant les valeurs précédentes, les données nécessaires pour définir les pressions
et les paramétres supplémentaires sont calculées selon (Kingery et Bulmash 1984).
Plusieurs autres outils pourraient également étre utilisés (i.e., (UN SaferGuard n.d.))
comme le graphique fourni a la figure 15 dans la section 4.3.2.1.

Pression incidente P,, = 56.44 kPa
Impulsion d'incidence I, = 313.71 kPa.ms
Pression réfléchie P. = 137.37 kPa

Impulsion réfléchie I, = 688.09 kPa.ms

1

Temps d'arrivee ty = 30.29 ms. W3 = 140.59 ms
Durée de la ph
uree defa phase to = 16.49 ms
positive
Longueur d'onde L, = 0.4 11
pression dede souffle kg3
Vitesse du front de U = 413.93 m
choc s
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche SDOF équivalente (CS/NS)
1.2.1 / CS/NS

3 sur 6 pages

Note : La différence entre I'utilisation du site Web UN Saferguard et la figure 15 de la
section 4.3.2.1 réside dans la mise a I'échelle des paramétres. En utilisant le site Web
de I'ONU SaferGuard, les valeurs sont déja mises & I'échelle (W*?). Seule la longueur
d'onde a été obtenue a partir de la figure 15 et elle a dii étre mise a I'échelle. Lorsque
la figure 15 est utilisée, seules les valeurs des intervalles de temps, des impulsions et de
la longueur d'onde doivent étre mises d I'échelle (c'est-a-dire multipliées par WY3).

En considérant la pression incidente définie précédemment (Ps,), la vitesse du son (C;)
et la pression dynamique de pic (q) sont obtenues a I'aide des graphiques : Figure 16
et Figure 17 de la Section 4.3.2.1.

m
Vitesse du son C, =038 —
ms

Pic de pression

dynamique q=85kPa

Ensuite, les intervalles de temps réduits fictifs doivent étre calculés. Ce processus est
nécessaire puisque I'onde de choc et la formulation ont été initialement définies pour
une surface réfléchissante infinie.

Durée de phase I 313.71
tor =2—=2X =11.12
positive fictive of P, 56.44 ms
Durée fictive de |'onde I 688.09
typ=2—=2X = 10.02
réfléchie A 137.37 ms

Hauteur de I'élément hg =4m

Largeur du mur ws =4m
Coefficient de trainée  Cp =1

Plus petite dimension

; : W , 4
(hauteur par rapporta s; = min (hS'T) = min (4, _> =2m
la largeur)

Plus grande dimension

\ WS 4
(hauteur parrapporta [; = max (h5,7) = max (4 ) =4m
la largeur)

Ratio (le plus petit / le Sqg 2
Yrs1=77—=—7= 0.5
plus grand) ly 4
4s, 4 %2
Clearing time te = 14.04 ms

T (A +r)C (1+05)x038

Pic de pression agissant

sur le mur P=P,+q.Cp =56.44+ 85X 1= 6494 kPa

Approche a un seul degré de liberté (SDOF)
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16 et Figure 17
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La premiére étape de I'application de la méthode SDOF consiste a calculer la charge
uniformément répartie (Fy) et la charge ponctuelle (F,) causées par le souffle sur la
colonne.

Pression réfléchie P. = 137.37 kPa
Hauteur de lacolonne h.=4m

Largeur du panneau

w, =5m
devant la colonne 4
Durée fictive de I'onde

trr = 10.02 ms

réfléchie

Poids propre de la

kN
colonne G, =(1.834 ; 4.721) —
(Acier ; Mixte) m

Charge répartie du

kN
souffle sur la colonne Fy = Bw, =137.37 X 5 = 686.85 m

Force ponctuelle
induite par l'explosion  F, = Fgh, = 686.85 X 4 = 2747.4 kN
sur la colonne

Une premiére proposition de ty/T = 2/3 (relation entre la durée et la période de
I'onde réfléchie) est supposée telle qu'une DLF peut-étre considérée en utilisant la
Figure 152 de I'Annexe A.6.2.

Facteur de charge

. DLF = 1.45
dynamique

Le moment maximum correspondant a la charge compte tenu du DLF peut-étre calculé,

ainsi que les différentes propriétés des sections (voir le tableau 67 de I'annexe A.6.1).
Facteur de charge K; = 0.64
Facteur de masse Ky = 0.50

Pour la colonne en acier :

Module de section

W,
plastique

e = 3162 cm?

Moment quadratique

= 4
de la section I, = 51890 cm

Pour la colonne mixte :

Rigidité E.l,;; = 44350.87 kNm?

Moment résistant

: Mga.cp = 632.85 kNm
maximum

Facteur d’amplification

. DIF = 1.2
dynamique
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour un impact utilisant une approche SDOF équivalente (CS/NS)
1.2.1 / CS/NS
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Limite d'élasticité de

I'acier Jy = 355 MPa

Module d'élasticité de

L E =210 GPa
|'acier

Rigidité de la colonne (Acier ; Mixte)

_ (384E.Ic 384E.1eff)_ 384x210x10°%51890x108 384x44350.87
¢\ sn3 ’ 503 /) 5x43 ’ 5x43

kN
K. = (130762.8 ; 53221.04) g

Moment résistant maximum (Acier ; Mixte)
Mpa = Wy fy- DIF ; Mpg.cp- DIF)
=(3162 x 107% x 355 x 103 x 1.2; 632.85 x 1.2)

Mgpy = (1347.01 ; 759.42) kNm

Moment maximum Mo = Fp-8hc DLF = w

appliqué =1991.87 kN.m

X 1.45

Masse effective (Acier ; Mixte)

y = Ge.he. Ky (1834 ; 4.721) X 4 X 0.50
e g 9.81

= (374.03 ; 962.82) kg
Rigidité effective (Acier ; Mixte)

kN
K, = K.K; = (130762.8 ; 53221.04) x 0.64 = (83688.19 ; 34061.47) p

Période propre fondamentale de vibration (Acier ; Mixte)

.y Mo (37403,96282) o000

= —%=2x = (0.01;0.

N S " 1(83688.19; 34061.47) s
o ts 10.02

Rapport (Acier ; Mixte) — =———————=(0.75; 0.30)

T,  (13.28;33.41)
Le nouveau rapport déterminé permet une seconde itération plus précise.

Seconde interaction

(Adier ; Miste] DLF = (1.30 ; 1.80)

Moment maximum appliqué (Acier ; Mixte)

E,. h, 27474 x 4
DLF = ——

3 x (1.30 ; 1.80) =(1785.81 ; 2472.66) kNm

Mpax =

Force résistante (Acier ; Mixte)
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_ 8(2Mgy)  8x2x(1347.01 ; 759.42)

R
m h, 4

= (5388.05 ; 3037.7) kN

Réaction dynamique (Acier ; Mixte)

Vin = 0.39R,, + 0.11F, + G, hc0.5

Vi, = 0.39 x (5388.05 ; 3037.7) + 0.11 X 2747.4 + (1.834 ; 4.721) x 4 X 0.5
V,, = (2407.22 ; 1496.36) kN
R, _ (5388.05;3037.68)

Fp 2747 .4

Rapport (Acier ; Mixte) = (196 ; 1.11)

Le rapport entre la résistance maximale et la charge ponctuelle est utilisé pour
déterminer la demande de ductilité de la figure 148 de I'annexe A.6.2.

Résultats

Rapports H1 = (080 5 095)

(Acier ; Mixte) 1, = (055 ; 1.2)

R,  (5388.05; 3037.7)
K, (83688.19 ; 34061.47)

Déplacement élastique Xe =

(Acier ; Mixte)
= (64.38 ; 89.18) mm

Déplacement maximum XM = H1 X Xe = (0.80 ; 0.95) x (64.38 ; 89.18)
(Acier ; Mixte) = (51.51 ; 84.72) mm

Temps de réponse
maximum
(Acier ; Mixte)

tn =ty X T. = (0.55 ; 1.2) X (13.28 ; 33.41)

= (7.331 ; 40.09) ms

Les limites de réponse du tableau 5, section 4.3.2.3, sont utilisées pour évaluer les
performances d'un systéme structurel / composant.

Umax = 1 Flexion - > poutre - colonne avec section ompacte -> B1

Vérifier

£ —(0.80; 0.95) OK
(Acier ; Mixte)

Hmax

Conclusions

D’aprés les résultats, les colonnes en acier et mixtes ne dépassent pas les limites de
réponse maximales et les deux éléments sont capables de résister a la charge de
d’explosion. La vérification des dommages superficiels (classe B1) a été réalisée.

Figure 148 du §
A.6.2.

(Xw/Xe)

(tm/T)
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8.7.2.1.2 Dimensionnement pour une explosion externe utilisant une approche équiva
degré de liberté (SS/S)

lente a un seul

Titre Dimensionnement pour une explosion externe en utilisant]

1 sur 4 pages

W une approche SDOF équivalente
Structure Structure en acier en zone sismique Fait par UPT

Date: 06/2021

Exemple d’application
Document ref.|1.2.2 / SS/S

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’une explosion externe a proximité d'une
colonne périmétrique d’une structure en acier en zone sismique en utilisant
I'approche équivalente a un seul degré de liberté

Cet exemple fournit des informations relative au dimensionnement vis-a-vis du souffle
induit par une explosion externe accidentelle.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

L'action suivante est considérée :

e Action explosive Agq (voir section plus haut).

Note : Aucune autre charge n'est considérée comme agissant sur le poteau.

Définition du scénario d'explosion

La colonne considérée dans cette analyse est une colonne périmétrique localisée au
milieu de la longue fagade du batiment. Le scénario d'explosion suppose qu'une voiture
est placée a une distance de sécurité de 20 m de la colonne et transporte une charge
explosive égale a 100 kg de TNT (ou équivalent). L'éclatement est défini comme un
éclatement a l'air libre avec une hauteur libre du sol de 1 m.

R=20m

Figure 65. Vue en plan des colonnes sous charge explosive —SS S

Analyse structurelle
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Une analyse élastique linéaire est effectuée en utilisant I'approche dynamique
simplifiée suivant la procédure décrite ci-dessous.

Calcul

Les parameétres de chargement du souffle (pression incidente, impulsion incidente,
pression réfléchie, impulsion réfléchie, heure d'arrivée, durée de phase positive,
longueur d'onde de souffle, vitesse du front de choc) sont identiques a W.E. 1.2.1/ CS/S.

De plus, les parameétres qui suivent (vitesse du son, pic de pression dynamique, durées
fictives, temps d'effacement) ont les mémes valeurs.

Approche a un seul degré de liberté (SDOF)

La premiére étape de l'application de la méthode 1DDL consiste a calculer la charge
uniformément répartie (F,) et la charge ponctuelle (F,) appliquées a la colonne causées
par le souffle.

Pression réfléchie P. =137.37 kPa
Hauteur de la colonne h.=35m

Remarque : Si la zone rigide formée par I'assemblage est prise en compte, la hauteur
du poteau peut-étre supposée inférieure a 4 m (longueur efficace).

Largeur du panneau

w, = 5m
devant la colonne
Poids propre de la kN
G. =1.834 —
colonne m

Charge répartie du kN
F; = Bw, =137.37 X5 = 686.85 —
souffle sur la colonne p m

Charge ponctuelle du
dynamitage sur la E, = Fjh, = 686.85 X 3.5 = 2404 kN
colonne

Facteur de charge

. DLF =14
dynamique
Facteur de charge K; = 0.64
Facteur de masse Ky = 0.50
Module plastique de la Wy = 1292 om3

section

Moment quadratique de

. I. = 12620 cm*
la section

Facteur d'amplifcation

. DIF = 1.2
dynamique

Limite d'élasticité affectée par un facteur d'amplification de 1,2 pour la vitesse de
déformation
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Exemple d’app.Dimensionnement pour une explosion externe utilisant une approche équivalente a un seul degré
1.2.2 / SS/S de liberté (SS/S)

3 sur 4 pages

Limite d'élasticité de

=355x%x 1.2 =426 MP
I'acier Iy @

Module d'élasticité de

L E =210 GPa
|'acier

Rigidité de la colonne

« _ 384E.I. _384x 210X 106 x 12620 x 1078
° s5hd 5 X 3.53

kN
= 47472 —
m

Moment résistant maximal

Mgq = Wyyc. f. DIF = 1292 x 1076 x 426 x 103 = 550.4 kNm

Moment maximal E,. he 27474 x 3.5
. Mpax = DLF = ———— X 14 =1472kNm
appliqué 8
. G..h..Ky 1834 x3.5x0.50
Masse effective M, = = = 3273 kg
g 9.81

C . kN

Rigidité effective K, = K.K;, = 47471.8 X 0.64 = 30382 —

m
Période propre
fondamentale de T. =21 % =2XT 3273 _ 0.0206
, . ¢ K, N 30382
vibration

Rapport entre la durée ¢
fictive de I'onde réfléchie TLf = 0.49
et la période propre ¢

Le nouveau rapport déterminé permet une seconde itération plus précise.

Seconde itération DLF = 1.6
Moment maximal E,. he 2747.4 % 3.5

C My ox = DLF = — X 1.6 = 1683 kNm
appliqué

_ 8(2Mg,) 8% 2x 5504

= 2516 kN
h, 3.5

Effort résistant R

Réaction dynamique

Vin = 0.39R,, + 0.11F, + G,. hc0.5

Vip = 0.39 X 2516 + 0.11 X 2747.4 + 1.834 x 3.5 X 0.5 = 1248.92 kN

R
Rapport M -1.05
Fp

Le rapport entre la résistance maximale et la charge ponctuelle est utilisé pour
déterminer la demande en ductilité u a travers la Figure 148 de I'Annexe A.6.2.

Résultats

Figure 148 de §
A.6.2.
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p1 = 1.05 (xm/xe)

R t
apper 1ty = 0.82 (t/T)
R, 2516
Déplacement élastique ~ Xe = X, = 30382 82.82mm

Déplacement maximal Xm = U1 X Ye = 0.95 %X 82.82 = 86.96 mm

Temps de réponse tm = Uy X T, =0.80 X 0.0206 = 16.91 ms
maximal
Manuel de
Approche dynamique simplifiée (Relations pression-impulsion) dimensionnement
§4.3.2.3, Table 5
Organigramme
=1 Flexion - > Poutre -colonne avec section compacte -> B1 Figure 3 — Bloc
'umax -
B.5
Organigramme
" Figure 3 — Bloc
1
Vérifier Bmax 1.05 B.6 >

Fin de
dimensionnement

Conclusions

D'apreés les résultats, la colonne peut supporter la charge de souffle (la valeur peut-étre
considérée comme admissible), I'exigence de la classe B1 (dommage superficiel) étant
remplie.
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8.7.2.1.3

Dimensionnement pour une explosion externe utilisant une approche dynamique complete

(SS/S)
Titre D|men5|onnemer'1t pour une\exp|05|on externe en utilisant une| 1 sur 3 pages
W approche dynamique complete
Structure Structure en acier en zone sismique

‘Fait par ‘ UPT

Exemple d’application Document ref

1.2.3/5SS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’une explosion externe a proximité des colonnes
périmétriques d'une structure en acier en zone sismique en utilisant I'approche
dynamique compléte

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis du souffle di a
une explosion externe accidentelle.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions de dimensionnement en cas de situation accidentelle

L'action suivante est considérée :

e Action explosive Ag4 (voir section plus haut).

Définition du scénario d'explosion

La colonne considérée dans I'analyse est une colonne périmétrique située au milieu de
la facade la plus longue du batiment.

Parametres de chargement :

distance de sécurité = 20 m;
charge explosive = 100 kg of TNT;
largeur tributaire de la colonne 5 m (2,5 m de chaque c6té);

la pression de souffle est considérée comme agissant sur les colonnes des 1°" et
2°¢ étages.

N
MR
W
PN T
21

Figure 66. Modele 3D avec la position de la charge

Notez que, pour une comparaison pertinente, le scénario d'explosion considéré dans cet
exemple est le méme que celui utilisé dans W.E. 1.2.1 / CS/S.
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Analyse structurelle

L'analyse numérique a été réalisée dans le logiciel ELS (Charge extréme pour la
structure), en utilisant un modeéle 3D complet ol toute la structure a été modélisée.

Hypothéses du modeéle dans AEM — voir W.E. 1.1.3 / CS/S pour détails.

Pour tenir compte de la zone tributaire chargée par le dynamitage, des plaques rigides
ont été modélisées pour transférer la pression horizontalement aux colonnes du 1°" et
du 2¢ étage.

Les parameétres de charge de souffle indiqués ci-dessous sont calculés automatiquement
par le générateur de pression de souffle intégré d'ELS :

Pressure Wave Distribution X
Near Point Far Point \\ \
N \ Far |
19.750 m | 65.3536 m Recalculate Charge . Point |
! |

o
‘ Near Point | Far Point | A / )’J‘*-x\
Arrival Time (Sec) | 0.029674 0.152641 / 23;:1 /
Duration (Sec) 0.016425 0.024813 /
Peak Pressure (ton... 13.974120 1.986159 N

The maximum pressure will actually be used by the solver Close

Figure 67. Modele 3D avec la position de la charge
L'analyse se fait en deux étapes.

1% étape : les charges permanentes et dynamiques sont appliquées sur la structure dans
une analyse statique non linéaire.

2nde étape : la charge est explosée et la charge de souffle est appliquée dans une analyse
dynamique non linéaire. Le pas de temps pour cette analyse est 1E®s.

Seule la phase positive de I'explosion est prise en compte ; aucune réflexion du sol n'est
prise en compte dans |'analyse.

Résultats

Le déplacement horizontal maximal a mi-hauteur de la colonne est de 24 mm — voir
Figure 68 (a gauche). La déformation plastique maximale atteinte est 1%.
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour une explosion externe utilisant une approche dynamique compléte (SS/S)
1.2.3/SS/S

3 sur 3 pages
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Figure 68. Déplacement horizontal en fonction du temps a mi-hauteur de la colonne (a
gauche) et déformations de Von Mises (a droite)

Conclusions
Approche dynamique compléte vs approche 1DDL équivalente:

e Le déplacement obtenu par une l'analyse dynamique non linéaire compléte est
inférieur a la valeur obtenue en utilisant la méthode tabulaire (24 mm vs 87 mm,
voir W.E. 1.2.2 / SS/S) ;

e L'analyse non linéaire permet de tenir compte de la distribution de la plasticité
dans I'élément ;

e Le modéle 3D complet permet tenir compte des conditions aux limites réelles et
des interactions entre les éléments ;

e L'approche dynamique compléte et la modélisation 3D permettent de tenir
compte de l'application séquentielle de la pression de souffle sur la surface
(temps d'arrivée différents le long de la colonne).

Notez qu'en cas d'explosions en champ proche, les effets peuvent étre amplifiés par la
pression de souléevement contre les étages adjacents, ce qui peut entrainer des effets
dynamiques plus élevés et méme un risque d'effondrement progressif (Dinu et al. 2018).

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5

Organigramme

Figure 3 — Bloc
B.6 > 4
Fin de

dimensionnement
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8.7.2.2  Explosion interne

8.7.2.2.1 Dimensionnement pour une explosion interne utilisant une approche statique équivalente
(SS/S)
Titre Dimensionnement pour une explosion interne en utilisant une 1 sur 3 pages
m approche statique équivalente
Structure Structure en acier en zone sismique Fait par | UPT

Exemple d’application

Document ref.|1.3.1 / SS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’une explosion interne sur les colonnes d'une
structure en acier en zone sismique en utilisant une approche statique équivalente

Cet exemple fournit les informations relatives au dimensionnement vis-avis du souffle
interne d0 a une explosion de gaz interne accidentelle.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions de dimensionnement en cas de situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour structure SS/S);
e Pression de gaz Agq (voir section plus haut).

Combinaison d'actions pour une situation accidentelle de dimensionnement

La combinaison d'actions est :
DL + 05 X LL + Agy

Définition du scénario d'explosion de gaz

IPE550 IPE550 IPE550 IPE550 IPE550 IPE550

E240
Bezg
E£240

IPEB0O
IPESS0
IPESS0
IPEGOO

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 HE4508 IPE550

IPE550 IPE550 IPE550

IPEB0O
HE2008|
HE2008|

IPEGOO

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 IPE550 IPE550

IPEGOO
IPESS0
IPESS0
IPEGOO

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 IPE550 IPE550

IPEGOO
IPESS0
IPESS0

IPE550 IPE550 IPE550

Compartiment confiné

IPE550 IPE550 1PESZ0

IPE550 IPE550 fPESs0

IPEBOO
HE<008)
HE<008)

IPEBOO

IPE550 IPE550 IPE550

IPE550 HE4508 IPE550

Colonne vérifiée

v

IPE550 IPE550 IPE550

IPEBOO
IPESS:
IPEBOO

IPE550
]

IPES50 &, IPE550

IPE550

g
g
IPESS0 & IPESS0

IPE550

Figure 69. Position du compartiment confiné et de la colonne vérifiée — SS/S
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Exemple d’app.|Dimensionnement pour une explosion externe utilisant une approche statique équivalente (SS/S)
1.3.1/SS/S

2 sur 3 pages

Le compartiment est situé au rez-de-chaussée. La surface de ventilation est supposée
localisée sur le mur extérieur et est faite de fenétres en verre, tandis que les 3 autres
murs intérieurs sont faits de matériaux plus résistants. La colonne considérée pour la
vérification est entourée en vert sur la Figure 69.

Calcul

Tableau 31. Géométrie du compartiment

L 12 m longueur

B 8 m prfondeur

H 4 m hauteur

A, 48 m? Aire de ventilation

v 384 m?3 volume du compartiment

La surface de ventilation et le volume de I'enceinte ont été calculés en considérant que
le mur de verre est placé sur I'enceinte du batiment et couvre toute la hauteur de I'étage.
Aprés avoir vérifié avec succeés que le modele de pression de I'EN 1991-1-7 pouvait étre
appliqué dans le présent exemple (limites fonction de la surface de ventilation et du
volume de I'enceinte), la pression statique équivalente suivante pour I'explosion de gaz
interne a été obtenue :

Pa = 3 + Dstat
ou

Pstat 0.04

Pa =3+t vy

On retient la plus grande valeur.

On a supposé que Pgiqr = 3 kN /m?, qui représente la pression statique uniformément
répartie a laquelle les composants de ventilation sont en ruine.

Par conséquent, la pression de dimensionnement en cas de situation accidentelle est :
pa = 7.06 kN/m?

Ci-apreés, la pression a été appliquée comme une charge linéique agissant sur la hauteur
de la colonne en coonsidérant une zone tributaire de 6 m.

Analyse structurelle

Une analyse élastique linéaire est conduite sur un modéle 3D complet a l'aide du logiciel
SAP2000. Les sections des éléments sont celles issues de la conception initiale (situations
de conception durable et sismiques). Les critéres d'acceptation sont donnés en termes
de facteurs d'utilisation (UF) pour les combinaisons accidentelles uniquement.

Résultats
Les résultats de I'analyse statique linéaire de la colonne sont présentés dans le tableau 32.

Tableau 32. Résultats de I'analyse statique linéaire

Section Axe Support N M UF |Déplacement latéral
inférieur | (kNm) | (kNm) | (-) (mm)
HEB500 Faible encastré 612 72 0.279 0.57
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Conclusions

La colonne analysée avec cette approche ne dépasse pas sa capacité et ne nécessite pas
un redimensionnement. Cependant, étant donné qu'aucun dommage local ne se
produit, des approches plus sophistiquées peuvent étre utilisées pour quantifier les
dommages qui pourraient apparaitre.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.4 = Fin de

dimensionnement
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8.7.2.2.2 Dimensionnement sous explosion interne par une approche dynamique

d'équivalence TNT (SS/S)

— méthode

Exemple d’application

Document ref. |1.3.2 /SS/S

Titre Dimensionnement pour une explosion interne en 1 sur 6 pages
utilisant I'approche dynamique
Structure Structure en acier en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’une explosion gazeuse a lintérieur d'une
structure en acier en zone sismique par I'approche dynamique — méthode équivalence
TNT

Cet exemple fournit les informations sur le dimensionnement vis-a-vis des explosions de
gaz internes.

Dans des conditions spécifiques, une explosion de gaz interne peut-étre rapprochée
d'une explosion équivalente de TNT (Bjerketvedt et al., 1997b).

Note : La procédure proposée pour résoudre ce cas est une simplification de la procédure
actuelle. Le volume de gaz est remplacé dans les calculs par une charge de TNT
équivalente. A partir de la, la procédure appliquée en cas d'explosion externe, telle que
décrite dans W.E. 1.2.1 / CS/NS et 1.2.2 / SS/S sont également utilisés pour cet exemple.
Ainsi, la suceptibilité des parois a étre rompues, les fuites de pression du compartiment
etc. sont négligés. Cependant, une procédure trés complexe basée sur les
recommandations de (DoD, 2008) est présentée dans le livrable D2-2 du projet
FAILNOMORE disponible sur le site Web suivant : https://www.steelconstruct.com/eu-
projects/failnomore/.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions de dimensionnement en cas de situation accidentelle

L'action suivante est considérée :

e Action Gaz Ag4 (voir section plus haut).

Note : Aucune autre charge ne sollicite le poteau.

Définition du scénario d'explosion de gaz

Pour le scénario d'explosion interne, on a supposé un compartiment de 48 m3 et une
concentration de méthane dans Il'air de 6 %.

Calcul
Masse équivalente TNT

Selon la section 4.3.3.3, la définition suivante de la charge TNT équivalente est utilisée:

W, X E
WTNT=77[g;:TTC
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Ou:

n 0.2 [-] taux d'énergie libérée

E. 55 MJ/kg chaleur du méthane

W, 1.91 kg fuite totale de carburant

Ernt 4.2 MJ/kg chaleur de détonation de TNT
WTNT == 50 kg

La fuite totale de carburant (W,) a été calculée a I'aide de la formule suivante :

% = Venclosure * Ymethane * 6/100

Pour calculer la masse du gaz, on a considéré que le volume de I'enceinte était de 48 m3,
comme indiqué dans le scénario, et que le poids spécifique du méthane était de 0,668
kg/m3. Ainsi, I'explosion d'une masse de gaz de 1,91 kg est remplacée par I'équivalent de
5 kg de TNT.

Analyse structurelle

Une analyse élastique linéaire est effectuée en utilisant l'approche dynamique
simplifiée suivant la procédure décrite précédemment dans W.E. 1.1.1 / CS/NS.

La charge est supposée étre placée au milieu du compartiment permettant une distance

TNT equivalent mass of the
explosive charge

Distance de sécurité

Hauteur de I'explosion

Distance mise a I'échelle

Distance de la source
d'explosion

Angle d'incidence

Parameétres du souffle
Pression incidente
Impulsion incidente
Pression réfléchie

Impulsion réfléchie

Temps d’arrivée
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de sécurité de 4 m sur la direction transversale.

W =5kg
R=4m
H.=1m
R 4 m
Z:—l_—1:2339—l
W3 53 kg3

Ru= |R*+H? =21 1% = 4123 m
H 1

a; = tan™?! (—i) = tan™! (—1>
w3 53

P,, = 198.87 kPa

30.32°

I, = 198.46 kPa.ms

P. = 663.44 kPa
I, = 514.65 kPa.ms
1
t, =3.87ms. W3 = 6.62 ms




Exemple d’app.Dimensionnement sous explosion interne par une approche dynamique — méthode d'équivalence TNT]| 3 sur 5 pages
1.3.2 /SS/S (SS/S)

. o 1
Durée de la phase positive to = 3.7ms.W3 = 633 ms

m
L, = 0.85 —

Longueur d'onde de souffle 1
kg3

m
Vitesse du front de choc U = 557.06 5

m
Vitesse du son C, =047 —
ms
Pres§ion dynamique g = 100 kPa
maximale
Durée de phase positive s 396.96 kPa.ms
tor =2—= = 1.996
fictive of = “p = 19887 kPa ms
Durée fictive de l'onde I, 1029.3 kPa.ms
tyr =2—= = 1.551
réfléchie f = %P T T663.44 7kPa ms
L, Colonne
Hauteur de I'élément hs =4m .
analysée
Largeur du mur ws =4m Hypothése

Coefficient de trainée (mur) Cp =1

Plus petite dimension w
(hauteur par rapport a la Sz = min (hs,?S) = min (4
largeur)

Plus grande dimension w 4
(hauteur par rapport a la l; = max (hs,f) = max (4' _> =4m

2
largeur)
Rati | tit I S 2
atio (plus petite / plus rsl——d=—=05
grande) Iy 4
) 4s, 4 %2
Temps de compensation t; = 11.348 ms

T (A+r)pC  (1+05)047

Pic de pression agissant sur

e e P=P,+q.Cp =198.87 + 100 x 1 = 298.87 kPa

Approche a un seul degré de liberté (1DDL)

Pression réfléchie P. = 663.44 kPa
D,ur(lee f|ct|ve de l'onde t; = 1551 ms
réfléchie

Hauteur de la colonne h,=35m
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Width of the panel in front

=4m
of the column

Wp

, kN
Poids propre de la colonne G, = 1.834 —
m

Charge répartie du souffle

kN
F; = Bw, = 663.44 X 4 = 2653.76 —
sur la colonne p m

Charge résultante de

. E, = F4h, = 2653.76 X 3.5 = 9288.2 kN
I'explosion sur la colonne

Facteur de charge

dynamique DLF =14
Facteur de charge K; = 0.64
Facteur de masse Ky = 0.50
Module plastique Wpie = 1292 cm?
Inertie I, = 12620 cm*
Facteur d'amplification DIF = 1.2

dynamique

Limite d'élasticité de I'acier affectée par un facteur d'amplification de 1,2 pour la vitesse
de déformation

Limite d'élasticité de l'acier  f;, = 355 X 1.2 = 426 MPa
Module d'élasticité de I'acier E = 210 GPa
Rigidité de la colonne

384E.1, 384 x 210 x 106 x 12620 x 10~8 kN
f=——— = - = 47472 —
5h3 5% 3.5 m

Moment résistant maximal

Mgg = Wyyc. f,. DIF = 1292 x 1076 x 426 x 103 = 550.4 kNm

. o, E,. he 9288.2 x 3.5
Moment maximal appliqué M, ., = TDLF = —a X 1.4 = 5689 kNm
] G..h..Ky 1.834x3.5x0.50
Masse effective M, = = = 3273 kg
g 9.81
D . kN
Rigidité effective K, = K.K;, = 47471.8 X 0.64 = 30382 p
M 327.3
Période propre de vibration T. =27 [ =2x = 0.0206
prop ¢ H/Ke 7Tf30382
trr
Rapport T = 0.08

Cc
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Exemple
1.3.2 /SS/S

Dimensionnement sous explosion interne par une approche dynamique —méthode d'équivalence TNT]|
(SS/9)

d’app.

5sur 5 pages

DLF =1.9
E.h
P CDLF

Seconde interaction

9288.2 x 3.5
=—————X19=7721kNm

Moment maximum appliqué M, . =

_ 8(2Mg,) 8% 2x 5504

= 2516 kN
h, 3.5

Effort résistant

m

Réaction dynamique

Vio = 0.39R,, + 0.11F, + G, h.0.5
V, = 0.39 x 2516 + 0.11 X 9288.2 + 1.834 x 3.5 X 0.5 = 2006.18 kN

R
Rapport =027
Fp
Résultats
Ml == 21
Rapport
ﬂz - 36
Dépl t élasti _ R _ 2516 =82.82
éplacement élastique Xe = X, = 30382 ~ 8% mm

Déplacement maximal XM =M1 X Ye = 2.1 %8282 =173.91 mm

Temps de réponse maximal t,, = u, X T, = 0.80 x 0.0206 = 74.24 ms

Approche dynamique simplifiée (Relations pression-impulsion)

Umax = 3 Flexion - > Poutre - colonne a section compacte -> B2
P ld
Vérifier —=10.9 OK
Hmax
Conclusions

En utilisant la méthode équivalente au TNT, une analyse plus détaillée a été réalisée.
Selon I'approche statique équivalente (W.E. 1.3.1 /SS/S), la colonne n’a pas rompu et elle
posséde un UF de 0,28, ce qui signifie qu'il n'y a pas eu de dommage local.

Cependant, en utilisant la méthode TNT équivalente, des dommages locaux se
produisent, mais ils ne sont pas critiques pour la stabilité de la structure.

Pour atténuer les effets d'une explosion accidentelle de gaz, plusieurs mesures peuvent
étre mises en ceuvre — voir Section 4.3.1.

(Xm/Xe)

(tm/T)

Manuel de
dimensionnement,

§ 4.3.2.3,
Tableau 5

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.6 = Fin de

dimensionnement

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.4 = Fin de

dimensionnement

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.6 =»Fin de

dimensionnement
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8.7.3 Analyse sous incendie localisé

8.7.3.1 Dimensionnement sous incendie interne localisé a l'aide de modeles de feu
localisé (CS/NS)
Titre Dimensionnement pour un incendie localisé a l'aide de 1 sur 3 pages
modeles de feu localisé
W Structure Structure mixte en zone non-sismique ‘Fait par ‘AM
T— Date: 06/2021
Exemple d’application Document ref.|1.4.1 / CS/NS

Exemple : Dimensionnement vis-avis d’un incendie localisé sur colonnes d'une structure
mixte en zone non sismique a l'aide de modéles de feu localisé

Cet exemple fournit les informations sur le dimensionnement vis-a-vis de Il'incendie en
cas de situation accidentelle.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions de dimensionnement en cas de situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour structure CS/NS);
e Incendie Ag4 (voir section plus haut).

Définition des scénarios d'incendie localisé

Dans cette analyse, quatre scénarios sont définis, a partir d'un scénario de référence
considérant des valeurs standard pour un immeuble de bureaux. Les trois autres
scénarios supposent des “ valeurs exagérées “ : soit pour le taux de dégagement de
chaleur (une valeur double de 500 kW/m?2) soit pour la densité de charge calorifique et
le taux de croissance du feu (valeurs pour I'occupation « zone commerciale », plus sévére
gue pour les immeubles de bureaux)

Avec les hypothéses précédentes, deux diameétres de base de feu réalistes sont
considérés : 1 m et 2 m. Pour tous les scénarios, une hypothése de sécurité est faite, en
considérant que le feu localisé est placé juste a coté de la colonne, c'est-a-dire qu'il y a
une distance nulle entre la base circulaire extérieure du feu et la colonne.

Scenario A

Diameter of the fire basis 2m

250 kW/m? (office
building EN 1991-1-2)

Rate of Heat Release density

Fire load density 511 MI/m? [office

building EN 1991-1-2)

Fire growth rate 300 sec (office building

EN 1991-1-2)
Scenario B
Diameter of the fire basis 1m
Rate of Heat Release density | 500 kW/m?

Fire load density 511 MJ/m? [office

building EN 1991-1-2)

Fire growth rate 300 sec (office building

EN 1991-1-2)
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Exemple
1.4.1 / CS/NS

d’app.|Dimensionnement sous incendie interne localisé a I'aide de modeles de feu localisé (CS/NS)

2 sur 2 pages

Scenario C

Diameter of the fire basis 2m

Rate of Heat Release density | 250 kW/m? (commercial

area EN 1391-1-2)

Fire load density 730 MJ/m?* (commercial

area EN 1991-1-2)

Fire growth rate 150 sec (commercial area

EN 1991-1-2)
Scenario D
Diameter of the fire basis 1m
Rate of Heat Release density | 500 kWw/m?

Fire load density 730 MJ/m?* [commercial

area EN 1591-1-2)

Fire growth rate 150 sec (commercial area

EN 1991-1-2)

Analyse structurelle

Pour chaque scénario, le logiciel 0Zone® (Cadorin, 2003) est utilisé, en appliquant le
modele LOCAFI (Brasseur et al., 2018) ainsi que les équations de I'EN 1991-1-2, pour
évaluer les températures de I'acier d'un poteau en acier nu constitué d'un profilé laminé
a chaud non protégé HEB340 (a titre d'exemple).

Conclusions

Les températures maximales de I'acier le long de la hauteur de la colonne pour les 4
scénarios ont été calculées et comparées (voir Figure 70). Cette comparaison met en
évidence que, bien que différentes hypotheses soient faites pour caractériser le feu
localisé, la méme tendance et le méme ordre de grandeur sont atteints. Des
températures importantes se développent au bas des colonnes en acier, ce qui peut
provoquer un flambage ou une rupture plastique locale.
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Figure 70. Variation de la température de I'acier sur la hauteur de la colonne
Dans une autre approche (analyse numérique compléte/détaillée), une étude a été
réalisée ol des colonnes spécifiques ont été supprimées et le comportement du
batiment évalué (méthode de chemin de charge alternatif), voir exemple 11.4.6/CS-NS.

Afin d'éviter les dommages causés par le feu, la protection contre le feu peut-étre
utilisée plutot que de concevoir des éléments structurels pour une résistance au feu
spécifique ou d'augmenter la taille de la section.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
B.5
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8.7.4 Analyse sismique

8.7.4.1 Dimensionnement sismique utilisant la méthode prescriptive (SS/NS)

1 sur 1 pages

Titre Dimensionnement sismique utilisant la méthode prescriptive
Structure Structure en acier en zone non—sismique‘ Fait par ‘ F+W

Exemple d’application |Documentref.|1.5.1/SS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Recommandations pour le dimensionnement de structures métalliques en
zone non-sismique (méthode prescriptive)

Cet exemple fournit des recommandations pour l'application de mesures prescriptives
afin d’améliorer la réponse des structures en acier non anti-sismiques en cas de séismes
exceptionnels.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

La structure considérée dans cet exemple a été congue pour des conditions ELU/ELS
uniquement (situation de projet de dimensionement durable). Aucun calcul particulier
n'a été effectué en ce qui concerne une action sismique accidentelle. Donc ici, I'action
sismique est considérée comme exceptionnelle.

En pratique, des recommandations simples telles que proposées dans la section 4.5.2
peuvent étre suivies lorsque I'action sismique est moins critique que le dimesnionement
vis-a-vis du vent. Ceci est principalement fait pour les batiments de faible hauteur afin
d'optimiser les co(ts relatifs a I'ingénierie.

Remarques

. Du fait de la symétrie en plan et de la régularité en élévation, la rigidité de la
structure est bien répartie, offrant ainsi une réponse favorable vis-avis de
I'action sismique.

. Des hauteurs de plancher égales contribuent également au bon comportement
de la structure en cas de tremblement de terre.

. Exigences de ductilité :

1. Pour augmenter la ductilité globale de la structure, les poutres HEA300
peuvent étre remplacées par des poutres HEB300, car les profilés
HEA300 S355 sont de classe 3 et HEB300 S355 sont de classe 1. Tous
les autres éléments sont déja des profilés de classe 1.

2. Pour optimiser la réponse de la structure, les assemblages articulés
congus a l'origine pourraient étre remplacés par des assemblages semi-
rigides ductiles comme décrit dans la section 8.8.4.1 ou la méthode du
chemin de charge alternatif est appliquée (W.E. I1.4.1 / SS/NS). Cela
permettrait la formation de rotules plastiques dans les assemblages
qui dissiperait une partie de I'énergie sismique.
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8.7.4.2 Dimensionnement sismique utilisant une analyse numérique avancée (multi-

risques) (SS/S)

1 sur 5 pages

Titre Dimensionnement sismique utilisant I'analyse numérique]
W i

, o Structure Structure en acier en zone sismique| Fait par | UPT
Exemple d"application Document ref.| 1.5.2 / SS/S

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement d'une structure en acier pour des scénarios multi-risques
a l'aide d'une analyse numérique avancée

Cet exemple fournit des informations sur la conception d'une structure en acier en
tenant compte d'événements a risques multiples, c'est-a-dire la rupture d'une colonne
apres un tremblement de terre.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions de dimensionnement pour une situation sismigue

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/S) ;
e Action sismique Agq correspondant a ELU (voir section plus haut).

Combinaison d'actions pour la situation de conception sismigue

La combinaison d'actions est :
DL 4+ 03 X LL + Agy4

Définition du scenario hazard

Une fois que la structure a été soumise a un séisme, une colonne est suceptible de se
rompre et de perdre sa capacité portante, rendant ainsi la structure vulnérable vis-a-
vis des dangers ultérieurs. Dans ce qui suit, cette procédure est appliquée pour vérifier
la capacité de la structure a résister a I'effondrement progressif en utilisant I'approche
de perte de colonne.

Etape 1: Analyse sismique — La structure est soumise a un séisme de dimensionnement

Etape 2: Scénarios de perte de colonne : les colonnes perdues (rompues) sont situées
en Al, A2, A4, B1, B’ (Figure 71) - elles sont supposées se rompre |'une aprés 'autre.
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Figure 71. Position des colonnes a enlever aprés séisme

Analyse structurelle

L'analyse sismique est effectuée a I'aide de la méthode push-over et I'évaluation des
dommages est effectuée a I'aide de la méthode N2 (EN 1998). Aprés I'application des
charges de gravité, la structure est soumise a des de forces latérales monotones
croissantes, représentant les forces d'inertie sollicitant la structure lorsqu'elle serait
soumise a des secousses du sol. Sous I’action de charges progressivement croissantes,
certains éléments de la structure peuvent céder. Par conséquent, apres la formation
de chacune des rotules plastiques, la structure subit une perte de rigidité et de capacité
a reprendre des efforts. Pour évaluer les demandes sismiques pour I'ELU, la structure
est poussée jusqu'a sce qu’elle atteign le déplacement cible supérieur D:. La figure 72
montre les courbes de capacité pour les directions transversale et longitudinale et les
points cibles pour I'ELU et la DL. La figure 73 montre les mécanismes plastiques a la
rupture pour les directions transversale et longitudinale. Aucune rotule plastique ne se
développe dans les portiques périphériques résistant au moment dans les directions X
et Y a I'ELU, mais uniguement dans les portiques contreventés.

PO analysis- target displacement - X direction PO analysis - target displacement - Y direction
25000 30000
Z 25000
= 20000 =
s g
= 5 20000
I 8
$ 15000 =
e 2 15000
3 &
£ 10000 o
. ® uLs & 10000 ® uLs
©
@ 5000 et 5000 ® DL
—PO
—pPO
0 0
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25
Top displacement [m] Top displacement [m]
a) b)

Figure 72. Analyse sismique : a) courbe push-over avec la position du point cible — direction
X ; b) courbe push-over avec la position du point cible — direction Y
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Exemple d’app.|Dimensionnement sismique utilisant une analyse numérique avancée (multi-risques) (SS/S)
1.5.2 / SS/S

3 sur 5 pages

b)
Figure 73. Analyse sismique : a) mécanisme plastique au Dy ELU — Portique transversal en

configuration déformée ; b) mécanisme plastique au D; ELU — Portique longitudinal en
configuration déformée

Colonnes supprimées/retirées apres le séisme

Cing scénarios d'enlévement sont envisagés, c'est-a-dire les poteaux périmétriques,
I’avant-dernier poteau et les poteaux d'angle situés au rez-de-chaussée. Les scénarios
impliquent des colonnes sur les cOtés courts et longs de la facade. L'évaluation de la
résistance a I'effondrement progressif est effectuée a I'aide de la méthode du chemin
de charge alternatif (ALP) et de la procédure calcul dynamique non linéaire (NDP),
conformément aux directives UFC 4-023-03. Dans une premiéere phase, les charges de
gravité sont appliquées; puis, dans une deconde étape, I'élément est retiré presque
instantanément (durée de retrait de 0,005 seconde).

Résultats

Ci-dessous sont présentés la formation des mécanismes plastiques qui se produisent
dans les portiques de périmétrique lors des scénarios mentionnés ci-dessus. Pour
chaque cas, les mécanismes plastiques (Figure 74a) a e)) et I'évolution au cours du
temps du déplacement vertical du sommet de la colonne retirée (Figure 75) sont
présentés.
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a) Cas A4 b) Cas A2

e) CasPB’

Figure 74. Mécanisme plastique aprés enlevement de la colonne pour les scénarios envisagés

0
\ S —Case Al

-10 - - -Case A2
——~Case A4
— —Case B'

-30 ——Case Bl

Vertical displacement [mm]

0 0.5 1 1.5
Time [s]

Figure 75. Réponse en fonction du temps pour les scénarios de suppression de colonne
Conclusions

e On peut conclure que la structure a la capacité de résister a la ruine progressive
méme avec la perte d'une colonne aprés un tremblement de terre.

e Le niveau d'endommagement des éléments (donné par le niveau de
déformation plastique dans les rotules plastiques) est faible.

e Un autre objectif de performance (par exemple, la prévention de la ruine)
peut-étre utilisé pour évaluer le comportement structurel.

Organigramme

Figure 3 — Bloc
B.5 >
Fin d
dimensionnement
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8.8 Eveénements exceptionnels non-identifiés

8.8.1 Approche prescriptive (méthode des tirants/chainage)
8.8.1.1 Dimensionnement pour les événements non-identifiées a l'aide

prescriptive - méthode des tirants/chainage (55/5)

d'une approche

Exemple d’application Docurment ref.

1.1.1/SS/S

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés J 1 sur 4 pages
W I'aide de I'approche prescriptive
Structure Structure en acier en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis menaces non identifiées sur une structure en
acier en zone sismique a 'aide d’une approche prescriptive (méthode des tirants)

Cet exemple illustre I'application de la méthode des tirants/chainage pour les poutres
et leurs assemblages (tirant horizontal).

Les tirants verticalux aurait également di étre vérifié mais ce contréle n'est pas
effectué dans le cadre de ces exemples résolus. Le contréle des tirants verticaux
s'effectue en W.E. 11.4.1 / SS/NS.

Données de base de la structure

e En ce qui concerne la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section

8.2.

Actions de dimensionnement en cas de situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);

Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/S);
Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Définition des charges de traction

Internal
pinned main
beams

b

Internal pinned
secondary
beams

7

N

Figure 76. Tirants horizontaux pris en compte pour l'utilisation de la méthode prescriptive —
SS/s
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Tirants horizontaux :

Calcul

Espace

pour les Tirants internes:  T; = 0.8 - (gx + W - qi) or 75 kN, retenir la plus
grande valeur

pour les Tirants périmétriques : T, = 0.4 - (g + ¥ - qx) ou 75 kN, retenir la
plus grande valeur

Poutres secondaires internes articulées (IPE550, toutes dans le sens court,
voir Figure 77 pour la configuration de l'assemblage)

IPESS0 —p 4
internal
secondary 1PE600
pinned beam | pinned beam Ny

Bl

AN

7K 77777777
7% 7
%l

I
\
4@ & HH

t $ =5
ia
v
2 Meo L150x15 2 M2o / 1 \sz MRO/Eleat
1

Gr. 109 Gr. 109 Gr. 109

v
////// 77777
V777774077777
IPEGO0 [PESS0

internal
secondary

pinned keam 47

Figure 77. Configuration d'assemblage articulé pour une poutre secondaire

EEN

T

\\\\\\J\\

fab:

pinned keam

l

ment entre tirants outres
(p s=266m

secondaires)

Portée

du Tirant L=12m

Effort de traction de dimensionnement pour les Tirants internes

T; = max[0.8- (gx + ¥ - qi)s.L; 75 kN] = max[0.8 X (5 + 0.5 X 3) X 2.66 X
12; 75 kN] = 166 kN

e Poutres principales internes articulées (IPE550, toutes dans le sens
longitudinal, voir Figure 78 pour la configuration de I'assemblage)
J /
IPESS0 f /
internal 7%‘} HD 400X463
main column \
pinnhed beom ‘TT Z ////////////
7z g
Z ( f
2 M20 /
Gr 109\ 7 4
\\ 7 & o [Hl ¢ 91
7 ) 2 L200x150xI5 =] 2
: . & /| |
/ 7 f
% 2 M20 / 2 \LA M20/cleat
| / Gr. 105 0 Gr. 105
L200x150x15 / S
/ vrz77. 77771
] é IPESS0
/ mtmeor‘:al \
Figure 78. Configuration d'assemblage articulé pour une poutre principale
[ )
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Exemple d’app.
1.1.1/SS/S

méthode des tirants (SS/S)

Dimensionnement pour les événements non identifiées a I'aide d'une approche prescriptive -

3 sur 4 pages

Espacement entre les

Tirants (poutres s=12m
principales)
Portée du Tirant L=8m

force de traction de dimensionnement pour les tirants internes

T; = max[0.8-(gx +¥ -qr)-s-L; 75 kN]
=max[0.8 X (54+0.5%x3)x12x%x8; 75 kN] = 499.2 kN

Résultats

Les résistances au cisaillement et les UF pour les assemblages des tirants internes
considérés pour la vérification sont présentés dans le Tableau 33.

Tableau 33 Veérification de I'assemblage pour les forces de liaison selon la méthode

prescriptive
B Force de liaison| Résistance de .
Elément .. Mode de ruine UF (-)
(kN) cisaillement (kN)
Poutres Poutre sec
secondaires 166 392 o 0.42
. . en flexion
internes articulées
Poutres Boulons de
principales 499.2 392 poutre principale 1.99
internes articulées en cisaillement

Note : La capacité de I'assemblage en traction aux extrémités des poutres secondaires
a été vérifiée sans aucune vérification de la poutre principale. Des précautions sont
nécessaires car I'déme de la poutre principale peut devenir le composant critique.

Conclusions

Pour les assemblages des poutres secondaires articulées internes, I'UF de 0,42 se
traduit par un dimensionnement approprié.

Pour les assemblages des poutres principales articulées internes, I'UF de 1,99
nécessite une redimensionnement de I'assemblage.

Organigramme

Figure 3—-Bloc C.4
=>Fin de
dimensionnement

Organigramme
Figure 3—-Bloc C.4
=>C.2
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Par conséquent, une rangée de boulons a été ajoutée (3 rangées au total). Elle a|Organigramme
augmenté la capacité de cisaillement a 588 kN, ce qui donne un UF de 0,85 pour |Figure 3 — Bloc
I'assemblage - voir la figure 79 pour la configuration redessinée. C.4 =» Finde
| dimensionnement
IPESS0 f /
internal 7%+ HD 400X463
main column
pinned kbeam ‘TT é ////////////, \
7
7
3 Meo ;;:7 5| ;? @ é\
Gr. 109 / Gr. 109 ?6 M20/cleat
/ Gr. 10.9
| D PN M/
v L200x150x)15 ; i
7
/ % /
% o o 3/
L200x150x15 é |4
:I Z 777 7777
/ IPESS0 }
L1 internal
s @
(4 pinned kbear
Figure 79. Re-dimensionnement des assemblages des poutres principales
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8.8.1.2 Dimensionnement pour des événements non identifiés a l'aide d'une approche
prescriptive — méthode des tirants (CS/S)

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés a l'aide] 1 ¢ 2 pages
m de I'approche prescriptive
| Fait par | UPT

. ; Structure Structure mixte en zone sismique Date: 06/2021
Exemple d’application Document ref.|11.1.2 / CS/S '

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés sur une structure | Manuel de

mixte en zone sismique en utilisant la méthode prescriptive (méthode des tirants) dimensionnement
§53.1

Cet exemple illustre 'application de la méthode des tirants pour des poutres et leurs
assemblages (tirant horizontal).

Le tirant vertical aurait également d{ étre vérifié mais ce controle n'est pas effectué dans
le cadre de ces exemples résolus. Le contrble des tirants verticaux s'effectue en W.E.
11.4.1 / SS/NS.

Données de base de la structure Manuel de
dimensionnement

e Ence qui concerne la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2. |§ 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11);
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure CS/S);
e Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Définition du chargement en traction

La vérification est effectuée de la méme maniére que W.E. I1.1.1 / SS/S pour les poutres
principales. De plus, le renforcement longitudinal sur la longueur efficace de la poutre
est pris en compte.

Calcul

e poutres principales internes articulées

Espacement entre les

Tirants (poutres s=12m
principales)
Portée du tirant L=8m

Effort de traction de dimensionnement pour les tirants internes
T; = max[0.8(gx + ¥.qx)s.L; 75 kN] = max[0.8(5 + 0.5 X 3)12 x 8; 75 kN|
= 499.2 kN

L'effort axial dans I'assemblage de la poutre principale est la somme de la force de
traction transmise a travers les boulons et la force de traction transmise a travers le
renforcement longitudinal sur la largeur efficace de la dalle en béton armé.
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Résultats

N, =392 kN + 73kN = 465 < T; = 499.2 kN=>» redimensionnement nécessaire de
I'assemblage.

Par conséquent, 3 boulons M20 10.9 ont été nécessaire au lieu de 2, comme présenté a
la Figure 79 pour I'exemple traité précédent.

N; =661 kN > T, = 499.2 kN, UF = 0.76

Conclusions

Toutes les poutres principales internes articulées et leurs assemblages satisfont a la
vérification relative aux forces de tirant requises avec des modifications limitées
nécessaires dans le dimensionnement.

Comme indiqué précédemment dans W.E. I1.1.1 / SS/S, on peut conclure que le
dimensionnement pour les charges de gravité peut-étre insuffisant vis-avis des exigences
relatives a la force de tirant dans le cas de grandes zones tributaires.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C.5 > 4

Redimensionnement

Organigramme

Figure 3 — Bloc
Cc4 > 4
Fin de

dimensionnement
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8.8.1.3 Dimensionnement pour les événements non identifiées a I'aide d'une approche

prescriptive - méthode des tirants (SS/NS)

1 sur 4 pages

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide

e d’ licati Structure Structure en acier en zone non—sismique‘ Fait par ‘ F+W
Exemple d'application 15 et vef. [11.3 / 55/Ns

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-avis d’évéenements non identifiés dans une structure
en acier en zone non sismique en utilisant la méthode prescriptive (méthode des
tirants)

Cet exemple illustre I'application de la méthode des tirants de poutres et de leurs
assemblages (tirant horizontal et vertical).

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;
e Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Définition du chargement en traction

Dans cette approche, seules les charges surfaciques sont prises en compte. Les charges
linéiques (charges de facade) sont prises en compte en les convertissant en charges
surfaciques pour les tirants extérieurs.

Calcul

Les forces de tirant horizontales et verticales sont fournies dans les tableaux ci-dessous.
Notez que seuls les éléments le long des portiques sont définis comme tirants ici, de
sorte que les assemblages poutre-poutre ne sont pas soumis a des forces de liaison
(tirants).

Tableau 34. Forces de tirants horizontaux selon I'approche prescriptive — SS/NS

External tie Internal tie

S 8m S 8m

L 12m L 12m

P 0,5 P 0,5

g 5 kN/m2 g 5 kN/m2
Qy 3 kN/m2 Qy 3 kN/m2
g, facade 4 kN/m

g, facadeequ. 0,5 kN/m2

Te 268,38 kN T; 499,2 kN
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Tableau 35. Forces de tirants verticaux selon I'approche prescriptive — SS/NS

External tie (HEB360) Internal tie (HEM300)

S 8m S 8m

L 12 m L 12 m

U 0,5 Y 0,5

8k 5 kN/m2 = 5 kN/m2
Ok 3 kN/m2 Ok 3 kN/m2
Bipesoo 1,22 kN/m Eipes00 1,22 kN/m
8ipesoo 0,907 kN/m Epesso 1,06 kN/m
8Bipesso 1,06 kN/m BrEMz00 2,38 kN/m
Bhessso 1,42 kN/m h 4m

h 4m n IPES50 4

n IPES50 1,5

g, facade 4 kN/m

T. 400,5 kN T; 694,2 kN

Vérification de la structure

° Vérification des éléments

Les éléments de tirant doivent étre contrélés lorsqu'ils sont soumis uniquement aux
efforts de tirant. Par conséquent, ils sont facilement vérifiés en comparant leur
résistance axiale plastique Ny s aux forces de tirant T. ou T;. Tous les éléments de tirant
possédent résistance axiale plastique supérieure aux forces de tirant appliquées ; les
détails du calcul ne sont pas fourni ici.

. Vérification des assemblages

La position des assemblages dans la structure est fournie a la figure 52. Les assemblages
couvre-joints des poteaux (figure 80) sont caractérisés par la méthode des composants.
Les vérifications de l'assemblage a gousset d’ame (Figure 81) sont effectuées selon
(ECCS, 2009). Les résultats sont donnés au tableau 36.

Comme on peut le constater au tableau 36, les assemblages B1, B3, C2w, D3s, D3w et 3-
3 n'ont pas une résistance suffisante pour reprendre les forces de tirant selon I'approche
prescriptive.

A noter que, pour les configurations poutre-poteau a axe faible double face, le
composant “ dme de poteau en flexion “ est considéré comme non activé alors que ce
composant est pris en compte lors de la caractérisation des configurations poutre-
poteau a axe faible simple face.
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Exemple d’app.
11.1.3 / SS/NS

Dimensionnement pour les événements non identifiées a I'aide d'une approche prescriptive -
méthode des tirants (SS/NS)

3 sur 4 pages
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Figure 80. Couvre-joint colonnes avec 4xM20 (gauche : 1-1, centre : 2-2, droite : 3-3) — plaque
d'extrémité S355 de 15 mm d'épaisseur — 10,9 boulons — soudures de semelle de 5 mm et
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Figure 81. Assemblages a gousset d’éme (a) : A-1w, b) Als, A2, B1, B3, c) C-2w, C-3w, d) D-3s, D-
3w) —platine S355 10 mm d'épaisseur — 10,9 boulons — soudures 6 mm pour les platines

Tableau 36. Vérifications des assemblages pour les forces de tirants selon I'approche prescriptive

Position Force de tirants

s = axe fort Mode de ruine UF
. (kN)
w = axe faible

Als / A2 268.8 Platine d’about en traction 0.63
Alw 268.8 Ame de colonne en flexion 0.73
B1/B3 499.2 Platine d’about en traction 1.16
C2w 499.2 Ame de colonne en flexion 1.15
C3w 499.2 Platine d’about en traction 0.67
D3s/D3w 499.2 Ame de poutre en traction | 2.02
D3w 90 Ame de poutre en traction 0.88
1-1/2-2 400.5 Platine d’about en flexion 0.88
3-3 694.2 Platine d’about en flexion 1.31

Redimensionnement de la structure

Le redimensionnement des assemblages B1, B3, C2w, D3s, D3w et 3-3 consiste a :

B1/B3: |égere modification de la géométrie du gousset d’ame ;
C2w : plague d'ame soudée ajoutée au poteau ;
D3s/D3w : 2 boulons ajoutés et modification de la géométrie du gousset d’ame;

Organigramme

Figure 3 — Bloc
C.5 > 4
Bloc C.2
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3-3: Boulons M24 (au lieu de M20) et une platine d’about de 20 mm au lieu
de 15 mm.

145 * E 150—#‘ + 4 30
ERS S
o a1 IS
R S H 7| R

10%TL40H40+ h N 450 4—— 200 —50 ¥
B1/B3 c2 D3s/D3w 3-3

Figure 82. Redimensionnement des assemblages pour répondre aux vérifications des forces
de tirants selon I'approche prescriptive

Les facteurs d'utilisation mis a jour pour ces assemblages sont résumés dans le tableau
37.

Tableau 37. Vérifications des assemblages redimensionnés pour les forces de tirants selon
I'approche prescriptive

Position Force de tirant

s = axe fort Mode de ruine UF
. (kN)
w = axe faible
B1/B3 499.2 Platine en traction (net) 0.93
C2w 499.2 Ame de colonne en flexion 0.88
D3s/D3w 499.2 Ame de poutre en traction 1.03
(net)

3-3 694.2 Platine d’about en flexion 0.83

Le contréle des assemblages D3s/D3w est dépassé de 3%. Ce petit dépassement a été
accepté ici comme il est généralement fait dans la pratique. Une solution pour satisfaire
ce controble pourrait étre de remplacer les poutres HEA300 par des poutres HEB300. Cela
pourrait également étre une amélioration pour le comportement post-critique en cas de
perte de colonne car HEB300 S355 sont des profils de classe 1 tandis que HEA300 sont
de classe 3.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C4 => Fin de

dimensionnement

164




8.8.1.4 Dimensionnement pour des évéenements non identifiés a l'aide d'une approche

prescriptive - méthode des tirants (CS/NS)

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide
W o e pee

1 sur 4 pages

, ] 3 Structure Structure mixte en zone nn-sismique ‘ Fait par ‘ AM
Exemple d’application

Document ref. | 11.1.4 / CS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
mixte en zone non sismique en utilisant une approche prescriptive (méthode des
tirants)

Cet exemple illustre I'application de la méthode des tirants des poutres et de leurs
assemblages (tirant horizontal).

Le tirant vertical aurait également d{ étre vérifié mais ce controle n'est pas effectué dans
le cadre de ces exemples corrigés. Le controle des tirants verticaux est effectué en W.E.
11.4.1 / SS/NS.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;
e Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Définition du chargement en traction

Dans cet exemple, les calculs sont effectués pour les poutres reliées au poteau situé au
milieu de la fagcade la plus longue du batiment - voir Figure 83.

Figure 83. Poutres considérées pour la méthode prescriptive — CS/NS

Calcul
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Pour les structures en portique, les forces de traction minimales auxquelles doit résister
un tirant horizontal efficace peuvent étre estimées a I'aide des calculs suivants :

- Tirant horizontal

Acti t kN
ction permanente Ik = SW
. . kN
Action variable G =3 —
m2
Facteur de charge au
. & W =05
niveau des bureaux
Espacement entre tirants
. s=12m
(poutres primaires)
Portée du tirant L=8m

Effort de traction de dimensionnement pour les Tirants internes

T; = max[0.8-(gx +¥ -qr) s L,75kN]
=max[0.8 X (54+0.5%x3)x12x%x8,75kN] = 499.2 kN

Effort de traction de dimensionnement pour les Tirants de périmétrique

T, = max[0.4- (gx +¥ - qx) s L,75kN]
=max[04 X (54+05x%x3)x12x%x8,75kN] = 249.6 kN

Section transversale :

;= 2
poutres internes (IP360) A5 =7270 mm

Section transversale :
poutres périmétriques Asp = 9880 mm?

(1P450)
Résistance plastique des —6 3
. Npii = Agi. fy = 7270 X 107° X 355 X 10° = 2581 kN
poutres intérieures
Résistance plastique des _ _ _6 3
Npip = Asp. f, = 9880 X 107° x 355 X 10° = 3507.4 kN

poutres périmétriques

Vérification de I'utilité — U = T 4992 0.19
Poutres intérieures " Ny 2581 '
Vérification de I'utilité — T, 249.6

U
Poutres de périmetre P Ny, 35074

Les calculs montrent que les poutres sont capables de reprendre les charges de traction
définies dans les normes.

Les assemblages aux extrémités des poutres doivent également pouvoir résister aux
efforts de tirant calculés précédemment. Deux solutions d'assemblage différentes ont
été envisagées pour les assemblages poutre-poteau : les assemblages a platine d’ame et
les assemblages a gousset d’ame.
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Exemple
11.1.4 / CS/NS

d’app.

Dimensionnement pour des événements non identifiés a l'aide d'une approche prescriptive -

méthode des tirants (CS/NS)
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Platine d’ame:

Type de boulon:

© Y M16 Gr.8.8 (6 bolts)
ot [

| © H © Platine:
= I - _

| paisseur ¢, = 10mm
o © H © Hauteur h, = 270mm
2 [ largeur b, = 190mm
Ol o

f——t
40 50,3

Soudure a,, = 2X6mm

Platine Type de boulon:
M20 Gr.8.8 (4 bolts)

r Platine:

45

© © 0 ©

Epaisseur t, = 10mm

70

2 Hauteur h, = 300mm
R largeur b, = 100mm
R Soudure a,, = 2X6mm

45

. el
55 45

La vérification des assemblages mentionnés ci-dessus a été faite selon I'annexe A.5.

Boulons en
traction

Plaque d’about en

flexion

Elément suppo
en traction

Ame de la poutre

en traction

Résistance en
traction de
I"'assemblage

Résultats

Vérifier I'utilité

Conclusions

Ny, = 602.88 kN

Ny, = 27117 kN

rt  Nys; = 383.08 kN

N4 = 954.29 kN

N, = 271.17 kN
T
U=-L=0092
N.

Boulons en Ny, = 37632 kN
cisaillement

Platine en Ny, =512.73 kN
pression

diamétrale

Platine en Ny, = 1128.00 kN

traction : Brute

Platine en Nys =717.41 kN

traction : Nette

Beam web in
bearing

Nys = 481.96 kN

Ame de la poutre
en traction :

Nye = 1060.32 kN

Brute

Ame de la poutre
en traction : Net

Ny, = 674.36 N

Elément support N,g = 35099 N

en pression
diamétrale
Résistance en N, = 350.99 kN
traction de
I"'assemblage

T IRITIY T
Vérifier I'utilité U=-P_—071

Ny
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Les calculs montrent que les poutres peuvent supporter les charges de traction définies
dans les normes.

On peut observer que les assemblages ont été calculés en supposant des assemblages
nominalement articulés, c'est-a-dire en négligeant les éventuelles actions mixtes qui
pourraient se développer au niveau de ces assemblages. Ceci est considéré comme une
approche sécuritaire si la ductilité est garantie, ce qui est le cas ici. En effet, les armatures
au niveau des assemblages peuvent servir d'éléments de tirant si la disposition des
armatures est continue dans tout le plancher du batiment et leur contribution pourrait
alors étre simplement ajoutée a la résistance de I'assemblage.

Tableau 38. Assemblages vérifiés selon la méthode des tirants— CS/NS

Type ELU Tirants Remarques
vp UF UF q
Platine d’about 0.73 0.92 Groupe de boulons( Platine d’about en
flexion
Platine 0.71 0.71 Groupe de boulons /.Elément support en
flexion

Selon le tableau 38, il est possible de conclure que dans cet exemple, |'utilisation d'un
assemblage ciblé pour un dimensionnement de base avec une utilité de 70 % est une
approche adéquate lors de la réalisation du pré-dimensionnement conformément aux
exigences de tirant.

Organigramme

Figure 3 — Bloc
Cc4 > 4
Fin de

dimensionnement

Organigramme

Figure 3 — Bloc
Cc4 > 4
Fin de

dimensionnement
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8.8.2 M¢éthode des éléments clés

8.8.2.1
éléments clés — approche normative (CS/NS)

Dimensionnement pour des évenements non identifiés a I'aide de la méthode des

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés al'aidel 1 sur 4 pages
W de la méthode des éléments clés - approche normative
Structure Structure mixte en zone non-sismique ‘ Fait par ‘ AM

Exemple d’application Document ref.

1.2.1/ CS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
mixte en zone non sismique en utilisant la méthode des éléments clés - approche
normative

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements
non identifiés en utilisant la méthode des éléments clés.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;

Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;
Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de dimensionnement accidentelle

La combinaison d'actions est :
DL + 05X LL + Ay

Définition des éléments clés

Dans cet exemple, un ensemble de colonnes (A, B et C) sont identifiés comme éléments
clés. Selon (EN 1991-1-7 2006), I'intensité de I'action accidentelle de dimensionnement
servant a vérifier les éléments clés est de 34 kN/m? appliquée dans n'importe quelle
direction (individuellement). La figure 84 présente les colonnes qui sont vérifiées a I'aide
de la méthode des éléments clés.

® O

CasesAand B Case C

3 F
S
— Fd  —

- a H - -

Figure 84 Colonnes a vérifier a l'aide de la méthode des éléments clés — CS/NS
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Calcul

kN

Ay =34 —

Charge accidentelle
m2

Longueur de la colonne l.=4m

Hauteur de la section de

colonne (Acier ; Mixte) he = (364;540) mm

Largeur de la section de

colonne (Acier ; Mixte) be = (371;450) mm

Largeur du panneau
devant la colonne

Charge ponctuelle (largeur

E,=As.w,.l. =34 %x5%x4=680kN
du panneau) p a-Wp-te

Charge ponctuelle
(hauteur de la section)
(Acier ; Mixte)

Fon = Ag he.l, = (34 X 364 X 1073 X 4 ; 34 X 450
x 1073 x 4 = (49.5;61.2) kN

ES'.W = Ad'WC'lC
= (34%x371x 1073 x 4; 34 x 450
x 1073 x 4 = (50.46 ; 61.2) kN

Charge ponctuelle (largeur
de section) (Acier ; Mixte)

Tableau 39. Charges accidentelles utilisées pour les éléments clés — Colonnes en acier — CS/NS

Tableau 40. Charges accidentelles utilisées pour les éléments clés — Colonnes mixtes — CS/NS

Cas Fax (KN) | Fay (kN) Cas Fax (kN) | Fay (kN)
A.l 50.46 0 A.2 0 680
B.1 50.46 0 B.2 0 680
C.1 680 0 C.2 0 49.5

Cas Fax (KN) | Fay (kN) Cas Fax (kN) | Fay (kN)
A.l 61.2 0 A.2 0 680
B.1 61.2 0 B.2 0 680
C.1 680 0 C.2 0 61.2

Analyse structurelle

Les charges ponctuelles présentées dans le tableau 39 sont appliquées directement en
tant que charges horizontales dans le modele SCIA® (modéle de poteaux en acier) a mi-
hauteur de chaque poteau clé (A, B et C) le long des deux axes, pris individuellement,
compte tenu de la combinaison de charges accidentelles. Ceci constitue une approche
sécuritaire ; une alternative aurait pu étre de mieux tenir compte de la redistribution
réelle de la charge horizontale du panneau vers le poteau lorsque A, est supposé étre
appliqué au panneau ou de considérer A; comme une charge linéique appliquée sur la
hauteur du poteau dans l'autre direction.
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Exemple d’app.Dimensionnement pour des évéenements non identifiés a |'aide de la méthode des éléments clés —
11.2.1 / CS/NS lapproche normative (CS/NS)

3 sur 4 pages

Concernant les poteaux mixtes, la démarche a été similaire a celle de I'analyse d'impact
(W.E. 1.1.4 / CS/NS, utilisant les charges précédentes et le logiciel A3C".

Résultats
Tableau 41. UFs et fleche des colonnes en acier — éléments clés — CS/NS
. Chargement Support UF(-) |Deflexion latérale*
Cas Section .
Fax(kN) | Fay(kN) | inférieur |S355|S460 $355 (mm)
Encastré [0.39|0.28 0.7
A.1 | HD360x162 | 50.46 0
Rotule 0.39|0.28 0.8
Encastré |1.03|0.82 -
A.2 | HD 360x162 0 680
Rotule 1.25|1.00 -
Encastré |0.22|0.16 0.7
B.1 | HD 360x162 | 50.46 0
Rotule 0.23 1 0.17 0.8
Encastré |0.95|0.75 9.1
B.2 | HD 360x162 0 680
Rotule 1.14 1 0.92 -
Encastré |0.68 | 0.54 5.0
C.1 | HD 360x162 680 0
Rotule 0.83 | 0.65 8.1
Encastré |0.40|0.29 1.4
C.2 | HD 360x162 0 49,5
Rotule 0.42 | 0.31 1.4

* La fléche latérale est fournie ici a titre d'information car aucune vérification de fleche
n'est requise.

Tableau 42. UFs pour colonnes mixtes— éléments clés — CS/NS

Cas Chargement Supports inf. et UF (-)

Fax(KN) | Fay(kN) sup. $355
A.l 61.2 0 Rotule 0.42
A.2 0 680 Rotule 2.29
B.1 61.2 0 Rotule 0.24
B.2 0 680 Rotule 1.84
C.1 680 0 Rotule 1.34
C.2 0 49.5 Rotule 0.40

Détails des colonnes mixtes :

e  Section en acier - HE200M , /" )N

e Classe du béton —C30/37 p o
o  Armature (A500) - $20 mm /6 mm S J

Conclusions

e Colonnes en acier standard

Les résultats présentés dans le tableau 41 montrent que, pour les poteaux en acier sur
appuis fixes, la résistance ne dépasse pas la limite d'élasticité (1,03 peut-étre
admissible).

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C4 => Fin de

dimensionnement
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Cependant, avec des appuis articulés pour les cas A.2 et B.2, cette limite est dépassée.

e Colonnes mixtes acier-béton

Concernant les colonnes mixtes, comme présenté dans le tableau 42, les facteurs
d'utilisation sont considérablement plus élevés comme expliqué précédemment pour
I'analyse d'impact (W.E. 1.1.4 / CS/NS).

Dans l'ensemble, on peut conclure que, pour les poteaux en acier non-mixte, la
dimensionnement standard est capable de reprendre les charges développées, lorsque
I'assemblage inférieur du poteau est fixe. Les poteaux mixtes montrent cependant les
pires résultats en raison du fait que la contribution principale pour la résistance
proviendra de I'élément en acier qui est sensiblement plus petit que celui utilisé pour le
dimensionnement en acier standard.

Comme indiqué précédemment, la principale amélioration qui peut-étre apportée est
d'augmenter la nuance d'acier a 5460 ; ce faisant, les facteurs d'utilisation des colonnes
sont tous inférieurs ou égaux a 1,0 pour les sections en acier standard.

Afin d'améliorer la réponse de I'élément clé sous Ay, un ensemble d'autres changements
pourraient étre mis en ceuvre :

e Augmenter la taille des sections ;
e Dimensionnement en considérant des conditions aux limites plus avantageuses
pour les assemblages ;

Une combinaison des solutions précédentes pourrait étre envisagée pour les colonnes
mixtes.

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C.2 > 4

Redimensionnement

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C.2 > 4

Redimensionnement

172




8.8.3 Méthode de compartimentation

88.3.1
compartimentation (SS/NS)

Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés a l'aide de la méthode de

Titre Dimensionnement pour des évenements non identifiés en| ¢ 1 pages
W utilisant la méthode de segmentation
Structure Structure en acier en zone non—sismique| Fait par F+W

Exemple d’application

Document ref. | 11.3.1 / SS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis des événements non identifiés dans une structure
en acier en zone non sismique a I'aide de la compartimentation

L'exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements non
identifiés a I'aide d’'une méthode de compartimentation.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Remarques

La méthode de compartimentation (frontiere de compartiment faible, frontiére de
compartiment forte) peut-étre utilisée seule ou en combinaison avec d'autres mesures
(par exemple, renforcement local) ou méthodes (par exemple, ALPM). Lorsque les
résultats de I'ALPM indiquent la nécessité d'une refonte, la méthode de
compartimentation peut-étre utilisée comme solution alternative pour limiter
I'extension des dommages.

Dans le cas de l'immeuble de faible hauteur actuel, une stratégie de frontiére de
compartiment faible pourrait étre choisie. Comme il sera mis en évidence a partir des
résultats des approches analytiques et numériques, les assemblages a gousset d’ame
nominalement articulés congus pour I'ELU ne sont pas capables de résister aux efforts
de traction importants résultants des effets de membrane lors de I'examen d'un scénario
de perte de colonne. Pratiquement, ces assemblages agissent comme des “ fusibles “ en
cas de perte de colonne, et I'effondrement sera limité a la zone directement affectée par
la perte de colonne (limitation horizontale des dommages). Si la réponse des
assemblages est ductile, ils développeront de grandes
I'effondrement, empéchant ainsi une rupture fragile soudaine.

déformations avant
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8.8.4 Méthode des cycles de charges alternées

8.8.4.1 Dimensionnement pour des évenements non identifiés a l'aide
approche analytique (SS/NS)

de I'ALPM -

1 sur 12 pages

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide
m de I'ALPM - approche analytique

Date: 06/2021

Structure Structure en acier en zone non—sismique‘ Fait par ‘ F+W
Exemple d"application 5 crrentrer. [14.1/ 55/NS

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
en acier dans une zone non sismique en utilisant la méthode de chemin de charge
alternatif - approche analytique

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements
non identifiés en utilisant I'approche analytique d'ALPM.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;

Combinaison d'actions pour une situation de dimensionnement accidentelle

La combinaison d'actions est :

DL + 05X LL

Définition des scénarios de perte de colonnes

e Scénario 1 — suppression de la colonne a I'emplacement B2

Figure 85. Perte de colonne supposée (colonne B2)

Eléments a I’étude

e Poutre B1/B3 — IPE550
e Poutre C2w/C3w — IPE600

Hypothéses pour les assemblages

e Solution 1 : assemblages simples
e Solution 2 : assemblages semi-rigides

Manuel de
dimensionnement

§5.3.2

Manuel de
dimensionnement

§8.2.

EN 1990
§6.4.3.3, Eq
6.11b
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La méthode appliquée est I'approche analytique simplifiée pour les structures a
diaphragmes horizontaux présentée dans la section 5.3.2.

e Solution 1 - forces de liaison pour les assemblages simples (Section 5.3.2.2)

La procédure consiste a résoudre le systeme de 4 équations comme indiqué dans la
Figure 86.

Sub-system for 3D structure

3D Structures with simple joints
Ninl =2.T, :
n_r = Z.lpeam,1-SIN 61
ST
0 0, Fa-1 +2.Tpoum 2. 5in 6
1—cosé;
Eq.2 Theam1 = “eost, E. Ay
1—cos6;
Eq.3 Toeam2 = c0s 6. .E.A;
Eq. 4 Loj.tan8; = Lg,.tan 6,

Figure 86. Systeme d'équations de I'approche analytique pour les assemblages simples

La poutre d'indice 1 est I'lPE550, tandis que la poutre d'indice 2 est I'lPE600. La force
initiale dans la colonne N, est tirée de l'approche numérique en considérant la
combinaison de cas de charge accidentelle.

Tableau 43. Paramétres d'entrée pour I'approche analytique avec des assemblages simples —

SS/NS
Nini Nst E A; Lo A: Lo>
407851 kN | 6 | 210000 MPa |134cm?| 12m |156cm?| 8 m

En retravaillant le systeme d'équations et en intégrant les valeurs du tableau 43, la
premiére équation peut-étre écrite pour x = 6, comme suit :

17866.67 tan(x) (1 - cos['tan’l(0.67 tan(x)))) + 31200 tan(x) (1 - cos(x)) - 3.24 = 0

La solution de cette équation est x = 6, = 0.05485 rad. Les résultats pour les quatre
inconnues sont résumés dans le tableau 44.

Tableau 44. Solution du systéme d'équations pour I'approche analytique dans le scénario 1—
SS/NS

01 02 Tpoutre'_‘l = IPE550 Tpoutre'Z' IPEGOO

0.03659 rad |0.05485 rad 1884 kN 4934 kN

Remarques

e Par rapport a l'approche numérique — W.E. 11.4.5 SS/NS, les résultats obtenus
sont environ 8% supérieurs (1741 kN pour IPE550 et 4565 kN pour IPE600).
Cependant, on sait que I'approche analytique surestime les efforts de traction,
de sorte que I'ordre de grandeur ici est cohérent et valide les efforts de traction
obtenus avec I'approche numérique.

Exemple d’app.[Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide de I'ALPM - approche analytiquel 2 sur 12 pages
11.4.1/ SS/NS (SS/NS)
Calcul
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e Les résultats indiquent qu'un redimensionnement de la structure visant la
robustesse est nécessaire car les assemblages ne sont pas capables dereprendre
des charges aussi importantes (voir W.E. 11.1.3 / SS/NS).

e Solution 2 — approche alternative avec des assemblages semi-rigides

Comme indiqué dans W.E. I1.4.5 / SS/NS, les assemblages partiellement résistant
peuvent étre une bonne alternative aux assemblages nominalement articulés pour
augmenter la robustesse de la structure. Pour étudier cela, les assemblages poutre-
poteau seront remplacés par des platines d’about non-débordantes. Tous ces
assemblages ont M24 Gr. 10,9 boulons et platines d’about e 15 mm d'épaisseur, comme
présenté dans la Figure 87.

+—220 —+ 2

5

88
l
te ; |
& 8
o (o]
=2
’L * e | i
T e T T = 50 +—k 120 +—+5B
50 +—4—120 —+—+5F 50 +—4-120 +—+ 5B TR
Al/A2 B1/B3 C2w/C3w
Figure 87. Assemblages alternatifs a la platine d’about non-débordante pour I'approche

analytique

Ces assemblages semi-rigides ont été congus pour résister aux forces de cisaillement ELU
et a une éventuelle interaction N-V dans les boulons. A noter que pour les assemblages
poutre-poteau boulonnés selon I'axe faible du poteau (a travers I'dme du poteau), une
piece soudée est nécessaire pour reconstruire un assemblage de type “ axe fort “,
comme illustré a la Figure 88.

Figure 88. Piéce soudée pour un assemblage type platine d’about non-débordante axe faible
(modéle de boulon non représentatif)

La méthode analytique simplifiée avec des assemblages partiellement résistant prend en
compte les effets suivants (voir Section 5.3.2.3):

- Contribution du mécanisme plastique des poutres ;
- Contribution de la dalle ;
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- Contribution des effets chainette.

Si la somme des contributions ci-dessus n'est pas suffisante, des déformations plus
importantes se développent et des effets de membrane dans les poutres sont activés de
la méme maniere que dans I'exemple de I'assemblage simple. Comme cela nécessite une
plus grande capacité de rotation dans les assemblages, la conception visant la robustesse
sera ici réalisée en optimisant les trois contributions mentionnées ci-dessus afin
gu'aucun effet membranaire ne se produise.

° Contribution de la dalle

La section transversale et les propriétés de la dalle sont résumées dans la Figure 89 et le
Tableau 45.

200 mm

phi10/200

phi10/200

Figure 89. Coupe transversale de la dalle de béton

Tableau 45. Propriétés de la dalle de béton

As | A, | Mw
Classe t c | Acier | (sup.et | (sup.Et fen Mode de ruine
. . travée/
inf.) inf.) .
sur appui)
20 20 3.93 3.93 26.9 Plastificati
C30/37 B500S | - : astirication
cm mm cm?/m | cm?/m kNm armatures

La dalle est congue pour répondre aux exigences ELS/ELU. L'armature en acier
correspond a I'armature constructive minimale selon DIN EN 1992-1 Chap. 9.

Pour le scénario de perte de poteau considéré, le systeme statique de la dalle en béton
sans tenir compte des contraintes provenant des poutres intérieures est illustré a la
Figure 90.

24 m

————— Peripheral beams (free rotation)

Slab continuity (restrained rotation)

X Columns

16 m

Figure 90. Systéeme statistique de la dalle béton apreés perte de colonne
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Le chargement accidentel (1 x G + 0,5 x Q) de 6,5 kN/m? (en négligeant les charges de
facade) conduit a des moments fléchissants importants pour lesquels la dalle n'a pas été
dimensionnée, voir Figure 91.

T T 1725
1544
-136,2
[ 1 1180
99,9

81,7
P 636
45,4
27,2

9,1
9,1
i zmI
454

Figure 91. Moment fléchissant accidentel dans la dalle de béton aprés la perte du poteau (Mgq =
-172.5 kNm)

Par conséquent, la dalle de béton ne suffirait pas a elle seule a assurer la robustesse de
la structure. Cependant, avec d'autres effets énumérés ci-dessus, la dalle peut toujours
contribuer a assurer la robustesse. Cette contribution s'exprime par la force ponctuelle
verticale Psq.p (appliguée a l'endroit ou la colonne est perdue) nécessaire au
développement d'un mécanisme plastique. Comme le mode de rupture de la dalle est
ductile (élasticité de I'armature en acier), la dalle sera capable de maintenir le moment

plastique le long des charniéres.

Le mécanisme plastique est obtenu a I'aide de la méthode de Johansen. Deux modeles
de ruine ont été étudiés : un mode non-circulaire et un mode circulaire. Les deux sont
illustrés dans les figures suivantes.

8m 8m 8m

Yielding lines

Figure 92. Modéle de mécanisme plastique non circulaire
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Yielding lines
Figure 93. Modele de mécanisme plastique circulaire
En utilisant le principe des travaux virtuels, les forces suivantes sont obtenues :

- Modéle de ruine pour mécanisme non-circulaire : 313.6 kN
- Modeéle de ruine platine d’about non-débordante circulaire :  330.4 kN

La valeur de Np;daie €st donnée par le minimum des deux valeurs ci-dessus, c’est-a-dire,
313.6 kN.

Plus de détails sur le calcul de ces valeurs a partir des mécanismes plastiques se trouvent
dans le calcul détaillé et dans (Vermeylen, 2021).

. Contribution du mécanisme de poutre en acier

En raison de l'utilisation d'assemblages partiellement résistants, la force verticale
associée au développement d'un mécanisme plastique de poutre résultant de la
formation de rotules plastiques dans les assemblages peut-étre calculée.

Etant donné que les assemblages dans les deux sens sont des assemblages partiellement
résistants, cette force est donnée par I'équation suivante (adapté de la version 1D), voir
Figure 94 pour le mécanisme illustré.

N = 2.Mp pa1 + 2. M) g 4 2. My pa2 + 2. My pa
=
P Los Lo

) y

H
M pl,Rd,2

+
M pl,Rd,2

Moird2  Mpirda

Figure 94. Mécanisme plastique de poutre se développant dans les poutres avec des
assemblages partiellement résistants

Les moments résistants positif et négatif des assemblages sont donnés dans le tableau
46.
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Tableau 46. Moment résistant des assemblages partiellement résistants

Assemblage B1/B3

Assemblage C2/C3

Mpipa,1* Mpira1s Mpipa,2* Mpira2
(hogging) (sagging) (hogging) (sagging)
306.1 kNm 224.7 kNm 416.6 kNm 305.6 kNm

Sur la base de ces valeurs, une force N, égale a 269 kN est obtenue.
. Contribution des effets de chainette

Par analogie avec les sections précédentes, la force ponctuelle verticale Ny nécessaire
pour surmonter |'effet d’arc est calculée.

Les effets d’arc sont activés si la résistance a la compression de tout composant activé
une fois que le mécanisme ci-dessus s'est développé n'est pas déterminante, en d'autres
termes si le mode de défaillance de la plate-forme n'est pas un composant (c'est-a-dire
un assemblage ou une poutre) en compression. Dans de telles conditions, un effet de
volite peut étre mobilisé a I'intérieur des poutres se trouvant dans la partie directement
affectée, des que le mécanisme plastique s'est formé. Le tableau suivant résume les
modes de défaillance des assemblages concernés.

Tableau 47. Modes de ruine des assemblages partiellement résistants

Assemblage | Moment positif / | Mode de ruine

Moment négatif
B1/B3 Moment positif (+) | Ame de colonne en compression
B1/B3 Moment négatif (-) | Ame de colonne en compression
c2/c3 Moment positif (+) | Ame de colonne en compression
c2/c3 Moment négatif (-) | Ame de colonne en compression

Comme tous les assemblages échouentatteignent la ruine en compression, aucun effet
d'arc ne peut-étre activé, de sorte que Ny = 0 kN.

Vérification de la structure avec des assemblages partiellement résistants

L'apport de la dalle, du mécanisme de poutre et de |'effet de volte peut étre cumulé car
leur activation nécessite des capacités de déformation limitées. La résistance totale est
alors :

N = Ngque + Ny, + Ngye = 313.6 +269.0 + 0.0 = 582.6 kN

L'action verticale appliquée lors de la perte du poteau est égale a la force axiale verticale
dans les poteaux internes et a été estimée a 694,2 kN. Comme la somme des résistances
de toutes les contributions ci-dessus est inférieure a la force axiale verticale, la structure
ne peut pas étre considérée comme robuste.

Cela signifie que des déplacements verticaux importants de la partie directement
affectée vont se développer avec 'apparition de forces membranaires Nmembrane dans les
poutres. De telles forces membranaires ne sont pas cumulables avec les contributions
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provenant de la dalle et des effets de volte car elles disparaissent une fois des grandes
déformations atteintes.

La contribution Nmemsrane Nécessite I'adoption de méthodes de conception avancées en
raison de l'interaction M-N dans les assemblages. Cette contribution nécessiterait des
capacités de déformation importantes au niveau des assemblages partiellement
résistants. Dans une telle situation, les niveaux requis de capacités de déformation ne
sont pas réalisables dans la plupart des cas, de sorte que cette contribution ne sera pas
évaluée ici.

Comme déja indiqué ci-dessus, des assemblages ductiles (modes de rupture des
assemblages ductiles) sont nécessaires pour étre en conformité avec I'hypothese de la
formation de rotules plastiques au niveau des assemblages. Le mode de rupture des
assemblages est ici I'ame du poteau en compression sous moments fléchissants. Ce
composant n'étant pas considéré comme ductile, ces assemblages doivent étre
repensés. Ceci sera évalué avec le redimensionnement visant la robustesse dans la
prochaine partie.

. Redimensionnement de la structure avec des assemblages semi-rigides

Avant de procéder au redimensionnement, il faut noter que, de maniére cohérente,
I'utilisation d'assemblages semi-rigides modifierait la répartition des efforts internes
dans la structure. On peut s'attendre a des fleches plus petites a I'ELS, de sorte que des
sections transversales plus petites pourraient étre utilisées. Mais des moments de
flexion dans les poteaux apparaitraient également, de sorte que des sections
transversales de poteaux plus grandes pourraient étre nécessaires. Cependant, pour les
batiments standards, les sections transversales des poteaux n'ont pas besoin d'étre
améliorées en raison de la contrainte supplémentaire due aux rigidités de I'assemblage
poutre-poteau. Dans le cadre de cet exemple solutionné, la structure en acier a été
conservée telle quelle (concue sur base d’efforts internes obtenus a partir d’une
modélisation avec assemblages simples). La modélisation des assemblages semi-rigides
en rotules reste une hypothese valide et sécuritaire si ces assemblages ont une ductilité
et une capacité de rotation suffisantes.

Il existe plusieurs facons d'atteindre les exigences de robustesse, telles que :

- Modifier le dimensionnement de la dalle pour augmenter la contribution du
mécanisme de la dalle ;

- Renforcer les assemblages dans une ou les deux directions pour augmenter la
contribution du mécanisme de poutre ;

- Renforcez les composants en compression pour activer I'effet chainette.

Afin de d’illuster I'apport de I'effet de chainette dans la pratique, nous avons choisi de
modifier les assemblages C2/C3 comme le montre la figure suivante.
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Figure 95. Redimensionnement de I'assemblage C2/C3 pour répondre aux exigences de
robustesse

Les changements opérés sont les suivants :

- Raidisseurs de colonne (méme épaisseur que les semelles de poutre);
- Raidisseur d'ame;

- Répartition des boulons adaptée;

- Soudures des semelles changées de 6 a 7 mm.

Des raidisseurs d'dmes de colonnes sont nécessaires pour activer I'effet de chainette
(voir ci-dessous). A noter que des regles spécifiques de I'EN 1993-1-8 doivent étre
respectées afin de prendre en compte les platines d'ame dans la vérification de
I'assemblage. Comme les moments de flexion d’appui (négatif) et de travée
(positif)d'accrochage jouent un réle dans le mécanisme de poutre ainsi que dans I'effet
de chainette, la répartition asymétrique des boulons a été modifiée pour devenir
symétrique. Des boulons M27 (au lieu de M24) ont été choisis pour continuer a satisfaire
la vérification de la force de cisaillement ELU. Enfin, la taille des soudures des semelles a
été augmentée pour des problémes de ductilité.

Des modifications de I'assemblage B1/B3 sont nécessaires pour augmenter la
contribution du mécanisme de poutre et atteindre les exigences de robustesse.

530

e

50 #—4- 120 +—+ 55

Figure 96. Redimensionnement de I'assemblage B1/B3 pour répondre aux exigences de
robustesse

Les changements sont les suivants :
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- Raidisseurs de colonne (méme épaisseur que les semelles de poutre) ;
L'épaisseur de la platine d’about est passée de 15 a 20 mm ;
- Les soudures des semelles sont passées de 6 a 7 mm.

Les modifications apportées a cet assemblage permettent d'augmenter le moment de
flexion résistant de I'assemblage et donc le mécanisme de la poutre. La configuration
des boulons reste inchangé.

a) Contribution de la dalle

Aucune modification n'ayant été apportée a la dalle, la contribution de cette
composante reste inchangée (Ngaie = 313.6 kN).

b) Contribution du mécanisme poutre

Les moments résistants positif et négatif des assemblages redimensionnés sont donnés
dans le tableau ci-dessous.

Tableau 48. Moments fléchissants résistants des assemblages redimensionnés B1/B3 et C2/C3

Assemblage B1/B3 Assemblage C2/C3
Moira,” Moi,rd,2 Moira,2" Moi,rd,2”
(appui) (travée) (appui) (travée)

368.9 kNm 285.4 KNm 451.3 kNm 451.3 kNm

CWS CWS EPB EPB

A partir de ces valeurs, Ny est obtenu comme étant égal a 334.7 kN
c) Contribution de I'effet chainette

Dans le cadre de cet exemple, seul I'effet de chainette provenant du portique court
(IPE60O avec des assemblages C2/C3) est pris en compte, comme illustré en deux
dimensions sur la figure 97.

P
C3 l«
Lo = 8000 mm m Lo = 8000 mm C2
% C3C3 %
Nt,C3 Lo = 8000 mm N N Lo = 8000 mm Nt‘cz
| TY%.c3ecal |
¥ ] 3
L
N, ~. N
Nc,C3 P/2 1c3 te3 P2 Nc,C2
N N

Figure 97. Modele utilisé pour I'effet de chainette

En effet, il n'y aura pas de contribution venant de I'autre direction car le mode de rupture
des assemblages B1/B3 est I'dme du poteau en cisaillement. Cela signifie qu'une fois le

moment résistant de ces assemblages atteint, il n'y a aucun moyen d'augmenter les
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efforts de traction dans les rangées pour contribuer a un effet de chainette
supplémentaire.

Pour I'assemblage redimensionné C2/C3, le mode de rupture est la platine en flexion et
les principales propriétés de I'assemblage sont répertoriées dans le tableau ci-dessous.
L'assemblage étant désormais symétrique, les valeurs positive et négative sont
identiques.

Tableau 49. Propriétés de I'assemblage C2/C3

Moment résistant Mgd 451.3 kNm
Rigidité torsionnelle initiale Sjini 114000 kNm/rad
Somme des forces de tracnion Ft 1369.4 kN

dans les rangées

Coefficient de raideur du BFC k7 + oo

Coefficient de raideur du CWS k1 9.461 mm
Coefficient de raideur du BFC ko + oo

Résistance a la compression Fe 1783 kN

Notez que la résistance a la compression de I'assemblage est régie par le composant
« ame du poteau en cisaillement ».

Les résultats intermédiaires de la méthode sont résumés dans le tableau ci-dessous.
Plus de détails sur la méthode peuvent étre obtenus dans le Livrable D2.2 du projet
FAINOMORE disponible gratuitement sur le site web du projet. Un calcul similaire peut
également étre trouvé dans (Vermeylen, 2021) pour d'autres parametres d'entrée.

Les hypotheéses suivantes ont été faites :

- L'PAI étant constitué de diaphragmes, son déplacement latéral a été négligé ;
- Les assemblages C2 et C3 étant similaires, ils ont été considérés comme
identiques en termes de rigidité et de résistance.

Tableau 50. Paramétres de la méthode de I'effet de chainette

Déplacement vertical de la poutre Dpoutre 36.9 mm

Déplacement vertical d(i a la rotation des assemblages DAassembla | 63.3 mm
ges

Déplacement vertical total d0 au mécanisme de poutre | Ay 100.3 mm

Somme des efforts de traction dans I'assemblage Ft 1369.4 kN

lorsque le mécanisme se forme

Rigidité efficace en compression de I'assemblage Keff e 9.461 mm

Raccourcissement élastique par compression de Ocel 0.689 mm

I'assemblage

Longueur de la corde de la chainette lorsque le Lo 8017.0 mm

mécanisme plastique se forme

Résistance a la compression de I'assemblage Fc 1783 kN

Raccourcissement plastique par compression de Oc,pl 0.897 mm

I'assemblage a la ruine

Inclinaison de la chainette a la rupture 0 0.062 rad

Résistance au flambage de la corde de chainette Nb,rd 231.7 kN

(approche sécuritaire)
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A partir de ces valeurs, une force N, éguale a 51.0 kN est obtenue.

Cette contribution peut étre cumulée a celles provenant des mécanismes plastiques de

poutres et dalles car l'activation de cet effet de chainette nécessite des capacités de
déformation limitées.

En cumulant toutes les contributions ci-dessus, la résistance totale est maintenant :
N = Ngquie + Np; + Ngre = 313.6 + 334.7 + 51.0 = 699.3 kN

La résistance est maintenant supérieure a la force axiale verticale de 694,2 kN, de sorte
gue la structure redimensionnée peut maintenant étre considérée comme robuste.
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8.8.4.2 Dimensionnements pour des évéements non identifiés utilisant ALPM - prédiction

simplifiée de la réponse dynamique (SS/S)

Exemple d’application

Document ref. | 11.4.2 / SS/S

Titre Dimensionnement pour des évenements non identifiés a l'aide| 1 ;1 3 pages
W de I'ALPM - prédiction simplifiée de la réponse dynamique
Structure Structure en acier en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
en acier en zone sismique a l'aide de la méthode de chemin de charge alternatif -
prédiction simplifiée de la réponse dynamique

Cet exemple fournit des informations sur dimensionnement vis-a-vis d’évenements non
identifiés en utilisant I'approche simplifiée pour prédire la réponse dynamique suite a un
scénario de perte de colonne.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;

Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de conception accidentelle

DL + 0.5 X LL

Définition de I'hypothése de calcul

La méthode numérique simplifiée adoptée pour I'exemple actuel permet d'établir la
demande en ductilité maximale et de vérifier le rapport demande/capacité. Cependant,
pour déterminer la réponse de la structure pour un scénario de retrait de colonne, une
analyse statique non linéaire a été effectuée. Par conséquent, compte tenu du bilan
énergétique entre le travail effectué par le chargement et I'énergie interne stockée, la
réponse pseudo-statique a été déterminée.

Scénario de suppression de colonne envisagé :

Figure 98. Scénario de suppression de colonne - ALPM - méthode simplifiée — SS/S
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Selon le scénario présenté a la figure 98, la colonne considérée comme supprimée est
au rez-de-chaussée.

Analyse structurelle

Pour cette méthode, une analyse numérique statique non linéaire 3D a été réalisée a
I'aide d’'un modele réalisé dans SAP2000. La charge de gravité a été attribuée selon la
combinaison mentionnée précédemment. Le chargement a été appliqué uniquement
sur la zone connectée au poteau — les deux premiers portiques dans la direction Y et le
premier portique dans la direction Z. De plus, le déplacement de la colonne a été imposé
vers le bas jusqu'a atteindre la rupture.

La géométrie et les non-linéarités des matériaux (rotules plastiques) ont été prises en
compte dans l'analyse.

La courbe pushdown pour le scénario C1 est la courbe PD de la Figure 99. Sur I'axe
vertical, la force a été normalisée avec le multiplicateur de charge de gravité A (A=1 pour
une charge appliquée de 1,0 DL + 0,5 LL). L'analyse a été effectuée jusqu'a la ruine.

Aprés avoir effectué le bilan énergétique (lzzuddin et al., 2008), la courbe pseudo-
statique a été déterminée et tracée comparativement a la courbe pushdown - courbe
pseudo-statique a la figure 99.

Résultats

Les résultats montrent que, pour A=1, les déformations plastiques restent limitées dans
la courbe pseudo-statique. Ces résultats sont présentés sur la Figure 99.

Scenario C1

35

25

AL

1.5

—PD
0.5

Pseudo-static

[ 100 200 300 400 500 600 700
D [mm]

Figure 99. Multiplicateur de charge normalisé en fonction du déplacement vertical pour les courbes
push-down et pseudo-dynamiques — ALPM (MCCA) — approche numérique simplifiée — SS/S
Conclusions

e Pour le scénario de retrait de colonne considéré, la structure a une capacité de
résistance et une ductilité permettant de trouver des chemins de charge
alternatifs et pour éviter I'effondrement progressif.

e L'approche numérique simplifiée a partir d'une analyse statique non linéaire fournit
une évaluation pratique de la demande en ductilité pour le dimensionnement vis-a-
vis de I'effondrement progressif. Par rapport a I'analyse numérique compléte, la
procédure est orientée vers l'ingénierie et peut-étre effectuée plus rapidement.
Méme si l'analyse dynamique non linéaire permet d'obtenir des résultats plus
précis, prenant implicitement I'amplification dynamique du chargement, les
résultats fournis par cette méthode sont comparables.

Voir Section §
5.3.5

Organigramme
Figure 3 — Bloc
C4 =>Fin de
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8.8.4.3 Dimensionnement pour des évéenements non identifiés a l'aide d'ALPM - approche

numeérique compléte (SS/S)

Exemple d’application

Document ref. | 11.4.3 / SS/S

Titre Dimensionnement pour des évenements non identifiés a l'aide| 1 ¢, 7 pages
W de I'ALPM - approche numérique compleéte
Structure Structure en acier en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’évéements non identifiés dans une structure en
acier dans une zone sismique en utilisant la méthode de chemin de charge alternatif -
approche numérique compléte

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements
non identifiés a I'aide de I'ALPM et de I'analyse dynamique non linéaire.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;

Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de dimensionnement accidentelle

DL + 05X LL

Note : Cette combinaison n'est valable que pour I'analyse dynamique, car les effets
dynamiques provoqués par la perte de colonne sont pris en compte implicitement au
moyen du paramétre de durée d'élimination.

Définition des scénarios de suppression de colonnes

Les scénarios pris en considération sont présentés dans la Figure 100.

e
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Figure 100. Vue isométrique de la structure (gauche) et emplacement des colonnes a enlever
pour ALPM — approche numérique compléte — SS/S
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Analyse structurelle

L'objectif de cette analyse est d'évaluer le comportement du batiment en cas de
situation accidentelle (suppression de poteaux). Les calculs sont effectués a I'aide du
logiciel ELS (Chargements Extrémes pour les Structures) en utilisant le modele 3D
complet de la structure.

Des détails sur le modeéle numérique sont donnés dans W.E. 1.1.3 / CS/S. Le modéle a
été calibré a l'aide d’essais pertinents. Les charges gravitaires ont été calculées en
utilisant la combinaison d'actions définies ci-dessus et affectée a tous les étages.

Analyse :

e 1°¢ étape: Toutes les charges de gravité affectées aux étages a l'aide d'une
analyse statique
e 2" &tape : La durée du retrait de la colonne est de 0,001 seconde

Résultats

La figure 101 présente les courbes décrivant I’évolution du déplacement vertical au
cours du temps pour chaque scénario de suppression de colonne. Comme on peut le
voir, pour le cas C4, le retrait de la colonne provoque un effondrement progressif sur
toute la zone affectée - voir Figure 102.

Pour les cas C/D1, D1, D2, D3, D4 la structure a la capacité de résister a I'effondrement
progressif. La figure 103 présente I'allure de la déformée dans le cas du scénario de
retrait de la colonne D2. Les déformations sont faibles et le mécanisme de résistance
est basé sur la capacité de flexion (voir Figure 104 et Figure 105), sans initiation d'action
de chainette dans les poutres (voir Figure 106).
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Figure 101. Evolution temporelle du déplacement vertical au droit des colonnes supprimées
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Figure 102. Mode de ruine aprés retrait de la colonne C4
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Figure 104. Diagramme des moments fléchissants avant le scénario de retrait de la colonne
D2 [tf m].
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Figure 105. Diagramme des moments fléchissants aprés le scénario de retrait de la colonne
D2 [tf m].

Figure 106. Diagramme de la force axiale avant et aprés scénario de retrait de la colonne D2

[tf].

Les résultats présentés ci-dessus ont été obtenus en utilisant le niveau des charges de
gravité correspondant au dimensionnement:
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DL + 0,5 x LL (c'est-a-dire, A = 1). Pour évaluer la réserve de résistance vis-a-vis de
I'effondrement progressif pour les cas C/D1, D1, D2, D3, D4, les charges de gravité ont
été augmentées au moyen du multiplicateur de charge de gravité A. Ensuite, les
colonnes ont été retirées en utilisant la méme procédure que celle décrite ci-dessus.

Dans ce qui suit, seuls les résultats du scénario D4 sont discutés. Comme on peut le voir
sur la figure 107, I'effondrement progressif est initié pour A = 1,4 et causé par la ruine
des assemblages poutre-poteau des poutres IPE60O.

0
-0.05
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-0.2
-0.25
-0.3
-0.35
-0.4
-0.45
-0.5 .

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
Time [s]
Figure 107. Evolution temporelle du déplacement vertical pour le scénario D4 considérant
différents multiplicateurs de charge de gravité A

Vertical displacement [m]

Figure 108. La ruine de I ‘assemblage poutre-poteau déclenche la ruine progressive (scénario
D4,A=1.4)

Remarques

e Dans le cas de I'enlevement de la colonne C4, ou toutes les poutres adjacentes
sont articuées, la structure n'est pas en mesure de transférer les charges,
subissant ainsi une ruine progressive. La structure doit-étre redimensionnée.

e Tous les autres scénarios produisent une réponse sécuritaire de la structure
(des déformations plastiques se développent mais la ruine progressive est
empéchée);
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e Sidescharges de gravité plus élevées sont présentes sur la structure, une ruine
progressive peut également s'amorcer - voir le cas D4, A = 1.4.

Le redimensionnement peut se faire en utilisant différentes stratégies. La stratégie la
plus efficace repose sur I'activation des effets de chainette. Considérant que le point
faible est la capacité de I'assemblage poutre-poteau, la stratégie de renforcement
devrait impliquer le renforcement de I'assemblage au moyen de plaques d'about raidies
placées les parties supérieures et inférieures des extrémités des poutres. Les effets de
ce renforcement sont illustrés ci-dessous pour la perte de la colonne DA4.

e Résultats de I'amélioration de la typologie d'assemblage

Pour comparer l'efficacité de la technique de raidissement, une analyse push-down est
effectuée sur la structure avec des assemblages EP et la structure avec des assemblages
raidis (EPS).

L'analyse des scénarios de perte suppose que la colonne D4 est supprimée, puis la les
charges de gravité affectées aux étages sont incrémentées jusqu'a atteindre la ruine,
obtenant la courbe dite de capacité. La figure 109 (a gauche) présente
comparativement les courbes de capacité avant et aprés le renforcement de
I'assemblage (PE vs. EPS pour le scénario D4). Comme on le voit, I'assemblage avec
plagues d'about non raidies posséde une capacité de déformation limitée et péri avant
le développement de toute action chainette dans les poutres. Les assemblages raidis
ont une résistance supérieure a la poutre. Ce sont des assemblages a pleine résistance
et la déformation plastique se développe aux extrémités des poutres plutét que dans
les assemblages (voir Figure 110). Cela permet une augmentation significative de la
capacité, en partie en flexion, mais surtout en chainette.

Dans la Figure 109 (a droite), les résultats obtenus avec l'analyse numérique sont
comparés a la relation charge-déformation de I'EC8 fournie dans le prEN 1998-1-
2:2019.3, Annexe L. Comme on peut le voir, I'assemblage EPS posseéde une grande
réserve de capacité, par conséquent, |'utilisation de critéres d'acceptation basés sur les
séismes (EC8) peut-étre assez prudente, les situations d'enlevement de colonnes ou les
poutres principales adjacentes ont des assemblages continus entrainent des déflexions

verticales limitées.

6000 1400
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o o
o
54000 5 1000
® 'S 800
3000 £
g 2 600
2000 °
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_& structure with EP connection <& 400 EC8 modelling parameters
< 1000 joint with EP connection
—structure with EPS connection 200 joint with EPS connection
0 0
0 0.5 1 15 0 0.2 0.4 06 058 1
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Figure 109. Courbes pushdown pour la structure (a gauche) et pour un portique a un niveau (a
droite)
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Figure 110. Structure avec SEP : Isovaleurs sur le mode de ruine (a gauche) et le détail (a droite)

Conclusions

La perte de la colonne périmétrique n'entraine pas de propagation des
dommages et la structure a la capacité de résister a cette perte. Les colonnes
périmétriques n'ont aucun probleme a trouver des paliers de charge alternatifs
pour redistribuer la charge considérant un multiplicateur de charge de gravité
A=1, supportant presque le double de la charge.

Lorsque la perte de colonne affecte un portique résistant aux séismes (c'est-a-
dire un portique de périmetre), les dommages sont limités a la zone directement
affectée et la ruine progressive est évitée.

Lorsque les dommages locaux (c'est-a-dire la perte de poteaux) affectent la
structure interne comprenant des poutres articulées aux extrémités (B4 et C4),
les dommages se propagent et la ruine progressive se développe sur toute la
zone affectée. Les assemblages nominalement articulés ne peuvent pas résister
a une demande en force axiale importante résultant de la perte de colonne. Pour
limiter les dégats et éviter l'effondrement progressif, les alternatives au
renforcement de I'assemblage articulé (qui peut-étre difficile a atteindre) sont:

- utilisation d'assemblages résistants aux moments au lieu d'assemblages
articulés (redimensionnement);

- utilisation de I'action mixte de la poutre avec la dalle en béton (voir 11.4.4 / CS/S);
- les colonnes congues comme des éléments clés;

- le risque de perte de colonne est réduit ou éliminé.

Organigramme

Figure 3 — Bloc
Cc4 > 4
Fin de

dimensionnement
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Figure 3 — Bloc
C4a > 4
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8.8.4.4  Dimesionnement pour des évenements non identifiés a I'aide d'ALPM - approche

numeérique compléte (CS/S)

Exemple d’application

Document ref. | 11.4.4 / CS/S

Titre Dimensionnement pour des évéements non identifiés a l'aide| 1 ;1 3 pages
W de I'ALPM - approche numérique compleéte
Structure Structure mixte en zone sismique ‘ Fait par ‘ UPT

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
mixte en zone sismique en utilisant la méthode de chemin de charge alternatif -
approche numérique compléte

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements
non identifiés en utilisant I'approche numérique compléte ALPM.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;
e Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de conception accidentelle

DL + 05X LL

Définition des scénarios de suppression de colonnes

Les mémes scénarios sont utilisés que dans le cas de W.E 11.4.3 / SS/S, voir Figure 111.
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Figure 111. Vue isométrique de la structure (gauche) et emplacement des colonnes a enlever
pour ALPM — approche numérique compléte (droite)— CS/S
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Analyse structurelle

Les hypothéses de modélisation et la procédure d'analyse suivent les mémes méthodes
que celles présentées dans W.E. 11.4.3 / SS/S. La seule différence est I'ajout de la dalle
de béton (béton et ferraillage) et l'interaction avec la structure en acier (goujons de
cisaillement). Les détails sont donnés dans le tableau 12. Notez que la structure en acier
(éléments et assemblages) est la méme que dans le cas de la structure en acier nu SS/S.

Résultats

Les résultats du NDP montrent que la structure CS/S a la capacité de résister a un
effondrement progressif pour tous les scénarios d'enlévement, y compris le scénario C4
qui s'est avéré critique pour la structure SS/S. La figure 112a montre comparativement
la courbe force-déplacement CS/S et SS/S pour le scénario C4 avec le multiplicateur de
charge de gravité A = 1. La figure 112b montre l'allure de la déformée pour CS/S. La
structure présente une déformation plastique limitée des éléments en acier et de la dalle
de béton dans la zone affectée par la perte de colonne - voir Figure 112c, d.
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Figure 112. Résultats pour CS/S et scénario C4 : a) force verticale vs déplacement vertical —
CS/S vs SS/S, b) vue isométrique de la structure déformée, c) vue en plan actuelle avec les
déformations dans la dalle de béton (coté inférieur) , d) déformations dans le portique des
éléments en acier C/ 3-5

Conclusions
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e L'interaction entre la charpente en acier et la dalle en béton offre une capacité | Organigramme
supplémentaire pour résister a la perte de la colonne sans le développement | Figure 3 — Bloc
d'une ruine progressive. C.4 ->

e L'interaction acier-béton est bénéfique en particulier pour les portiques dont les | Fin de

poutres sont articulées aux extrémités, car la force axiale requise dans les
poutres pour permettre le développement de I'action chainette peut étre
excessive.

dimensionnement
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8.8.4.5 Dimensionnement pour des évéenements non identifiés a l'aide d'ALPM - approche

numeérique compléete (SS/NS)

1sur 12 page

Titre Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide
W de I'ALPM - approche numérique compleéte
Structure Structure en acier en zone non—sismique‘ Fait par ‘ F+W

Exemple d’application |55 merirer [114.5 /55/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
en acier dans une zone non sismique a l'aide de la méthode de chemin de charge
alternatif - approche numérique compléte

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement vis-a-vis d’événements
non identifiés en utilisant I'ALPM grace a une approche numérique compleéte.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2;
e Pour les propriétés initiales de I'assemblage, voir W.E. 11.4.1 / SS/NS.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
e Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;
e Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de conception accidentelle

DL + 05X LL

Définition des scénarios de suppression de colonnes

Trois scénarii différents possibles de perte de colonne sont considérés pour cet exemple
solutionné :

e Scénario 1: Perte de la colonne interne au niveau 0 ;

e Scénario 2 : Perte de colonne de facade a I'étage O ;

e Scénario 3: Perte de la colonne interne au-dessus de l'couvre-joint de la
colonne.

Ces 3 scenarii sont illustratés a la Figure 113 (perte de la colonne de couleur rouge).

Scenario 1 Scenario 2 Scenario 3
Figure 113. Scénarii de perte de colonne étudiés dans I'ALPM - approche numérique compléte
—SS/NS
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Remarques

Cet exemple illustre 3 scénarii de perte de colonne. Cependant, dans I'application
pratique, d'autres scénarii de perte de colonne peuvent étre nécessaires (voir Section
5.2). Par conséquent, il appartient a l'ingénieur de définir quels scénariios pourraient
étre possibles et lesquels d'entre eux sont les plus pertinents pour le dimensionnement
visant la robustesse de la structure.

Analyse structurelle

L'approche numérique complete sera mise en oeuvre en utilisant le modele d'éléments
finis développé pour le dimensionnement ELU/ELS de la structure. L'objectif est de
retirer une colonne et de laisser les effets de membranaires (chainette) se développer
dans les tirants dans un premier temps puis de vérifier si les tirants (éléments et
assemblages) peuvent résister a ces efforts de traction.

e Meéthodologie et hypotheses :

L'analyse EF est réalisée a l'aide d'un algorithme de Newton-Raphson permettant de
considérer les grandes déformations. Comme cela peut conduire au déversement des
poutres pour lequel, en réalité, aucune instabilité ne peut se produire car elles sont
maintenues par les diaphragmes. Nous empéchons cette instabilité de se produire en
augmentant fictivement l'inertie de torsion des éléments de poutre.

Remarques

e Méme si des déformations plastiques peuvent se développer suite a une perte
de colonne, les non-linéarités du matériau (plasticité) n'ont pas été prises en
compte.

Pour assurer la convergence de l'algorithme, le scénario de perte de colonne est
modélisé comme suit :

e Tout d'abord, la structure est analysée sans aucune perte de colonne sous la
combinaison de cas de charge accidentelle. A partir de 13, la force de
compression réelle dans la colonne a perdre est connue ;

e Puis au noeud supérieur de la colonne a enlever, cette force est appliquée et la
colonne est supprimée, de sorte que cette force remplace la colonne ;

e laderniéere étape simule la perte de la colonne : Une force de méme amplitude
mais agissant dans la direction opposée est progressivement appliquée au
méme nceud. Des pas de charge de 0,025 sont utilisés pour assurer la
convergence. A la fin de l'analyse, le systeme statique correspond a une perte
totale de colonne. Notez que les effets dynamiques de la perte de colonne ne
sont pas pris en compte dans cet exemple d’application.

Pour éviter toute action mixte entre les diaphragmes et la structure métallique tout en
conservant |'effet diaphragme (ponts infiniment rigides), les modeles de diaphragme
doivent étre modélisés et adaptés aux scénarios de perte de colonnes, qui sont
présentés dans la Figure 114.

(DoD 2008)
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Figure 114. Modeéle d'éléments de couplage pour la modélisation du diaphragme dans divers
scénarii de perte de colonne

Forces de tirant et déformations :

Les résultats de tous les scénarii de perte de colonne considérés sont illustrés dans les
figures suivantes.

e Scénario 1 : Perte de la colonne interne au niveau 0 (Figure 115 a Figure 119)

C0165: Column loss simulation Isometric

Global Deformations u [mm]
Increment: 40 - 1.000

Max u: 424.0, Min u: 0.0 [mm]
Factor of deformations: 15.00

Figure 115. Déformé de la structure (partie directement affectée) aprés perte de la colonne
(scénario 1)

C0165: Column loss simulation Against Y-direction

Internal Forces N
Increment: 40 - 1.000

689.90 1683.15

!- e o

i- 45 1695.61 31617

1718.99 1712.59 3955.08 b
-0

174D.59 1733.67 -4749.63

A7

X 475439

Max N: 1740.59, Min N: -4754.39 [kN]
Figure 116. Effort normal dans le portique IPE550 apres perte de la colonne (scénario 1)
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Internal Forces M-y
Increment: 40 - 1.000

Max M-y: 325.89, Min M-y: 0.00 [kNn{]

CO165: Column loss simulation

]

h 275.56

o 275.46

; 275.25

1
0.69 ; 274.93 -
0.81 h 27451 o
273.97 /
p—>X

275.57

275.46

273.97

325.89

325.89

325.89

325.89

325.89

Against Y-direction

Figure 117. Moments de flexion dans le portique IPE550 aprés perte de la colonne
(scénario 1)

Internal Forces N
Increment: 40 - 1.000

Max N: 4564.84, Min

C0165: Column loss simulation

0.97 Isometric
4 " 8,75 m 23464
-61 18 6: 22%.99 19404 -414.35 11.93 11.87 -671.85 -388.34
4383.98 4369.86 4370.00 4384. -4§0 6.79 489
1 4720, 24 a
-123] 78 527 -99].57 2§81 -1088.38 33.29 33.24-1353.22 -782.36
4395.31 4381.17 4381.31 4395 57 32 14 -6.86 4176
186 09 436 -117p.39
4418.72 4404.55 4404.70 441 -22.36 -6.81 -4§72
-24 68 339 -2465.99 2061 -242D.47 34.68 34.65-2716.94 -1570.43
4458.54 4440.31 4440.39 445 7410 50 b, 5B 7.39 5Bo
] 5 940
-31 .39 2184 -3174.55 1007 6 -308p.36 34.67 34.65-3397.27 196449
4508.00 4488.69 4488.88 4508, 91 -413 -6.22 4113
1 2 9534
-37 .05 54066 -3860.79 9. 128 -374P.59 34.96 34.95-4078.59 -2358.57
4564.84 4550.43 4550.40 456
Y. -275.00 275.73 ! 4
N: -4887.57 [kN] -4887.57 -3870.30 -3759.11 -4088.11 -2364.24

Figure 118. Effort normal dans le portique IPE600 apreés perte de la colonne (scénario 1)

Internal Forces M-y
Increment: 40 - 1.000

C0165: Column loss simulation

)

oks 536.84 47559

0bs 536.74 47536

0.f4 536.53474.89
ko 53621 47417
1 bs 53578 473.21

535.22 471.99

[P ——
Max M-y: 608.84, Min M-y: -155{.36 [kNm]

1 L 1 I

Ty

0.08

-142.83
.

-142.20

Bl 11 i

o 4772953863

9748

al b

4 47698 53845 b

0.01
<
98,69
-146.16 "
b

o 4763553807 4

Rl 1 liqt

o 4753953749 4

Al i

152
obs 4741153672 4 dg

47248 535.74

0.y5

1.7

141

0.g1

608.70

608.83

608.83

608.83

608.84

608.82

<.

Isometric

4

0.p1

09

1)

>

0.yo

Figure 119. Moments de flexion dans le portique IPE600 aprés perte de la colonne (scénario

1)

e Scénario 2 : Perte de la colonne de fagade au niveau 0 (Figure 120 a Figure 122)
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C0165: Column loss simulation
Global Deformations u [mm]
Increment: 40 - 1.000

Max u: 486.4, Min u: 0.0 [mm]
Factor of deformations: 13.00

Isometric

Figure 120. Systeme déformé (partie directement affectée) aprés perte de la colonne

(scénario 2)

C0165: Column loss simulation
Internal Forces N
Increment: 40 - 1.000

1544.35

1557.16

-1225.88

&
I

1588.72

-1094.11

I

-2470.29

1613.03 -3520.96

WX -3523.80

-2475.65
Max N: 1619.12, Min N: -3523.80|

I

-1314.48

1

Isometric

Figure 121. Effort normal dans le portique IPE500 apres perte de la colonne (scénario 2)

C0165: Column loss simulation 4

—>
Max M-y: 241.75, Min M-y: -13.91 [kNm]

{

"

Internal Forces M-y ) r l ,) '1\ I | T

Increment: 40 - 1.000 0.35
195.78 195.78 241.75

0.02 + 84+ -86 t
l P l PP -—]1_’

0.65

195.47 195.47 241.75
| l PR [ PP

0.40

195.27 195.27 24175
L >

0.88

318 24175
1 -+ 4
q PPN PP
-4.59

L, . ., 24175

N | g | DT

-7.53

24175

0.30

0.71

0.56

0.46

0.31

0.15

0.82

t 1.73

Isometric

Figure 122. Moments de flexion dans le portique IPE500 apreés perte de la colonne

(scénario 2)

e Scénario 3 : Perte de la colonne interne au-dessus du couvre-joint de la colonne

(Figure 123 a Figure 127)
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CO165: Column loss simulation Isometric

Global Deformations u [mm]
Increment: 40 - 1.000

Figure 123. Déformée de la structure (partie directement affectée) apreés perte de la colonne
(scénario 3)

C0165: Column loss simulation Isometric

Internal Forces N
Increment: 40 - 1.000

1708.19 g ¢ -1491.51 £

o ~3842:65

-3847.41 -1867

H -4528.62
Max N: 1715.05, Min N: -4533.38 [kf—>> Tseser 453338
Figure 124 Effort normal dans le portique IPE550 apres perte de la colonne (scénario 3)

C0165: Column loss simulation Isometric

Internal Forces M-y

Increment: 40 - 1.000
| »

042 0.26

275.26 275.26 325.89
Nl B g
087 054

275.15 275.15 088 — 32589
: 055
058 104 K 063

0.61 274.94 274.93 325.89
0.62 : 1.00 -_j]_) 062

274.61 274.62 125,89
. 052

0.

090 056

325.84 325.85 325.86
. : 053
048 029

325.86 325.84 325.86

Max M-y: 325.89, Min M-y: 0.00 [kNA T -

Figure 125. Moments de flexion dans le portique IPE550 aprés perte de la colonne
(scénario 3)

C0O165: Column loss simulation Isometric

Internal Forces N 0.86 e e AAE A ey oo

Increment: 40 - 1.000 Nt 22h08 1783 418,34 1.76 16 363.34
442044 440627 | 440639 N 1) 5.77 47
! 477 -98:
443198 4417.78 | 4417.89 6-25.71 . 44 682
21250327 24 2532 N-246.61
TR7 > qrv\\q 34.60 2034 58 17p
4455.80 4441577 [P aa41.77 graee N o IN] L bs 677 ok7
25 52 %'\'v\‘Q 24177 3371 2716.93
4492.39 4478.10 4478.13 449980 723 O\ 2NN N o 798 P8
-2895.28 58.65 -67}.44 58.56 3827.05 /14w 313879 1500\ 308471 3373 -3397.27
-482 -6.91 -482
o0z Mo BV -
-3289.1657.9 58.14 445048 274 4% b.9410 2 374822 3422 407859 -2358.57
v. -272.10 -270.03 -275.64 -276.59 s
Max N: 4492.50, Min N: -44683% $kN] -4468.99 382646 -3757.74 -4088.10 -2364.24

Figure 126. Effort normal dans le portique IPE600 apres perte de la colonne (scénario 3)
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. i i Isometric
C0165: Column loss simulation 14283 14221

Internal Forces M-y 0.04 Y 0.01 Y 0.02
Increment: 40 - 1.000 ofN [ ! P ! ] 2 b - P - Bh
0.b6 536.41474.78 (g 476.36538.07 o.bg "1’17 0.ps '1i‘6 142 608.44 ofe 60870 0.3
|~ ! ! dh u ] op o - ! -
5 536.31474.55 (|, 4760453789 by 14950 L. 14843 9 0.1
0. , 1 l S 0.p4 Y 0 Y - 0.po 607.96 1.p9 608.83 0.
[ ] h 8\\ u 1‘ - ; -
-152.82 -151.04 | 116
0.f6 536.10474.07 ¢ b3 475.40 537,50 1fo 1) 607.93 608.83
S Nl 1
m gh l ! ; r : - . -

-155.62 -153.93
o7 5357747334 (55 4744453600 by 1bs i eore2 PP eoses 1t
k b o

4 % 1.p7 N VTS
opt . - o -
obs -158.39 -156.87

600.35 1.p4 600.36 0.9 P 1.po P 1.po 607.92 0.0 608.86 0.60
7N g A | TN 4

600.36 600.36 607.91 608.83

Max M-y: 608.86, Min M-yz‘mpg [kNm]
Figure 127. Moments de flexion dans le portique IPE600 apreés perte de la colonne
(scénario 3)

Remarques

e Des effets de membrane 2D se développent pour les scénarios 1 et 3 (perte de
colonne interne) alors qu’a I'ELU les effets de membrane 1D apparaissent pour
le scénario 2 (perte de colonne de fagade) ;

e Notez qu'une perte de colonne d'angle ne pourrait pas fonctionner car aucune
force membranaire (au moins avec des assemblages simples) ne pourrait se
développer. Les colonnes d'angle doivent alors étre congues comme des
éléments clés.

Les résultats des scénarii de perte de colonne dans la partie directement affectée sont
résumés dans le tableau 51.

Tableau 51. Efforts internes dans les éléments/assemblages apres perte de la colonne selon
l'approche numérique

Scenario Elément Assemblage Force de liaison ~ Moment
(kN) (kNm)
1 IPE550 B1/B3 1741 274
IPE600 c2/c3 4565 536
2 IPE500 Als/A2 1620 195
3 IPE550 B1/B3 1715 275
IPE600 c2/c3 4493 537

Vérification de la structure
Scénario 1 : Perte de la colonne intérieure au niveau 0

La procédure de vérification est effectuée automatiquement au sein de RSTAB a l'aide
du module STEEL EC3. Les résultats du scénario 1 sont résumés dans le tableau 52.

Tableau 52. Veérifications des barres pour les efforts de tirant selon I'approche numérique
(scénario 1)

. Force de liaison / force| Moment
Membre Section compr. (kN) (kNm) UF
Colonnes Y-facades HEB 340 -2910 0 0.66
Colonnes X-facades HEB 360 -3763 0 0.72
Colonnes Intérieures | HEM 300 -4887 0 0.60
X-poutres Intérieures IPE550 1736 274 0.58
Y-poutres Intérieures IPE600 4562 536 1.15
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Remarques

e En raison de l'absence de la colonne, les forces de compression dans les
colonnes voisines sont augmentées. Cependant, dans cet exemple détaillé, ces
forces restent inférieures aux forces de compression de dimensionnement a
I'ELU, de sorte qu'aucun redimensionnement des poteaux n'est requis.

e Leséléments IPE550 ont été congus pour répondre aux exigences ELS (limitation
de la fleche). Dans ce cas, la résistance de ces éléments est encore suffisante en
cas de perte de colonne.

e Les IPE60O ne suffisent pas a reprendre des forces de traction élevées (15% de
dépassement). D'un point de vue technique, on s'attend a ce qu'en raison du
développement des rotules en plastique, la force de traction réelle dans ces
profilés soit inférieure a la valeur obtenue a partir de I'analyse du second ordre,
de sorte que I'lPE600 pourrait suffire. Au contraire, la force de traction dans
I'lPE550 serait alors plus importante. Dans tous les cas, la conception a été
réalisée de maniére élastique et de ce point de vue, un changement de section
est nécessaire. Cela conduira a une modification des efforts de traction dans les
assemblages, de sorte que la vérification des assemblages sera effectuée aprés
le redimensionnement des éléments structuraux. Cependant, on peut déja
affirmer que les assemblages a gousset d’ame congus pour I'ELU ne seraient pas
assez résistants pour résister a ces forces de traction élevées.

Scénario 2 : Perte de colonne de facade a I'étage O
Pour le scénario 2, les vérifications des éléments sont résumées dans le tableau 530.

Tableau 53. Vérifications des barres pour les efforts de tirant selon I'approche numérique (scénario
2)

Tying f
. ying force / Moment
Member Section compr. force UF
(kNm)
(kN)

Colunnes Y-facades HEB 340 -2473 15 0.58
Columnnes X-facades HEB 360 -3521 14 0.77
Colonnes Intérieures HEM 300 -5383 3 0.69

Poutre X-facades IPES00 1615 195 0.59

Les vérifications des assemblages pour les forces de tirant sont résumées dans le tableau
suivant.

Tableau 54. Vérifications des assemblages pour les efforts de tirant selon I'approche numérique
(scénario 2)

Position Force du tirant
s = axe fort Mode de ruine UF

w = axe faible (kN)

Platine en flexion
Als / A2s 1620 L, 3.71
diamétrale

Remarques

e Tous les éléments satisfont cette exigence ;
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e Vérification non effectuée pour les assemblages Als/A2s qui doivent étre
redimmensionnés.

Scénario 3 : Perte de la colonne interne au-dessus de I'couvre-joint de la colonne

Il apparait que, pour cette structure, la perte d'un poteau interne situé au-dessus d'un
assemblage de continuité de poteau n'entraine pas des efforts de tirant dans les tirants
verticaux, mais des efforts de traction dans les tirants horizontaux. Ces forces de traction
sont du méme ordre de grandeur que dans le scénario 1, de sorte que le scénario 3 ne
sera pas étudié plus en détails dans la suite.

Redimensionnement de la structure

Scénario 1 : Perte de la colonne intérieure au niveau 0

En raison du changement de section de I'IPE60O, la répartition des efforts internes est
modifiée. Dans ce qui suit, le scénario de perte de colonne 1 a été a nouveau simulé en
remplacant tous les membres IPE600 par IPE750x137. Cela conduit aux forces de traction
modifiées suivantes dans les tirants horizontaux et aux forces de compression dans les
colonnes ainsi qu'aux facteurs d'utilisation modifiés :

Tableau 55. Veérifications des éléments redimensionnés les pour les efforts de tirant selon
l'approche numérique

Force tirant/
P . Moment
Elément Section Force compr. UF
(kNm)
(kN)
Colonnes facades-Y HEB 340 -2862 0 0.66
Colonnes facades-X HEB 360 -3827 0 0.82
Colonnes internes HEM 300 -4941 0 0.61
Poutres-X internes IPE550 1658 276 0.56
Poutres-Y internes IPE750x137 4850 565 1.03

Le facteur d'utilisation de I'lPE750x137 est dépassé de 3%. Ce dépassement peut étre
considéré comme acceptable.

En raison du changement de section transversale, les poutres intérieures selon Y ont
désormais une plus grande rigidité axiale, de sorte que les forces de traction des effets
de chainette dans ces éléments sont également plus importantes. De la méme manieére,
les forces de traction dans les poutres internes en selon X (IPE550) sont désormais plus
faibles. Alternativement, nous avons essayé de remplacer les éléments IPE5S50 par des
éléments IPE60O, afin de réduire la force de traction dans les poutres en Y intérieures.
Cependant, I'effet positif pour les poutres intérieures selon Y était négligeable, de sorte
qgue le passage a IPE750x137 pour les poutres intérieures selon Y avec une analyse
élastique est la seule solution retenue ici.

Les vérifications d'assemblage avec des forces de tirant modifiées sont résumées dans
le tableau 56.
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Tableau 56. Vérifications des assemblages pour les efforts de tirant selon l'approche numérique
(scénario 1)

Position Force tirant
s = axe fort Mode de ruine UF
e e o (kN)
w = axe faible
Gousset d’ame sous
B1/B3 1662 . L 3.80
pression diamétrale
C2w 4852 Ame de colonne en flexion 11.20
Gousset d’ame en traction
C3w 4852 6.17
(nette)

L'assemblage B1/B3 redimensionné nécessite les éléments suivants : 2 boulons ajoutés,
M27 au lieu de M24, une platine d'ame supplémentaire soudée a la poutre, une
géométrie et une épaisseur de gousset d’ame modifiées (25 mm) ainsi qu'une soudure
plus épaisse pour les exigences de ductilité (15 mm).

M
A

315

HAEA—TE = T5 475445

"

0475 ——H0f

Figure 128. Assemblage B1/B3 redimensionné pour répondre aux vérifications des forces de
tirant selon l'approche numérique

Tableau 57. Vérifications d'assemblages redimensionnés pour les efforts de tirant selon
l'approche numérique (scénario 2)

Position .
Force tirant .
s = axe fort Mode de ruine UF
. (kN)
w = axe faible
B1/B3 1662 Boulons en cisaillement 1.00
C2w / C3w 4852 Irréalisable

Cela conduit a un facteur d'utilisation de 1,00 avec des boulons en cisaillement comme
mode de rupture. On préferera des platines d'dme soudées a la poutre plutét qu’une
modification de la section de la poutre et ce afin de réduire le poids et donc le colt de
la structure.

En ce qui concerne les assemblages C2w et C3w, aucun redimensionnement raisonnable
n'a pu étre trouvé. Pour C2w, méme une plaque d'ame de colonne soudée de 40 mm ne
serait toujours pas suffisante pour renforcer suffisamment I'ame de la colonne,
composant en flexion. Et pour les deux assemblages, 14 boulons M36 10.9 seraient
nécessaires pour satisfaire a la vérification des boulons en cisaillement, cependant cela
ne serait pas réalisable géométriquement parlant en raison de la hauteur de poutre
limitée et des distances de boulons et de pas nécessaires, ainsi qu'une vérification
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impossible du filet section de la poutre. Changer la section des poutres conduirait
également a une solution déraisonnable en termes de hauteur de poutre et de poids
total. Méme en tenant compte de la plasticité dans I'analyse numérique, la force de
traction serait du méme ordre de grandeur.

Une alternative pourrait étre d'utiliser des assemblages par platine d’ame articulée. Cela
résoudrait le probleme du manque de résistance de la section nette de la poutre car il
n'y aura plus de trous dans I'ame de la poutre. Cependant, le nombre de boulons requis
serait toujours déraisonnable et les semelles de colonne devraient également étre
considérablement renforcées pour résister aux moments de flexion élevés dans les
semelles de colonne.

Il apparait que les assemblages nominalement articulés ne sont pas un choix raisonnable
pour assurer une robustesse suffisante de cette structure. Une autre approche,
appropriée, pourrait étre de remplacer les assemblages nominalement articulés par des
assemblages semi-rigides (résistance partielle). Cette alternative est discutée en
appliquant la méthode analytique de W.E. 11.4.1 / SS/NS.

Scénario 2 : Perte de colonne de facade a I'étage O

Dans ce scénario, aucun redimensionnement d’élément n'est nécessaire. Cependant, les
assemblages poutre-poteau IPES00 (Als et A2s) doivent étre redimensionnés. Les
vérifications des assemblages pour les forces de tirant sont illustrées ci-dessous.

450 nmnse -

Kk
T

F45 4 65 o4 B5 o 65 o 65 445 £
350

K
A

Figure 129. Assemblage Als / A2s redimensionné pour répondre aux vérifications des forces
de tirant selon I'approche numérique

L'assemblage Als / A2s redimensionné nécessite les éléments suivants: 4 boulons
ajoutés, M24 au lieu de M20, une plaque d'dme soudée supplémentaire a la poutre, une
géométrie et une épaisseur de gousset d’ame modifiées (20 mm) ainsi qu'une soudure
plus épaisse pour répondre aux exigences de ductilité (12 mm).

Tableau 58. Veérifications des assemblages redimensionnés pour les efforts de tirant selon
I'approche numérique (scénario 2)

Position Force tirant
s = axe fort Mode de ruine UF
. (kN)
w = axe faible
Als / A2s 1620 Boulons en cisaillement 1.01
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Le facteur d'utilisation est dépassé de 1%. Ce dépassement peut étre considéré comme
acceptable. La solution redimensionnée pourrait toujours étre considérée comme

faisable.
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8.8.4.6 Dimensionnement pour des éveements non identifiés a l'aide d'ALPM - approche numérique

compléte (CS/NS)

Dimensionnement pour des événements non identifiés a I'aide
d'ALPM - approche numérique complete

1 sur 4 pages

W .

Structure Structure mixte en zone non-sismique ‘ Fait par ‘ AM

Worked example

Document ref. | 11.4.6 / CS/NS

Date: 06/2021

Exemple : Dimensionnement vis-a-vis d’événements non identifiés dans une structure
mixte en zone non sismique en utilisant la méthode de chemin de charge alternatif -
approche numérique compléte

Cet exemple fournit des informations sur le dimensionnement contre les événements
non identifiés en utilisant I'approche numérique compléte de I’ALPM.

Données de base de la structure

e Pour la géométrie, les sections et les matériaux, voir Section 8.2.

Actions pour un dimensionnement en situation accidentelle

Les actions suivantes sont considérées :

e Charges permanentes DL (voir Tableau 11) ;
Charges d’exploitation LL (voir Tableau 11 pour la structure SS/NS) ;

Aucune action accidentelle spécifique n'est prise en compte.

Combinaison d'actions pour une situation de conception accidentelle

DL + 0.5 X LL

Définition des scénarios de suppression de colonnes

Le comportement du batiment est étudié pour différentes situations accidentelles ou
certains scénarii de perte de colonne sont considérés comme présenté sur la Figure 130:

e Colonne d'angle (C1) aux étages0,1,3 et5;
Colonne de facade (C2) aux étages0,1,3 et 5;

Colonnes du noyau de contreventement (C5) aux étages 0, 1, 3 et 5.

Solumn C1
3 . . -
5 . ' =
Column C$ Column C2
- -
Inner. Floor F5¢
core.4.....cecel|l pbrooot=bo oo e o 7
loor F4
= . . . .
! 1 loor F3+
. . ' . Floor F2
Floor F1s
e - - - \Floor FO4

Figure 130. Plan de la structure et vue transversale du portique pour identifier les scénarios
de perte de colonnes

de
dimensionnement

§534

Manuel

Manuel de
dimensionnement

§8.2.

EN 1990
§6.4.3.3, Eq
6.11b
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Exemple d’app. Il.4.6)Dimensionnement pour des éveements non identifiés a I'aide d'ALPM - approche numérique|

CS/NS compléte (CS/NS)

2 sur 4 pages

Analyse structurelle

L'objectif de cette analyse est d'évaluer le comportement du batiment en cas de
situation accidentelle (suppression de colonnes). Les calculs sont effectués a I'aide du
logiciel SAFIR®.

Au total, 20 simulations sont réalisées et réparties en 2 groupes différents selon la
configuration des assemblages poutre-poteau que I'on retrouve aux extrémités des
poutres situées au-dessus de la colonne retirée :

e 12 simulations avec tous les assemblages poutre-poteau articulés ;
e 8 simulations avec des assemblages rigides poutre-poteau.

Dans les cas ol la colonne C1 est supprimée, deux hypotheses différentes sont retenues:

e Tous les assemblages poutre-poteau sont nominalement articulés (C1 " Tous les
assemblages articulés ") ;

e Assemblages rigides poutre-poteau a l'angle ol le poteau est retiré (C1
" Assemblages rigides ").

Dans les cas ol la colonne C2 est supprimée, deux hypotheses différentes sont retenues:

e Tous les assemblages poutre-poteau sont articulés (C2 "Tous les assemblages
articulés ");

e Assemblages rigides poutre-poteau oU la colonne est supprimée (C2
" Assemblages rigides ").

Les particularités numériques des assemblages articulés et rigides sont présentées a la
figure 131.

Figure 131. C1 assemblages “ articulés “ versus “ rigides “ et C2 “ articulés “ versus “ rigides “
— ALPM — approche numérique compléte — CS/NS

Résultats

Le résultat des calculs SAFIR est résumé dans le tableau 59, en fonction du déplacement
vertical maximal a I'emplacement de la perte de colonne.
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Tableau 59. Déplacement vertical maximal

B . Assemblages tous | Assemblages
Déplacement vertical max. (m) Etage R L.
articulés rigides
FO 1.340 0.081
Cc1 F1 1.340 0.083
Colnne d’angle F3 1.320 0.088
F5 1.380 0.720
FO 0.670 0.610
Cc2 F1 0.670 0.600
Colonne de fagade F3 0.670 0.550
F5 0.670 0.250
FO 0.016
C5 F1 0.017
Colonne centrale F3 0.018 i
F5 0.018

A titre d'exemple, les efforts obtenus dans les poutres de la partie directement affectée

compte tenu de I'enlévement de la colonne C2 au niveau du sol FO sont fournis sur la

Figure 132.
Assemblages
Force axiale max. articulés - —
dans la poutre Poutre | Poutre t::W
(Cas 2) gauche | droite |w. WT’/—
(kN) (kN) mmW
Level 2 J = . v se————
Niveaul | 1381.6 | 1381.2 LmuW
Niveau2 | 1327.6 | 1326.8 | “7™™ # l—noimeens
Niveau 3 1340.4 | 1339.5 =
Etage 0 ‘*t
Niveau4 | 1338.2 | 13374 S
Niveau5 | 1337.6 | 1336.7 =
Niveau 6 | 1332.5 | 13317 rroer? ’

Figure 132. Forces et déplacements globaux résultant de la suppression de la colonne C2 a FO.

Il est intéressant de noter que les efforts ainsi obtenus sont sensiblement supérieurs aux
efforts calculés par la méthode du tirant (W.E. I1.1.4 / CS/NS). Les poutres périmétriques
IPE 450 sont toujours capables de reprendre ces charges axiales, mais les assemblages

doivent étre redimensionnés.
Conclusions

Perte de la colonne C1:

e Pour la perte de la colonne d'angle C1, la structure présente un déplacement
vertical trés important (environ 1,35 m), car I'unique contribution a la résistance
aux charges gravitaires est apportée par la dalle de béton en porte-a-faux (les
poutres ont des extrémités articulées) ;

e Le comportement vis-a-vis de la robustesse peut étre amélioré en :
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CS/NS

Exemple d’app. Il.4.6)Dimensionnement pour des éveements non identifiés a I'aide d'ALPM - approche numérique|

compléte (CS/NS)

4 sur 4 pages

o}

Perte des colonnes C2 et C5 :

e Les déplacements sont beaucoup plus faibles que pour la perte de la colonne
d'angle et la charge est répartie a travers les planchers (voir Figure 132) ;

e (Ces scénarios de perte de colonnes ne conduisent pas a un effondrement
progressif de la structure, mais uniqguement a des dommages localisés ;

e Les déplacements latéraux dans les colonnes adjacentes a la colonne perdue
sont faibles, ce qui indique que les charges sont redistribuées de maniére
relativement uniforme sur tous les étages au-dessus de la colonne retirée.

Renforcant les assemblages poutre-poteau le long de I'alignement vertical
des colonnes (articulées -> semi-rigides -> rigides). L'utilisation
d'assemblages semi-rigides/rigides offre une capacité de flexion
supplémentaire ;

Améliorant la capacité en porte-a-faux de la dalle (renfort supplémentaire
aux angles du batiment).

Organigramme

Figure 3 — Bloc
Cc4 > 4
Fin de

dimensionnement
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8.9 Conclusions pour les exemples d’application
Le dimensionnement des structures en acier et mixtes pouvant résister a la ruine progressive vis-a-vis
d’événements exceptionnels identifiés et non identifiés peut suivre différentes approches.

Si la menace est identifiée, le dimensionnement peut s’effectuer en utilisant des méthodes avec
différents niveaux de sophistication ; le niveau requis est fixé selon la classe de conséquences de la
structure considérée. Les structures étudiées dans les exemples résolus présentés ici font toutes partie
de la classe de conséquences 2, groupe de risque supérieur (CC2b), qui permet |'utilisation de
méthodes prescriptives ou de méthodes d'analyse simplifiées considérant des actions statiques
équivalentes. Cependant, dans le présent manuel de dimensionnement, toutes les méthodes, y
compris celles sophistiquées nécessitant |'utilisation d'analyses dynamiques, ont été appliquées aux
exemples résolus dans un souci d'exhaustivité.

En cas d'événements non identifiés ou si les événements identifiés induisent des dommages trop
séveres, la conception vsant la robustesse implique des stratégies visant a limiter I'étendue d'un
dommage localisé. A travers les exemples résolus, l'application des différentes approches de
dimensionnement proposées dans le présent manuel a été illustrée, allant des méthodes prescriptives
a des méthodes plus sophistiquées utilisant un logiciel d'éléments finis dédié.

Pour les deux familles de stratégies, c'est-a-dire la conception vis-a-vis d’évenements identifiés ou non
identifiés, les exemples résolus ont montré que l'adoption de méthodes plus avancées permet de
capturer de maniere plus précise la réponse réelle de la structure et, dans certains cas, elles
permettent de limiter voire d’éviter le besoin de mesures de renforcement.

L'application des différentes méthodes a également mis en évidence que les choix opérés lors de la
conception initiale, notamment en termes de dispositions constructives tels que I'orientation des
colonnes de fagades (en cas de choc ou d'explosion) ou le choix des configurations d'assemblage, ont
un impact important sur la robustesse de la structure et, par conséquent, sur sa capacité a résister a
un effondrement progressif. L'activation de I'action composite entre poutres en acier et dalles en
béton offre une capacité de redistribution supplémentaire et réduit considérablement les dommages
locaux et le risque de ruine progressive.

En particulier, pour les structures congues vis-a-vis du séisme, on observe que les principes de
dimensionnement sismique conduisent a des exigences en termes de régularité en plan et en
élévation, de continuité des assemblages, de résistance et rigidité latérales, de ductilité locale et
globale, mais aussi en termes de hiérarchie de rupture pour les membres et les assemblages, doter les
structures métalliques et mixtes du batiment de propriétés appropriées en termes de
dimensionnement visant la robustesse. Des colonnes plus solides offrent une meilleure protection
contre les chocs et les explosions, tandis que les exigences minimales de flexion et de ductilité au
niveau des assemblages poutre-poteau offrent des capacités plus élevées en cas de scénario de perte
de colonne.

Pour ce qui concerne les assemblages, il a été démontré que leur comportement influence fortement
la réponse globale de la structure. En conséquence, il est crucial de respecter les recommandations de
dimensionnement fournies dans la section 2.2.3 qui permettent de garantir un niveau minimum de
ductilité ou de capacité de déformation des assemblages structuraux.

Les résultats ont également indiqué que certains scénarii de chargement peuvent encore conduire a
des dommages importants et a un effondrement partiel progressif, par exemple dans les portiques
équipés d'assemblages simples et soumis a un scénario de perte de colonnes. Dans de tels cas,
I'utilisation d'assemblages poutre-poteau partiellment résistant est considérée comme une bonne
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alternative car elle n'empéche pas le concepteur d'utiliser encore des méthodes d'analyse simples
considérant les assemblages comme articulés (si la ductilité des assemblages est garantie par
I'utilisation des recommandations de la section 2.2.3) tout en bénéficiant de la résistance
supplémentaire apportée par les assemblages en cas d'événements exceptionnels.

Compte tenu de I'application de la méthode du chemin de charge alternatif, il a été clairement mis en
évidence que le niveau d’effort de traction obtenu en utilisant la méthode prescriptive recommandée
dans I'EN 1991-1-7 est beaucoup plus faible que ceux obtenus par des méthodes plus sophistiquées
qui emploient des simulations explicites de perte de colonne. Ceci confirme que la méthode
prescriptive ne vise pas a prédire les charges associées a un scénario de perte de colonnes mais a
assurer un niveau minimum de continuité dans la structure.

Cela signifie également que I'utilisation de la méthode normative n'est pas suffisante pour garantir que
la structure survivra a un scénario de perte de colonne. Pour atteindre cet objectif, les méthodes
analytiques ou numériques proposées dans le présent manuel de dimensionnement doivent étre
utilisées dans le processus de dimensionnement.

Pour les praticiens, I'approche analytique est vue comme une bonne alternative a l'approche
entierement numérique qui nécessite |'utilisation de modeles éléments finis et une bonne
connaissance de I'utilisation de tels outils.
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Partie 3 — Annexes

A.1 Résistance de calcul des assemblages sous moments de flexion et

efforts axiaux combinés

A partir du théoreme de la statique, il est possible de prédire les efforts dans un assemblage a la
rupture en exprimant I'équilibre entre les efforts externes appliqués et les efforts internes. Lorsqu'un
assemblage est soumis a M et N, les équations d'équilibre s'écrivent :

M:ihi.Fi
in:I

N=>'F,
i=1

ou F;désigne laforce alaligne et h;le bras de levier associé ; celui-ci est obtenu en calculant la distance

(48)

verticale entre la rangée considérée et |'axe de référence de la poutre, c'est-a-dire I'axe ou M et N sont
considérés comme appliqués (h; est positif pour les lignes situées au-dessus de I'axe de référence).

La force axiale appliquée et le moment fléchissant sont liés par le concept d'excentricité de charge e
comme suit (N est positif lorsque de la traction est appliquée et la valeur positive de M est définie dans
la Figure 135) :

M=eN (49)

A.1.1 Criteres de résistance tenant compte des effets de groupe

La résistance d'une rangée est prise égale a la résistance du composant le plus faible actif dans la
rangée considérée. Pour respecter le théoreme de la statique, cette résistance ne doit jamais étre
dépassée. Cela semble facile lorsqu'on examine la résistance individuelle des rangées, mais cela
devient plus difficile lorsque des effets de groupe se développent dans les assemblages (voir Section
2).

Dans le modele, tout groupe de lignes [m, p] pour lequel des effets de groupe peuvent se développer
est étudiée comme une rangée fictive équivalente avec un bras de levier équivalent et une résistance
de groupe égale a celle de la composante la plus faible. Ainsi, le critére de résistance pour chacune des
rangées au sein du groupe [m, p], pour tout composant o, peut s'écrire comme suit :

F<F,¢  m=1,.netpour chaque valeur de m, p variant de ma n (50)

M

1

Il
3

Rda ast |a résistance du groupe [m,p] pour le composant o calculé selon I'Eurocode 3 Partie 1-8.

oU Frmp
Si m est égal a p, Frm,"? “ devient la résistance individuelle du composant o inclus dans la ligne m. Un tel
critere de résistance peut-étre dérivé pour chacun des composants de rangée constitutifs et la
résistance finale du groupe de rangées [m,p], nommée F,,"?, peut-étre définie comme la plus petite

valeur des Fy,,R9“

Ce critere est illustré sur la figure 133 représentant |'application de ce critére pour un assemblage a
deux rangées de boulons ; I'application du critere pour un assemblage a trois rangées de boulons, noté
1, 2 et 3, est présentée a la figure 134. Plus globalement, ces figures couvrent les cas rencontrés dans
tous les assemblages a n rangées pour lesquels des effets de groupe peuvent se développer en deux
ou trois rangées successives.
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F, ‘} F2= R
Fi+Fo=F®

Fy+Fa<Fp™
Fy < Fyy™

Rd
Fa <F2

Fi= F11Rd

R
Fi1

Figure 133. Interaction entre deux rangées de boulons

Figure 134. Interaction entre trois rangées de boulons et définition de Firq - Effets de groupe possibles entre trois
rangées de boulons et étapes successives pour I'évaluation d'une résistance d'assemblage (points noirs et blancs
respectivement).

A.1.2 Définition du critére de ruine pour I'ensemble de la connexion
La courbe d'interaction M-N fournissant la résistance de I'assemblage est obtenue en utilisant le critére
de rupture fourni par I'équation suivante :

M =h.N+Y (h—h).F’ (51)

i=1

Dans cette équation, la valeur de k varie de 1 a n ou n représente le nombre total de rangées. k désigne
le numéro de la rangée particuliére ou I'axe neutre plastique est supposé étre situé pour le calcul des
différents points de la courbe résistante MN (entre ces points de la courbe résistante MN, I'axe neutre
plastique passe d'une rangée a la suivante) ; en conséquence, en faisant varier la valeur de k, on obtient
différentes répartitions de forces résistantes parmi les rangées (en respectant le théoreme statique)
et ainsi, différents couples M-N sont obtenus. Sachant que pour chaque position de I'axe neutre
plastique, deux distributions d'efforts résistants peuvent étre obtenues (une en supposant que la
partie au-dessus de |'axe neutre plastique est en compression et la partie en dessous est en traction et
I'autre en supposant la situation inverse), “ 2k “ Les couples MN sont obtenus a I'aide de I'équation
(54). Cette équation est définie de maniere a obtenir la résistance maximale en flexion en adoptant
une répartition optimisée des charges internes parmi les rangées activées, en tenant compte des
éventuels effets de groupe comme expliqué ci-dessous.
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Dans cette expression, deux résistances différentes F{ peuvent étre attribuées a la rangée i (Fl-Rd+ and
FF47) dans le but de maximiser la valeur absolue de la résistance 2 la flexion en maximisant les efforts
dans les rangées les plus éloignés de la rangée « k ». Ceci est illustré pour un assemblage a deux rangées
de boulons sur la figure 135. Supposons que, dans cet assemblage, la résistance des deux rangées de
boulons en traction soit régie par la composante « Platine en flexion » et que la résistance de groupe
correspondante soit égale a 100 kN et est inférieure a la somme des résistances individuelles des deux
rangées de boulons (2 * 60 kN = 120 kN). Sur la figure 135, deux situations sont considérées dans
lesquelles le numéro de la rangée k est respectivement considéré comme égal a 1 et 4. La répartition
des efforts de traction dans les deux rangées de boulons, pour k = 1 et pour k = 4, est illustrée dans la
figure 135. Si k est égal a 4 et qu'un moment positif est appliqué a I'assemblage, cela signifie que la
résistance de la rangée de boulons supérieure F2Rd+ est égale a 60 kN et celle de la rangée de boulons
inférieure F3Rd+ est égale a 40 kN (= 100 kN — 60 kN) tandis que, si k = 1 et un moment négatif est
appliqué a I'assemblage, la résistance de la rangée de boulons supérieure F2Rd- est égale a 40 kN et
celle de la rangée de boulons inférieure est égale a 60 kN. Une telle procédure est illustrée a la figure
134 pour un assemblage dans lequel trois rangées de boulons sont éventuellement concernées par des
effets de groupe. Les points noirs montrent les étapes successives pour estimer FiRd+ correspondant
aux résistances de groupe tandis que les blancs montrent les étapes pour estimer FiRd_. Par
conséquent, FiR‘H et FiRd' peuvent étre définis comme la résistance maximale (ou minimale en cas de
valeurs négatives) de la rangée i sous des moments positifs et négatifs respectivement en considérant
les effets de groupe et en maximisant le moment résistant.

Rwill=e—e—— Row 1/
Row 2 F2 RD- Row 2 F2 RD+
M- M+
Row 3 F3 RD- Row 3 F3 RD+
Row4 || ——— e

Figure 135. Exemples de répartition des efforts résistants entre les rangées en traction sur un assemblage a
deux rangées de boulons

Le critére de résistance prenant en compte l'interaction entre le moment fléchissant (M) et I'effort
normal (N) a la rupture est fourni par un ensemble de 2n segments de droite paralléles ; la pente de
chacun des 2 n segments paralleles est égale a la valeur du bras de levier (hy) et le long de ces segments,
la force (Fx) varie entre 0 a une extrémité et la résistance maximale de de rangée a I'autre extrémité.

L'application de I'équation (54) peut-étre écrite avec plus de détails comme suit :
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M =h.N+> (h —h).F
i=1

Ff = max(E"";0) if i <k

F* = min(F"";0) if i > k
F' =min(E";0) if i <k

or tension in the rows at the bottom (M~ P
F* = max(F"";0) if i > I\:} (M) ;

either ’ tension in the rows at the top (M) gl

e

=

i—1
: Rd+ . Rd Rd+ ; . . R+ wd o . Aeedl
with F™ = lnln(F:m.‘ o E F’. “om=1,..,1) for 1 <k and F™" = F™ for i = up, lo>k

j=m

izup,lo

m
TRd— : 1 Rd 1 Rd— . . Rd— Rd ¢ .
F™ = min(F " E FX m = iy...,n) for i > k and F™" = F™ for i = up,lo <k

im -
J=i+1
Le comportement non ductile de certains composants peut conduire a une réduction de la capacité de
résistance de l'assemblage. La facon d'adapter la courbe d'interaction M-N en conséquence est

expliquée dans (Demonceau et al.,, 2019), ainsi que la facon d'évaluer la rigidité élastique de
I'assemblage sous M et N.

Enfin, la réponse d'un assemblage soumis a des efforts axiaux n'apparait que comme un cas particulier
de chargement pour lequel la procédure de calcul ci-dessus peut également étre appliquée.

A.2 Exigences des dispositions constructives pour une capacité de
rotation suffisante des assemblages simples

A.2.1 Assemblages avec platine d’extrémité

Dans le but de permettre une rotation sans trop augmenter le moment de flexion qui se développe
dans lI'assemblage, le contact entre la semelle inférieure de la poutre et I'élément de support doit-étre
strictement évité. Ainsi, il est impératif que la hauteur h, de la platine soit inférieure a celle de I'ame
de la poutre supportée (Figure 136):

hp < db (52)
ou dp est la profondeur libre de I'ame de la poutre supportée.

Si un tel contact a lieu, une force de compression se développe a I'endroit du contact ; il est équilibré
par les forces de traction dans les boulons et un moment de flexion important se développe (Figure
136).
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moment the supported beam
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Compression force
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»
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Figure 136. Contact et évolution du moment fléchissant

Le niveau de rotation auquel se produit le contact dépend évidemment des caractéristiques
géométriques de la poutre et de la plaque de téte, mais aussi des déformations réelles des éléments
d'assemblage.

Afin d’établir un critere simple que I'utilisateur pourrait appliquer, avant tout calcul, pour vérifier si le
risque de contact peut-étre ignoré, les hypothéses approximatives suivantes sont faites (voir Figure
137):

- I'élément de support est indéformable;
- le centre de rotation de la poutre est situé a I'extrémité inférieure de la plaque d’about.

Sur la base de telles hypotheses, une estimation sécuritaire (c'est-a-dire une limite inférieure) de la
soi-disant “ rotation disponible de I'assemblage “ @avaiiabie peut-étre facilement obtenue :

tP
(I)available = 1 (53)
he
(I)available
T N
=
/ T T
T / T I
// \\Ziq
hp / / d) hb
/
| | /
] ST
he | |=—— , ]
\\:i:\\ /
T /
==
4+
tp

Figure 137. Caractéristiques géométriques de I'assemblage et illustration du contact entre la poutre et I'élément
porteur
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Cette rotation disponible doit-étre supérieure a la ” capacité de rotation requise ” qui varie selon le
systeme structurel et le chargement. Un critére simple assurant la capacité de rotation de I'assemblage
est suffisant s’écrit :

¢disponible > ¢requise (54)

Par exemple, la capacité de rotation requise, pour une poutre (longueur L et d’inertie /) simplement
appuyée a ses extrémités et soumise a une charge uniformément répartie (charge pondérée yp a
I’'ELU), s’écrit :

ypL’

(55)
24 EIl

¢requise =

En exprimant que @disponible > Prequise, Un critére simple assurant une capacité de rotation suffisante de
I'assemblage s’écrit :

t ypL

h, 24El

(4

(56)

Des critéres similaires peuvent étre obtenus pour d'autres cas de charge.

A.2.2 Assemblages avec gousset d’ame

Pour permettre une rotation sans trop augmenter le moment de flexion qui se développe dans
I'assemblage, le contact entre la semelle inférieure de poutre et I'élément de support doit étre
strictement évité. Pour y parvenir, la hauteur h, of the platine doit étre inférieure a celle de I'ame de
la poutre supportée (Figure 138):

hy < db (57)

ou dp est la hauteur libre de I'dme de poutre supportée.

Si un tel contact a lieu, une force de compression se développe a I'endroit du contact qui est équilibrée
par des forces de traction dans les soudures et dans la platine, et des forces de cisaillement
supplémentaires dans les boulons.

Bending
moment
A
|
Shear [forces in the bolts
Q—Esv
° Bending Contact between
/ moment the supported beam
and the supporting
® element
Compression force \
\ .
; Rotation
: -
d)available

Figure 138. Contact et évolution du moment fléchissant
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La valeur de la rotation a laquel se produit le contact est évidemment dépendante des caractéristiques
géométriques de la poutre et de la platine, mais aussi des déformations des composants de
I'assemblage.

Nous allons établir un critere simple que I'utilisateur pourra appliquer avant tout calcul et qui permet
de vérifier si le risque de contact peut étre ignoré. Pour ce faire, les hypothéses approximatives
suivantes sont faites (voir Figure 139) :

- 1'élément de support et la platine sont indéformables;
- le centre de rotation de la poutre est situé au centre de gravité du groupe de boulons.

Sur la base de telles hypotheses, une estimation sécuritaire (c'est-a-dire une limite inférieure) de la
dite “ rotation disponible de I'assemblage” @uvaiabie peut-étre facilement obtenue :

. , (h ’
sioz> (2o, ) 4| b |

"

(I)available = o
sinon :
. V4 -
(I)available = arcsin - arctg S
2
h p
2 —+h
(Z — 8 ) + - + he 2 ¢
(I)available (I)available
e (i
< Centre of
hp © Centre of ‘ O O |~ rotation
O+ rotati -
Q- rotation dy | hp o B
O
o o o
he +
U gh u VA
- o
z
+—+
Figure 139. Caractéristiques géométriques de I'assemblage et illustration du contact entre la poutre et I'élément
porteur

Cette rotation disponible doit-étre supérieure a la “ capacité de rotation requise “ qui varie selon le
systeme structurel et le chargement. Un critére simple assurant la capacité de rotation suffisante de
I'assemblage peut étre écrit comme :
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¢disponible > ¢requise (58)

A.3 Recommandations relative a la ductilité spécifigue des
assemblages boulonnés partiellement résistants en acier et mixtes

avec platines d’extrémité

Comme introduit dans la section 2.2.3.2, (Rolle, 2013) fournit une méthode simplifiée pour la
détermination du moment résistant des assemblages acier et mixtes avec platines d'extrémité ainsi
gue des critéres constructifs pour la conception d'assemblages hautement ductiles, voir également le
tableau 3. La rupture de composants autres que les ruptures de traction sont exclues selon des critéres
définis, voir I'étape 1 ci-dessous dans la section dédiée a I'application de la méthode. De plus, les
criteres de ductilité pour le trongon en T sont donnés, voir |'étape 2 ci-dessous.

La méthode suppose que le produit de la résistance a la traction des boulons et du bras de levier du
couple de force est le facteur qui définit principalement la capacité en moment des assemblages.
D'autres parametres qui ont une influence sur la capacité en moment des assemblages sont considérés
indirectement par I'application d'un facteur de correction. La formule pour le calcul de la capacité en
moment plastique est donnée dans I'équation (59). Pour le bras de levier, I'hypothese est que la
somme des forces axiales de traction agit au centre de gravité des boulons en traction et la somme des
forces de compression agit au centre de gravité de la semelle de la poutre en compression. La méthode
a été développée a partir des résultats expérimentaux de (Kuhlmann et al., 2008) et des analyses
numériques réalisées dans (Rolle, 2013). Elle a également été validée a I'aide des équations analytiques
du modele de composant "réel" et donne des valeurs sécuritaires par rapport a celles du modele de
composant.

L'assemblage platine d’about débordante tout en acier est la configuration d'assemblage standard
pour laquelle la méthode a été développée. Cette méthode peut en outre étre appliquée aux
assemblages acier avec platine d’about débordante et aux assemblages mixtes a 3 rangées de boulons.
Pour les assemblages acier avec platine d’about débordante, le modele considére exclusivement le cas
ou les deux rangées de boulons supérieures sont placées symétriguement vis-a-vis de la semelle de la
poutre. Pour I'application du modeéle, certains critéres de résistance, de géométrie et de configuration
doivent étre satisfaits et la méthode est valide sous les conditions suivantes :

e la capacité en effort du boulon doit-étre le composant le plus faible pour la ruine de
I'assemblage;

®  Mjpird < 0,7 Mppird;

e Une seule rangée de boulons par semelle de poutre ;

e Pour les platines d’about débordantes, une seule rangée de boulons au-dessus de la semelle
de la poutre ;

e  Only two bolts per bolt-row ;

e L'épaisseur de la platine d'extrémité ne doit pas dépasser 90 % de |'épaisseur de la semelle de
la colonne : tep < 0,9 tg.
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Assemblage boulonné en acier  Assemblage boulonnée acier Assemblage mixtes acier-

par platine d'about non- par platine d'extrémité béton par platines
débordante débordante boulonnées
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Figure 140. Configurations d'assemblage typiques pour I'application de la méthode simplifiée de Rélle (Rélle,
2013)

M;pira =N Frpa kj-a-z (59)

e F,rq~> résistance a la traction des boulons (valeur de dimensionnement)

e kj—> facteur de correction prenant en compte l'influence des different paramétres influengcant le moment résistant
e a- facteur d’ajustement

e 7 bras de levier

e ng-> nombre de boulons tendus

En se référant aux assemblages mixtes, la formule pour le calcul du moment plastique résistant des
assemblages mixtes s’obtient en ajoutant a de I'équation (59) un terme relatif a I’effort dans I'armature
en acier et s’écrit comme suit :

M; pira = Fera " Kj @2+ Frpprpa * 22 (60)

e Frrprra~> tension strength of steel reinforcement (design value)
e 7, - leverarm, see Figure 140

Cette méthode garantit que le composant critique est le troncon en T et que selon les critéeres de
ductilité améliorés, une ruine en mode 2 se produit. Dans la thése (Rolle, 2013), il a été prouvé que,
supposant une structure en portique contreventé, I'exigence de rotation @avaiiasle / Grequired d'au moins 2
est remplie. Ceci est également démontré dans (Keller et al., 2021).

A.3.1 Application de la méthode simplifiée (Rolle, 2013)

Le processus étape par étape pour l'application de la méthode simplifiée de Roélle pour les 3
configurations d'assemblage (i) Assemblage boulonné en acier par platine d'about non-débordante,
(ii) Assemplage tout en acier avec platine d’extrémité débordante et (iii) les assemblages mixtes acier-
béton peuvent étre décrits en 3 étapes.

1. Vérification de la plage de validité du profilé de colonne
2. Définition de la plage d'épaisseurs admissibles du T-stub — Criteres de ductilité du T-stub
3. Obtention du moment résistant

Ces 3 étapes sont présentées pour chacune des configurations ci-dessous :

i Assemblage boulonné en acier par platine d'about non-débordante
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Etape 1

Tableau 60. Plage de validité — profilé de colonne

Ame de la colonne en Compression \/f d, (355 fon I
tZ. fyc +1.000 ’

Ame de la colonne en Traction £, > 0,092 d, .@
fy,c
Ame de la colonne en Cisaillement dz -
e > 1,122 Jus
hc i fy,c
Etape 2
Tableau 61. Critére de ductilité pour le T-stub
Limite inférieure (poingonnement) tep > 0,186 d, - fus
fu,EP
Limite supérieure (ductilité) — T-stub (cas de platine
d’about) fus ( m ) m;
tgp <033-dg - |—- .
EP A 2,5dg) |2,0dg
Pour 0,9 * tgp < ts < tgp —T-stub non raidi (cas de la
semelle de la colonne) tre <04-dg-

Etape 3

Tableau 62. Modele de calcul du moment résistant des assemblages boulonnés en acier par
platine d'about non-débordante

Moment plastique résistant M; 1 ra =09 Np-Fipak;j-z
Facteur de correction de I'assemblage tep ter - f, 0.25
kjrepy = 1,95 (W) <10
“Ma " JuB

Résistance de traction du boulon (traction) 0,9 fup " As

Ft,Rd =

Yum2
ji.
jii. Assemblage acier avec platine d’extrémité débordante

Pour le cas des assemblages acier avec platine d’extrémité débordante, la définition de la plage validité
de I'épaisseur des platines d’extrémité débordantes s’effectue comme pour les assemblages avec
platine d’extrémité non-débordantes, tandis que la vérification de la plage de valeurs du profil de la
colonne et le calcul du moment plastique résistant doit étre effectuée comme suit:

Etape 1

Tableau 63. Plage de validité du profilé de colonne

Ame de colonne en compression
Jhot2-d 355
c B 3 . fus < 10,0
tZ. fye 4/ 1.000

Ame de colonne en traction
tye > 0,092 - dj Jus
fy.e
Ame de colonne en cisaillement dz -
tye > 1,67 -2 Jup
hc 'fy,c
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Etape 2

Tableau 64. Modéle de calcul du moment résistant des assemblages boulonnés en acier par platine d'about

débordante
Moment plastique ultime M pira =09 Mg Fipqa-ki-z
H ’ 0,25
Facteur de correction de I'assemblage . tep *ter -fy
ieepy = 075195 | ————— <10
m-my - fuB
Résistance a la traction du boulon 0,9 fup " As

Ft,Rd =

Yum2

iv. Assemblages mixtes acier-béton

Si la résistance a la traction de I'armature insérée dans la largeur effective de la dalle est supérieure a
la capacité de charge théorique de la rangée de boulons supérieure d'une hypothétique partie
débordante de la platine d’about, alors I'dme de la colonne en compression doit-étre vérifiée
séparément.

La définition de la plage de valeurs pour I'épaisseur des platines est effectuée en fonction de celle
relative pour des platines d’about débordantes. Ainsi, seule la 3éme étape de la méthode de Rélle se
différencie comme suit dans le tableau 65 pour les assemblages mixtes par rapport aux 2 autres types
d'assemblages :

Etape 3

Tableau 65. Modéle de calcul du moment plastique d’assemblage mixtes acier-béton par platines boulonnées

Moment plastique ultime M; 1 ra = 0,9 Np - Fipakj* 21 + Frrerra * 22
Facteur de correction de I'assemblage tep ter " f, 025
sEpy = 0,75-1,95 - (;Pm—“ffy> < 1,0
"My " JuB
Résistance a la traction du boulon 0,9 fup " As
Ft,Rd =
Ym2
Résistance a la traction des armatures fsi * As
FT,RFT,Rd = y
S

Les formules données ci-dessus se réféerent au moment de flexion plastique. Elles peuvent étre
transférés au niveau de résistance ultime tel qu'utilisé dans une situation de charge accidentelle en
transférant la résistance a la tension du boulonde Fy rq a Fr,, = As fup-

A.4 Evaluation de la capacité de rotation plastique des assemblages a
I"ELU

A.4.1 Principes généraux et méthode

La réponse en rotation d'un assemblage est présentée sous la forme d'une courbe moment-rotation
M-@ou M et g représentent respectivement le moment fléchissant auquel I'assemblage est soumis et
la rotation relative résultante entre les éléments connectés. Cette courbe peut étre tracée aussi bien
pour des assemblages en flexion que pour des assemblages soumis a des sollicitations plus complexes,
incluant des efforts axiaux supplémentaires. Mais bien entendu, dans le cas d'assemblages soumis a
de la traction uniquement, la réponse en rotation n'a pas de sens et une courbe de comportement en
extension N-A doit-étre considérée.
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Dans le contexte de la robustesse, I'évaluation de la capacité de déformation maximale
(extensionnelle, rotationnelle ou les deux) est d'une importance capitale et une procédure générale
pour sa détermination est introduite ici. Par souci de clarté, la méthode est présentés dans pour un
assemblage en flexion, mais elle peut-étre directement appliqué a toute autre situation de chargement
de I'assemblage.

Pour les assemblages classiques en acier ou mixtes constitués d'assemblages soudés et boulonnés, la
forme de la courbe M-@ est approximativement bilinéaire et peut donc étre caractérisée par quatre
parametres clés :

e une rigidité initiale S;n;

e une résistance plastqgiue a la flexion Mgp;

e une rigidité en régime d’écrouissage (plus généralement post-plastique) S;s;
e une résistance ultime a la flexion Mkg,.

Lorsqu'aucune instabilité ou ruine fragile précoce ne se produit dans I'assemblage a I'état ultime, Mg,
différe significativement de Mgy, et la forme bilinéaire de la courbe M-@ est bien marquée (Figure
141a) ; en cas d'instabilité ou de rupture fragile précoce - par exemple dans I'ame de la colonne en
compression ou dans les boulons en traction - Mg, se rapproche de Mg, ce qui tend a donner une
forme finale plus ou moins arrondie a la courbe M-¢ (Figure 141b). Quoi qu'il en soit, la capacité de
rotation ultime ¢, est obtenue a I'intersection de la courbe M- avec la ligne horizontale Mg..

M M
MRuyp = — == — - — — p——
= \ e 1Sist
Sist_ _—— === | Mruf-— — == === === ==
MRpl-==TF —pmrm — — — — | Mrpl-==—=—— = — |
| |
MRel- — f — — — — — } MRelf- — f — — — — - }
| | |
| | | }
‘ Sjini } ‘ Sjini |
|
| | | 1
¢el d)u ¢ (‘)el ¢u ¢
a— Réponse bilinéaire bien marquée b — Réponse bilinéaire moins marquée

Figure 141. Principales propriétés d'assemblage caractérisant les courbes M- réelles

Ainsi, la capacité de rotation plastique ultime des assemblages peut étre évaluée comme égale a
(Jaspart et al., 2019) :

Oy = (Mpy — MRpl)/Sj,st (61)

Les valeurs de Mgy et S;ini sont obtenues grace a I'Eurocode 3 Partie 1-8. La rigidité d'écrouissage de
I'assemblage S;s: peut donc étre évaluée comme suit :

EZ*
1
2%

Sjst = (62)

Eki - Z <k1m>

k et m sont des indices des composants et Mgy jimic = 1,65Mgy,

1
+Z(km) 63

MRpl,comp,m>MRpl,”mit MRPZ-ComP'k>MRpl,limit

228



Une bonne estimation du moment résistant ultime Mg, de I'assemblage peut-étre simplement obtenu
en substituant :

o |alimite d'élasticité du matériau en acier f, par la résistance ultime f;
e la résistance de calcul du boulon en traction par la résistance ultime du boulon en traction
(surface de contrainte multipliée par la limite d'élasticité ultime) ;

dans les formules proposées dans I'Eurocode 3 pour I'évaluation du moment résistant de calcul de
I'assemblage Mg, Il ne faut cependant pas oublier les risques d'instabilité de I'ame de la colonne en
compression et de la semelle de la poutre en compression. Comme pour Mg, le moment résistant
ultime Mg, est associé a la résistance ultime du composant le plus faible.

A.4.2 Méthode simplifiée de Keller pour la capacité de déformation des assemblages

mixtes
Dans (Keller, 2019), des équations simplifiées pour I'évaluation de la capacité de rotation des
assemblages mixtes sont fournies, a la fois sous un moment de flexion positif et négatif. Celles-ci sont
basées sur les résultats d’essais menées dans (Kuhlmann et al., 2017), sur les analyses EF menées dans
(Rolle, 2013) et (Keller, 2019) et sur le concept de modele dit des composants. Pour établir ces
équations, seuls les composants qui ont une influence significative sur la capacité de déformation des
assemblages mixtes ont été considérés.

Capacité de déformation des assemblages sous moment fléchissant négatif

Pour les assemblages mixtes sous flexion négative, la proposition de (Keller 2019) est reflétée dans
I'équation (64), tandis que les composants considérés ainsi que le bras de levier correspondant sont
présentés dans la figure 142. La déformation des parties en traction et en compression est donnée par
les équations (65) et (66).

Les valeurs données correspondent au niveau moyen des résultats des essais. Les facteurs de sécurité
partiels et les facteurs de correction pour le niveau de dimensionnement sont établit dans (Keller,
2019).

Frer > load-bearing capacity of the reinforced concrete
slab in tension

—— —i Fcwe —> load-bearing capacity of the column web in
Fd compression

wrer — deformation of the reinforced concrete slab in
tension

wewce = deformation of the column web in compression

Figure 142. Rotation totale ¢; de I'assemblage mixte sous moment fléchissant négatif (Keller, 2019)

- _ WReTTWewe
(pj,disponible - 2 (64)
Ou:
WreT [mm] Déformation de la dalle en béton armé (voir Equation (65))
Wewe [mm] Déformation de I'ame de la colonne en compression (voir Equation
(66))
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(mm]

® Wger =&tk ky

Ou:
SSu
051
Kk =049- 034 4 068
ctm T
p
heor
lZ:0,9-( ;" +a)
hcol
a

Distance entre le centre de compression et le centre de gravité des

barres d'armature, voir Figure 142

ko = {1,00 —pour charge axiale pure
v =

0,61

Mj,u

o W =—2 .4
cwc zkewcE smu
Ou:
M,
Z
twe

kewe =07 beff,c,wc ' d_

c
Somu = 1,12 - 10% - £5,,, 235

c _ (WRCT
smu —
Iz

— pour moment négatif

[kNm]
[mm]

(mm]

-]

(65)

[%] Déformation ultime de la barre d'armature en
acier

[-] Facteur de prise en compte des différents facteurs
d'influence

[%] Taux d’armatures

[mm] Longueur d'allongement de I'armature en acier
(sur un seul cété de I'assemblage)

[mm] Hauteur du profilé de la colonne

[mm] Distance du premier goujon de cisaillement a la

semelle de la colonne

Facteur tenant conditions de

chargement

compte des

(66)

Valeur du moment ultime négatif de I'assemblage

Bras de levier

Coefficient de rigidité pour CWC selon I'EN 1993-1-8
Facteur de prise en compte de la déformation de la
dalle en béton armé en traction

Déformation de la dalle en béton armé en traction

Capacité de déformation des assemblages sous moment fléchissant positif

La capacité de déformation des assemblages sous flexion positive est donnée par I'équation (67) et les
composants considérés ainsi que le bras de levier correspondant sont illustrés a la figure 143.
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wce = deformation of the concrete slab in compression
wr -» deformation in the tension zone

zcc —» height of the compression zone of concrete slab

Figure 143. Rotation totale g0]-+ de I'assemblage mixte sous moment fléchissant positif (Keller, 2019)



wr

+ —_—
(pj,disponible Tz

(67)
Ou:

_ (tep + tcf) “fy 5 [mm]  Déformation de 'Ia partie en traction de
T = E pLT I'assemblage en acier

. d, 3 M Facteur tenant compte des différents
Spyr =a-1,07-107% - hy, - \/m, - (r) paramétres d'influence

)
te fy

ep

a= {1,00 pour tout assemplage acier -] Facteur pour les assemblages acier ou mixtes
0,65 pourassemblage mixte

z [mm] Bras de levier - distance entre le centre de
compression et la rangée de boulons en traction

my [mm]  Distance verticale entre le boulon et la semelle
de la poutre

m [mm]  Distance horizontale entre le boulon et I'dme de
la poutre

Comme alternative, (Duarte da Costa 2018) propose une procédure analytique pour la prédiction de
la capacité de rotation ultime des assemblages mixtes soumis a des moments négatifs avec I'activation
des barres d'armature S5008B.

La premiére étape consiste a déterminer la limite d'élasticité ultime &m, et la limite d'élasticité &m, de
I'élément en béton armé car I'effet raidisseur en traction joue un role non négligeable dans la capacité
d'allongement de I'élément « dalle d'armature en traction ». Par conséquent, des graphiques de
dimensionnement permettant de déterminer facilement &my et &my, sont présentés a la Figure 144. Ces
graphiques sont donnés en fonction de la classe de béton et du rapport de ferraillage effectif pes. Afin
de déterminer &my et &my a I'aide de ces graphiques, les étapes suivantes doivent étre suivies:

1. Calculer le rapport de ferraillage effectif pesr en tenant compte de I'aire effective Acey du béton
autour du ferraillage longitudinal selon (EN 1992-1-1, 2005), Figure 7.1 et déterminer la premiere
contrainte de fissure o avec le graphique supérieur de la Figure 144.

2. Multipliez la premiére contrainte de fissure o1 obtenue a I'étape précédente par le facteur k, qui
est égal a k. tel que défini dans la section 7.4.2 (1) de (EN 1994-1-1 2004). Ce facteur tient compte de
la distribution des contraintes linéaires dans la section avant la fissuration. Sur cette base, déterminez
la limite de déformation ultime o:m, de I'élément en béton armé avec le graphique inférieur de la Figure
144. Sur le méme graphique, déterminez la limite d'élasticité om, de I'élément en béton armé.

0
6-4Perf

. p . P h
Dans la deuxieme étape, la longueur effective de I'assemblage L; est calculée: L; = ?C +n-2

Avec :

e hcest la profondeur de la colonne;

e n=1.5pour 1.0% < pesr < 1.6%; 2.5 pour 1.6% < perr < 1.9%; 3.5 pour 1.9% < pesr < 2.2%; 4.5 for
2.2% < Peff £ 2.9%; 5.5 pour 2.9% < per < 3.5%;

e () estle diameter des armatures

Dans la derniere étape, la capacité de rotation de I'assemblage est calculée avec I'équation suivante
en prenant en compte les valeurs obtenues dans les deux étapes précédentes :
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hC gsmu + gsmy h‘C 1
9, = [esmu.7+#.@j D (68)

avec h, le bras de levier interne entre le point de compression et la couche de renfort.

Perr [%] €, = 50 %
5

—C80/95
—C70/85
—C80/75
—C55/67
—C50/60
—C45/55
C40/50
—C35/45
C30/37
C25/30
C20/25
C16/20

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
Ot ™ Kp'Ogrg [N/MM?]

Figure 144. Aide au dimensionnement pour déterminer la capacité de rotation des assemblages mixtes selon
(Duarte da Costa 2018)

A.5 Résistance des assemblages en traction

Dans la présente annexe, des régles pour estimer la résistance axiale des assemblages simples, des
assemblages partiellement résistant et des couvre-joints de colonnes sont fournies.

A.5.1 Assemblages simples en traction

Des fiches de conception spécifiques pour le calcul de la résistance de tirant des configurations
d'assemblage simples couramment utilisées ont été préparées dans (Jaspart et al., 2009) dans le cadre
des recommandations européennes de dimensionnement ; en particulier, des réegles sont fournies
pour la prédiction de la résistance axiale ultime de ces assemblages. Ces régles sont rapportées ci-
dessous car elles constituent des procédures de calcul faciles a appliquer. Il faut cependant préciser
que leur application est strictement limitée aux assemblages satisfaisant aux exigences minimales en
termes de ductilité rapportées dans la section 2.2.

A.5.1.1 Données générales pour les assemblages avec platines d’extrémité,
goussets d’ame ou corniéres d’ame
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Pour les boulons :

n Nombre total de boulons

A Section nominale du boulon

As Section résistante du boulon

d Diametre nominal du fit du boulon

do Diametre du trou du boulon
fup  Résistance ultime du boulon
f,»  Limite élastique du boulon

Pour les soudures :
a Epaisseur des cordons de soudure
Pv  Facteur de corrélation pour I'évaluation de la résistance de la soudure

e Pour les éléments porteurs et supportés :
t Epaisseur de la plaque de support (t. et t., pour respectivement une semelle de poteau et
une ame, t, pour une ame de poutre)
tw Epaisseur de I'ame de la poutre supportée
Apy Aire brute de cisaillement de la poutre supportée
Ap,ynet Aire nette de cisaillement de la poutre supportée

fu Résistance ultime d'un élément en acier (indice b, pour I'ame de la poutre, ¢ et ¢, pour
respectivement la semelle et I'dme de la colonne)
fy Résistance élastique d'un élément en acier (indice b, pour I'dame de la poutre, ¢ et ¢y, pour

respectivement la semelle et I'dme de la colonne)

Coefficients de sécurité :
mo  Coefficient partiel de sécurité pour les profilés en acier ; il est égala 1,0
miz  Coefficient partiel de sécurité pour la section nette au niveau des trous de boulons, des
boulons, des soudures et des platines en flexion ; il est égal a 1,25

Chargement :
Ves  Force de cisaillement appliquée a I'assemblage

Résistance :
Vks Résistance au cisaillement de I'assemblage
F.r¢ Résistance de dimensionnement en cisaillement

A.5.1.2 Notations particulieres pour les assemblages de platines d’about
hy Hauteur de la plaque d’about
tp Epaisseur de la plaque d’about
A, Aire brute de cisaillement de la plaque d’about
Avner  Aire brute de cisaillement de la plaque d’about
fop Résistance élastique de la plaque d’about
n; Nombre de rangées horizontales
n; Nombre de rangées verticales
e; Distance finale longitudinale
e; Distance finale transversale
p: Espacement longitudinal des boulons
P2 Espacement transversal des boulons
m,  Distance entre les colonnes de boulons et le pied de la soudure reliant la plaque de chevétre
al'ame de la poutre (définition selon I'EN 1993-1-8)
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Figure 145. Header plate notations

A.5.1.3 Notations particuliéres pour les assemblages a gousset d’ame

-t -t
]
€ €ib
€1 €
o o o
p ﬁ a P ﬁ a
o Qavity Stre
jul P [ ]
o) of) bolt grgup
p p
O O O
€1 €1
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Figure 146. Notations pour la platine

hy Hauteur de la platine

tp Epaisseur de la platine

A, Aire brute de cisaillement de la platine

Aner  Aire nette de cisaillement de la platine

fop Résitance élastique de la platine

n; Nombre de rangées horizontales

n; Nombre de rangées verticales

e; Distance finale longitudinale (platine)

e; Distance finale transversale (platine)

e, Distance finale longitudinale (dme de la poutre)
e,  Distance finale transversale (ame de la poutre)
p: Espacement longitudinal des boulons

P2 Espacement transversal des boulons
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Moment d’inertie du groupe de boulons

A.5.1.4 Notations particulieres pour les assemblages a corniéres d’angles
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Figure 147. Web cleat notations

Hauteur de la corniere

Epaisseur de la corniere

Aire de la section brute de la corniére
Aire de la section nette de la corniere

Cété de la poutre supportée :

dsb
dOsb
Np
Nip
N2p
€1p
€2
Pib
P2b
€2bb
€ibb
z

1

Diametre nominal du f(t du boulon

Diametre du trou du boulon

Nombre total de boulons

Nombre de rangées horizontales

Nombre de rangées verticales

Distance finale longitudinale (corniere)
Distance finale transversale (corniere)
Espacement longitudinal des boulons
Espacement transversal des boulons

Distance finale transversale (ame de la poutre)
Distance finale longitudinale (semelle de la poutre)
Bras de levier

Moment d’inertie du groupe de boulons

Coté de l’élément support :

ds

Nominal diameter of a bolt shank
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dos  Diameter of a bolt hole

ns Total number of bolts

n;s  Number of horizontal rows

nys  Number of vertical rows

e;s  Longitudinal end distance (cleat)

eys  Transverse end distance (cleat)

pis  Longitudinal bolt pitch

p2s  Transverse bolt pitch

ezs Transverse end distance (supporting element)

eys Longitudinal distance between the inner bolt column and the beam web

A.5.1.5 Résistance de tirant des assemblages a platines d’about

MODE DE RUINE

VERIFICATION

Boulons en traction

N.:= nB, avec: Biu = fub AS/YMu

Platine d’about en flexion

Nu2 = min ( th,u,l; th,u,2 )

(8 np - 2 ew) leff.p.t,l mu.p

th,u,l = 2
m, n,-e, (m, +n)
2 leff.p4t,2 Inu.p +n Bt.u np
th,u,Z =
m, +n,
ol n, =min (e; 1,25 m;)
2
t, J,
m,, = -—%
47/Mu

1efprl = leftlpZ = hp

(valeur généralement sécuritaire ; voir EC3 — tableau des longueurs
efficaces pour les platines d'extrémité, cas « Rangée de boulons
extérieure traction de la semelle de la poutre » — pour des valeurs
plus précises ; les longueurs efficaces données dans le tableau
doivent cependant étre multipliées par un facteur 2 avant d'étre
introduites dans les deux expressions écrites ci-dessus)

Elément de support en
flexion

Nu3:

Voir EN 1993-1-8 pour les semelles de colonnes (avec substitution

de Bira par By, fy par fu et ymo par ymu).

Ame de la poutre en
traction

Nus = tw hp fubw/Y'\/lu
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Soudures

Le caractere a pleine résistance des soudures est assuré par les
recommandations pour le dimensionnement des soudures données
dans la section 2.2

Résistance de tirant de
I'assemblage

4

Nu =m_i1nNut

A.5.1.6 Résistance de tirant des assemblages par platine

MODE DE RUINE

VERIFICATION

Boulons en cisaillement

Nul =n 1:v,u

Avec :

Fv,u = (Xv fub A/YM”
e Lorsque le plan de cisaillement passe par la partie filetée du
boulon : A = A, (aire résistante a la traction du boulon)
e Pour des boulons de nuance 4.6, 5.6 et 8.8: a, = 0,6
e Pour des boulons de nuance 4.8, 5.8, 6.8 et 10.9 : ,=0,5
e Lorsque le plan de cisaillement passe par la partie non

filetée du boulon : A est la section brute du boulon et ay =
0,6

Platine en capacité
portante

Nu2 =1n Fb,u,hor

Avec : Fb,u,hor = kl o, fup d tp/YMu
Avec :
ocb=min(e_2 : P> l; Fu u 1,0)
3d, 3d, w

ki=min (2850 17,1421 _17.25)
d d

0 0

Platine en traction :
Section brute

Nus =ty hy fup/YMu

Platine en traction :
Section nette

Nus=0,9 Ancip [ / Yo
with: Anet,p = tp hp — do n; tp

Ame de la poutre en
capacité portante

NuS =1n Fb,u,hor

Avec :Fb,u,hor = kl oy fubw d L /Y
ol
o, = min ( Lo : by 1 : Fu ou 1,0)
3d0 3d0 4 ubw
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ki = min ( 1’4271 -1,7; 2,5)

0

Ame de la poutre en

. Nu6 = tow how Ly ntu
traction : 6= Fow fow Zubw/YM

Section brute

Ame de la poutre en

. Nu7= 0,9 Anctow Ly M
traction : 7 wbw Tubw/YM

Wlth Anet,bw = tbw hbw - dO n; tbw
Section nette

Elément support en | Ny,g=

flexion
Voir EN 1993-1-8 pour les semelles de colonnes (avec substitution
de Bira par By, fy par fu et ymo par ymu).

Soudures Le caractere a pleine résistance des soudures est assuré par les

recommandations pour le dimensionnement des soudures données
dans la section 2.2

Résistance de tirant de N - 8 N
I’'assemblage u I]fllzlln ui

A.5.1.7 Résistance au tirant des assemblages avec cornieres d'ame
La fiche correspondante pourrait étre ajoutée mais, en fait, elle combine les formules présentées ci-
dessus car les deux ailes des corniéres peuvent étre facilement assimilées respectivement a une platine
et a une plaque d’about.

A.5.2 Assemblages partiellement résistant et des couvres-joints de colonnes sous
tension

La méthode des composants peut étre facilement adaptée pour permettre la caractérisation des

assemblages sous des efforts axiaux et en particulier, sous des charges de traction qui est la condition

de chargement a considérer lors de I'application, par exemple, de I'approche de la méthode de tirant.

En effet, les composants activés sous charges axiales sont similaires a ceux activés sous flexion. En
conséquence, en appliquant les concepts de la méthode des composants, seule la procédure
d'assemblage doit-étre adaptée afin de pouvoir prédire la résistance axiale de dimensionnement des
assemblages :

Njra = 2 Fra,i (69)
7

ou Njggs est la résistance de calcul axiale de I'assemblage considéré et Fgq; la résistance de
dimensionnement du composant “i” activé sous N (EN 1993-1-8, 2005).

En conséquence, la résistance axiale d'un assemblage peut-étre simplement prédite en additionnant
la contribution des différents composants activés. Cette formule n'est valable que si les critéres de
ductilité rapportés dans la section 2.2 sont satisfaits.
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Il est également possible de prédire la résistance axiale ultime des assemblages en remplacant la
résistance de calcul des composants par leur résistance ultime :

Nj,u = 2 Fy (70)
i

ou N;, est la résistance ultime axiale de I'assemblage considéré et F,,; la résistance ultime du composant

wn
I

activé sous N obtenu en remplagant B:rq par Bty f, par fu et 7o par ymu dans les regles prévues dans
(EN 1993-1-8 2005).

A.5.3 Méthode simplifiée pour la caractérisation des assemblages acier et mixtes avec
platines d’about sous effort axial

En suivant le concept présenté en A.3.1 et en utilisant un facteur de réduction pour les conditions de

charge de traction pure, (Rolle, 2013) a fourni une formule (relative au niveau de résistance ultime)

pour le calcul de la capacité de I'assemblage dans des conditions de charge de traction pure :

Njy =kjkjr - Feoy + Freru (71)
Ou:
0,25
k: =195 <M> )
J U\memy - fup Facteur de correction de |'assemblage

0,25

m, m

kj,T = <—> : (1 ——> Facteur de réduction pour la charge de
3,0 " db

p .
traction
Fru =As" fup Limite en charge axiale des boulons (ruine)
Freru = Asrer * fsu Limite en charge ultime des armatures

A.6 Outils tabulaires pour l'estimation de la réponse des systemes
SDOF

A.6.1 Facteurs de transformation pour les poutres et les dalles unidirectionnelle

Pour déterminer la réponse des systemes SDOF avec un comportement élasto-plastique, la résistance
ultime R, les facteurs de charge (K,), les facteurs de masse (Ku), les facteurs de masse de charge (Kiuv),
la constante du ressort (k) et les réactions dynamiques (V), peut-étre déterminé pour les poutres et les
dalles unidirectionnelles a partir des tableaux suivants.
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Tableau 66. Facteurs de transformation pour les poutres et les dalles unidirectionnelles - poutre simplement
appuyées (Biggs et Biggs, 1964)

Facteur de masse | Facteur charge-
. Facteur Ky masse Ky L Constante| _, .
Cas de charge Domaine| de Max.re5|stancedu ressort Réaction
& de défo.|charge R dynamique V
K Masse Masse Masse Masse k
L concent.* | unifor. | concent. * | unifor.
8M
Fe Elastique| 0.64 0.50 0.78 i w 0.39R+0.11F
=pl L 513
S S S
/ . 8MP
- Plastique| 0.50 0.33 0.66 oA 0 0.38R,,,+0.12F
4M, 48E1
F Elastique| 1.0 1.0 0.49 1.0 0.49 TP B 0.78R-0.28F
ﬁéﬁ L L ﬁéfﬁ
L L 4M,
2 L 2 Plastique| 1.0 1.0 0.33 1.0 0.33 TP 0 |0.75R,,-0.25F
) 6Mp 564El | 0.525R-
F F _ —_—
f f Elastique| 0.87 0.76 0.52 0.87 0.60 7 B 0.025F
n%v L L Lﬁﬁ% 6M
il s L3 Plastique| 1.0 1.0 0.56 1.0 0.56 TP 0 0.52R,,-0.02F
* Des parties égales de la masse concentrée sont regroupées a chaque charge concentrée.
Source : « Design of Structures to Resist the Effects of Atomic Weapons », Manuel du Corps des ingénieurs de I'armée
américaine EM 1110-345-415, 1957.

Tableau 67. Facteurs de transformation pour poutres et dalles unidirectionnelles a double poutres fixes (Biggs et
Biggs, 1964)

Facteur charge-masse
Domaine Fa;c;:u Facteur de masse Kuy Kim Max. | Constante C;?:z?i:;e Réaction
Cas de charge de défo. |charge résistanc | du ressort du ressort dynamique
1% Masse Masse Masse Masse eR, k X v
L concent.* | unifor. | concent. * | unifor. £
Elastique | 0.53 0.41 0.77 % £‘;EI 0.36R+0.14F
Fepl L L
. 8
T Elastique - ¢, 0.50 078 |7 Mes | 384EL | 307EL 15 1op.011F
plastique + Mp,) 513 13
L 8
Plastique | 0.50 0.33 0.66 Z(MPS 0 0‘385’;”'1
+ MPm)
F 4
Elastique | 1.0 1.0 0.37 1.0 0.37 Z(MPS 192E1 0.71R-0.21F
l + MPm) L3
4 0.75R
5 1k Plastique | 1.0 1.0 0.33 1.0 033 |7 Mes 0 o
+ MPm) )

Mps — Moment ultime a I'appui

Mp,, —moment ultime a mi-travée

* La masse concentrée est regroupée a la charge concentrée.
Source : « Design of Structures to Resist the Effects of Atomic Weapons », Manuel du Corps des ingénieurs de I'armée américaine EM 1110-
345-415, 1957.
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Tableau 68. Facteurs de transformation pour les poutres et les dalles unidirectionnelles a poutre simplement
soutenue et fixe (Biggs et Biggs, 1964)

Fact. | Facteur de masse | Facteur charge- Cf(f)ns.
Dom. de de Ky masse Ky | Max. Constante| Effect. Réaction
Cas de charge défo charge résistance |du ressort| du dvnamiaue V
’ K g Masse Masse | Masse | Masse Ry, k ressort v g
L | concent.* | unifor. |concent. *| unifor. ke
8M, 185E1 Vi1 =0.26R+0.12F
Elastique | 0.58 0.45 078 | 28k | 2222 !
L L3 V2 =0.43R+0.19F
F=pL P
J, J, J, Elastique - —(M,, 384El |160EI V=
0.64 0.50 0.78 S —_— |
~= + | plastique L HE 73 |0.39R+0.11F+ M, /1L
v, V. + 2Mp,,)
2
L 4 V=
Plastique | 0.50 0.33 066 | (Mps 0 0.38R,,+0.12F%
+ 2Mp,,) Mpg/L
16M, 107E1 V1 =0.25R+0.07F
Elastique | 1.0 1.0 0.43 1.0 043 | —Ps !
3L L3 V2 =0.54R+0.14F
F
2
Elasti - — 48E1 V =0.78R-
ﬁ% : 1 ?assl?uuee 10 10 049 10 049 |7 MM 3 1063EI 0.28FMp,/L
v, L L vy, | Presta tom,,) | L L 28F£Mpg
[ 2 2 2
Plastique | 1.0 1.0 0.33 1.0 033 |1 (Mps 0 (;’;;;Z;RWL
+ 2Mp,,) 25FMps/
V1=0.17R+0.17F
Elastique | 0.81 0.67 0.45 0.83 0.55 6Mps 132E1 !
3L L3 V2 =0.33R+0.33F
5 5 2
Elasti - — 56EI V =0.525R-
: : astique =i g7 0.76 0.52 0.87 0.60 | I (Mps 122E1
L/ | plastique +3M,) 13 B 0.025F+Mp, /L
Vi L L Ve Pm
R 2 V=0.52R
Plastique | 1.0 1.0 0.56 1.0 0.56 Z(MPS 0 O_ZF;-M '”L
+ 3Mp,,) 02FtMps/

Mps — Moment ultime sur appui
Mp,, — Moment ultime a mi-travée

* Des parties égales de la masse concentrée sont regroupées a chaque charge concentrée.
Source : « Design of Structures to Resist the Effects of Atomic Weapons », Manuel du Corps des ingénieurs de I'armée américaine EM 1110

345-415, 1957.
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A.6.2 Déflexion maximale et temps de réponse maximal des systemes SDOF élasto-
plastiques
Pour déterminer la réponse du systéme SDOF avec un comportement élasto-plastique, la ductilité

requise u, donnée par le rapport y./ye, comme fonction de t,/T, est présenté sous forme de graphique,
comme une famille de courbes Ry/Fi.
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Figure 148. Fléche maximale (a) et temps de réponse maximum (b) Systeme élastoplastique a 1 DDL soumis a
une charge triangulaire (DoD, 2008)
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Figure 149. Fleche maximale (a) et temps de réponse maximal (b) du systéme SDOF élasto-plastique pour une
charge rectangulaire (DoD, 2008)
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Figure 150. Fleche maximale (a) et temps de réponse maximal (b) du systéme SDOF élasto-plastique pour une

charge appliquée graduellement
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Figure 151. Déflexion maximale (a) et temps de réponse maximal (b) du systeme SDOF élasto-plastique pour

une charge d'impulsion triangulaire
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Figure 152. Réponse maximale du systéeme élastique a un degré de liberté pour une charge appliquée
graduellement (a), pour une charge rectangulaire (b) et pour une charge triangulaire (c)

A.7 Méthode analytique simplifiée pour les structures 3D avec des

assemblages simples

Les formules rapportées dans la section 5.3.2.2 pour prédire les forces membranaires et la rotation
requise au niveau des assemblages de structures 2D supposant un effet diaphragme infiniment rigide
provenant de la dalle peuvent étre étendues aux structures 3D au moyen de petites adaptations. Pour
les structures 3D, le sous-systéme a considérer devient celui présenté dans la Figure 153.

Sub-system for 3D structure

Figure 153. Sous-systeme pour les structures 3D

Pour ce sous-systéme, il est a nouveau possible de prédire sa réponse en utilisant les équations
d'équilibre et en exprimant la compatibilité des déplacements. Dans ce systéme, quatre inconnues

doivent étre déterminées : Tpoutre,1, Tpoutre,2, 01 €1 Bs. Les systémes d'équations obtenus sont fournis dans
poutre, 1, | poutre,

le tableau 69.
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Tableau 69. Systeme d'équations pour les structures 3D avec des assemblages simples

Structures 3D avec assemblages simples
Nin; .
= 2.Tpoutre,1-SiN 01
Eq. 1 Mst .
+ 2. Tpoutre,2- Sin 0
1—cosb,
Eq. 2 Tyoutren = W-E-Al
1—cosb,
Eq. 3 Tpoutre,z = W EA2
Eq 4 L0’1. tan 91 = LO,Z' tan 92

ou les parametres géométriques sont définis dans la Figure 153, Tpoutre,1 €t Tpoutre,2 SONt les charges de
traction dans les poutres dans les deux sens, A; et A, sont les sections des poutres dans les deux sens.

A.8 Approche analytique avancée

Une approche analytique plus générale et détaillée a été développée et présentée dans (Huvelle et al.,
2015). Ce modele permet la prédiction de la réponse d'un cadre 2D avec des assemblages simples, a
résistance partielle ou a résistance totale lorsque des forces membranaires se sont développées dans
la partie directement affectée lors d'un scénario de perte de colonne.

Le modele est fondé sur la définition d'une sous-structure et sur sa caractérisation par formule
analytique (voir Figure 154) en adoptant les hypothéses suivantes :

e une perte de colonne progressive (statique) est supposée ;

e les rotules plastiques peuvent se développer dans les sections des poutres ou dans les
assemblages poutre-poteau ;

e toutes les colonnes sont constituées d'un type de section unique, et il en est de méme pour
les poutres ;

e seule la perte des colonnes internes (c'est-a-dire les colonnes qui ne sont pas aux angles) est
prise en compte ;

e aucune plastification ne se développe dans le reste de la structure, appelée partie
indirectement affectée (c'est-a-dire que son comportement est supposé étre infiniment
élastique).

L'effet de la partie indirectement affectée sur la réponse de la partie directement affectée est simulé
par la définition de ressorts horizontaux de chaque coté de chaque étage caractérisés par une raideur
KH (comme le comportement de la partie indirectement affectée est supposé étre entierement
élastique, seule une raideur est requise pour sa caractérisation). De plus, dans le modele proposé, I'un
des principaux parametres affectant la réponse de la sous-structure est le comportement de la zone
plastifiée qui apparait d'abord sous le moment fléchissant, puis est soumise au moment fléchissant et
a un effort axiale pendant que I'action caténaire se développe. Ces zones plastifiées sont simulées par
un modele de ressort multifbres comme illustré a la figure 154 avec des lois de comportement
élastique-parfaitement plastique affectées a chaque ressort. L'utilisation de ce modele de ressort
multicouche permet d'envisager des situations pour lesquelles les zones plastifiées se développent
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dans des sections de poutre ou au niveau d'assemblages poutre-poteau en utilisant les principes de la
méthode des composants.

Le modeéle analytique proposé consiste a résoudre un systéme de N équations a N inconnues définies
dans le tableau 70. Ces équations ont été dérivées a l'aide des théoremes statique et cinématique,
c'est-a-dire exprimant I'équilibre du systéme et les compatibilités de déplacement. Ce systeme
d'équations est facilement a résoudre a 'aide d'un logiciel mathématique. Grace au modele, les
résultats suivants peuvent étre obtenus :

Ou:

246

Déplacement vertical — u, en particulier :

o Le déplacement maximum et ;

o le déplacement résiduel
Déformations au niveau de la zone plastifiée;
Déflections horizontals de I'lAP;

Efforts internes dans le systeme.

Tableau 70. Systéeme d'équations et d'inconnues pour le modeéle analytique (Huvelle et al., 2015)

Unknowns  Number Equations

u 1 u = input data

0 Ng¢ sin(0)=u/(Lyp — 2L + A;)

0 Ngy cos(0)=(Lo — 2L — oy — 20)[(Lo — 2L + A;)
OH N Oni(nse x 1) = S(ngns )Fu(nse)

OH,r Ny ‘SH,l'(nsll ) = Se(ngns)Fu(nsy)

AL Mgt Ap = Fy(Lo — 2L)/(EA)

M Nt M = >"Fh;

Fy Ng¢ Fy= ZF,

Fi(i=[1:6]) 6 xng Fi=f(o:)

0; (i=[1:6]) 6x%ng S;=0+h0

P N, —0.5P(Lg — 0.5(3p; + 0py,)) + Fyu + 2M = 0
Py 1 Py =3P

les parametres géométriques sont définis dans la Figure 154 ;

ns est le nombre d'étages dans la partie directement affectée ;

F; est la force axiale dans chaque ressort des modeéles de ressorts multicouches ;

o est I'allongement de chaque ressort des modeéles de ressorts multicouches ;

Fn est la force de traction appliquée au niveau des zones plastifiées ;

M est le moment fléchissant appliqué au niveau des zones plastifiées ;

On et on, sont respectivement I'allongement du ressort horizontal a gauche et a droite de
chaque étage ;

S et S, sont respectivement les coefficients de flexibilité de la partie indirectement affectée a
gauche et a droite de chaque étage (ces coefficients peuvent étre obtenus grace a une analyse
élastique linéaire réalisée sur la partie indirectement affectée - voir (Huvelle et al., 2015) pour
plus de détails) ;

P est la charge verticale supportée par chaque étage au niveau du poteau perdu et ;

P:o: est la charge associée a la perte de colonne.



Lo —
1l L ' L
>

1 0x L+ Syog (Lo— 2L+ AL)cos 6 L+ 646

Figure 154. Définition des sous-structures (Huvelle et al., 2015)

Dans (Kulik, 2014) et (Ghimire, 2016), il a été montré comment ce modele peut-étre étendu a des
structures 3D constituées d'éléments linéaires. L'extension du modele analytique consiste a considérer
la réponse d'une structure 3D comme la somme de la réponse de deux trames 2D se coupant au niveau
de la colonne de perte comme illustré sur la figure 155 et exprimant la compatibilité de déplacement
au point de perte de la colonne.

+ ==
/

TR
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z 1 7
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Figure 155. Superposition de la réponse longitudinale et transversale du portique pour obtenir la réponse 3D
(Jacques, 2019)

La partie directement affectée est vérifiée pour I'état de contraintes et de déformations résultant du
modele analytique pour le déplacement maximum. Comme mentionné dans la section 5.1, des forces
de compression peuvent également se développer dans les poutres supérieures de la partie
directement affectée en plus des moments fléchissants. Ainsi, dans certains cas, les poutres aux
niveaux supérieurs doivent étre vérifiées en tant que poutres-colonnes pour la stabilité.
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De plus, dans le modele analytique, aucune limite de déformation n'est incluse. En conséquence, la
capacité de déformation des différentes zones cédées du DAP doit-étre vérifiée pour la fleche verticale
maximale obtenue grace au modele analytique lorsque Py est égal a Ni,; (voir Section 5.3.2).

La partie indirectement affectée doit également étre vérifiée pour I'état des contraintes et des
déformations associées au déplacement maximal observé, c'est-a-dire lorsque la colonne est supposée
perdue est entiérement supprimée. Connaissant les efforts internes aux extrémités du modele de
sous-structure, il est alors possible de prédire les efforts internes dans le PAl en appliquant a ce dernier
les efforts aux extrémités de chaque étage de la sous-structure. Le controle de I'lAP est alors effectué
selon I'Eurocode 3 et/ou I'Eurocode 4. Une attention particuliére doit étre portée aux poteaux proches
du poteau perdu, qui supportent des efforts de compression axiale supplémentaires mais aussi des
moments fléchissants provenant du développement des forces membranaires dans le systeme. Aussi,
les assemblages aux extrémités des poutres du PAl doivent étre vérifiés car ils sont soumis a des efforts
axiaux supplémentaires associés au développement des efforts membranaires dans le PAI (voir Section
2.2.2).
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La robustesse des structures visant |'atténuation de ['effondrement
progressif est une considération de sécurité spécifique qui est mainten-
ant abordée dans les codes et les normes modernes, y compris les
Eurocodes, et qui exige une attention particuliére de tous les profes-
sionnels impliqués dans l'industrie de la construction, y compris les
architectes, les bureaux d'études, les constructeurs, les agents de
contrdle et les gestionnaires d'assurance. L'importance d'une concep-
tion visant larobustesse a été reconnue a la suite des catastrophes mon-
diales telles que l'effondrement des tours du World Trade Center a New
York le 11 septembre 2001 et le besoin de régles de conceptions
pratiques s'est fait ressentir a cette occasion. €n effet, la disponibilité de
directives pratiques adressées aux différents professionnels de la
construction et couvrant des situations spécifiques d'utilisation et de
risque pour les batiments contribue a redonner confiance dans la sécu-
rité des constructions métalliques et mixtes acier-béton.

Au cours de la derniére décennie, un nombre important de projets de
recherche portants sur la réponse structurelle des batiments en acier et
mixtes sous diverses situations de chargement exceptionnelles (impact,
feu, tremblement de terre...) ont été menés, notamment en Europe et
aux Etats-Unis. A l'issue de ces récentes actions scientifiques,
différentes approches de conception ont été proposées pour atténuer le
risque d'effondrement progressif en tenant compte de tout le potentiel
des matériaux utilisés dans les structures en acier et mixte acier-béton.

|

ECCS /‘U‘M\\ EUROPEAN CONVENTION FOR CONSTRUCTIONAL STEELWORK
CecM M} CONVENTION EUROPEENNE DE LA CONSTRUCTION METALLIQUE
E KS [} EurROPAISCHE KONVENTION FUR STAHLBAU

publications@steelconstruct.com | www.steelconstruct.com

L'objectif du projet intitulé "Atténuation du risque d'effondrement
progressif des charpentes métalliques et mixtes acier-béton- FAILNO-
MORE" est de consolider les connaissances développées dans les
recherches susmentionnées et de les transformer en recommandations
et directives pratiques. L'ensemble des directives de conception
pratiques et conviviales envisagées dans le projet se concentre sur les
structures en acier et mixte soumises a des sollicitations exception-
nelles non identifiées ou identifiées telles que les impacts, les explo-
sions, les incendies et les tremblements de terre ; il se référe également
aux documents normatifs disponibles afin de former en soi une méth-
odologie de conception européenne communément acceptée. Le
projet a été financé pendant 24 mois (a partir de juillet 2020) par le
Fonds de recherche du charbon et de |'acier (RFCS) dans le cadre de la
convention de subvention n° 899371.

Les lignes directrices de conception ainsi développées sont promues par
la préparation d'un manuel de conception mis a disposition en anglais,
portugais, allemand, italien, roumain, tchéque, polonais, néerlandais,
espagnol et francais, qui sera présenté dans le cadre d'ateliers nationaux
organisés dans 11 pays européens avant la fin juin 2022.



