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En ce qui concerne le trafic ferroviaire, une collaboration
étroite existe entre notre institut et la direction des Chemins de
fer fédéraux (CFF) et en conséquence avec I'Office de recherche
et d’essais (ORE) de I'Union internationale des chemins de fer
(UIC). Les résultats de notre recherche sont fournis partielle-
ment dans les références [14], [15] et [16].

6. Conclusions

La résistance a la fatigue des constructions métalliques sou-
dées du génie civil est sans rapport direct avec la résistance
mécanique du matériau de base. La présence de micro-fissures
et défauts dans les zones de soudure, les concentrations de
contraintes au droit des discontinuités géométriques et I’état
de contraintes résiduelles dues au soudage modifient considé-
rablement le comportement de ces ¢éléments. De plus, ceux-ci
sont soumis a des spectres de sollicitations variables. 1l parait
cependant possible de décrire le comportement a la fatigue par
trois parametres principaux :

— le type de détail constructif,

— la valeur de la différence de contraintes équivalente 4g, qui
représente le spectre des 4oy,

— le nombre des cycles N.

Pour une application pratique dans le cadre d’une norme, le
deuxi¢éme parametre doit encore étre simplifié. Rappelons que
la charge utile pour le dimensionnement statique représente un
cas extréme en grandeur mais rare en fréquence. Seules les
charges réelles, trés fréquentes mais plus petites, entrent en
ligne de compte pour la vérification a la fatigue. Leur mesure
et comptage doivent nous permettre de composer des modéles
de simulation de trafic. Dans le cas des ponts-rails, cette étude
a abouti a la proposition d’un facteur de réduction par lequel
la charge de la norme peut étre pondérée pour représenter le
trafic réel.

Remarquons enfin qu’il est indispensable de poursuivre notre
recherche fondamentale pour établir une approche théorique du
phénomene de fatigue par les méthodes de la mécanique de la
la rupture. Les mesures de la propagation des fissures sous I’effet
des charges sinusoidales ou aléatoires, ainsi que les études
traitant de concentration des contraintes y sont les éléments
principaux.
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Recherches théoriques, recommandations pratiques
et quelques réflexions sur les problémes de stabilité des structures

par SRIRAMULU VINNAKOTA

1. Introduction

D’une fagon simple, la stabilité peut étre définie comme la
capacité d’une structure a retrouver sa forme et sa position
initiales aprés avoir subi un déplacement di 4 une perturbation
quelconque. La perte de cette stabilité se produit si I'équilibre
entre forces intérieures et extérieures n'est plus possible du fait
de la diminution de la résistance interne de la structure au cours
de son chargement ; la structure est alors dite instable. Comme
exemples d’instabilité, on peut citer: glissement de terrain,
renversement de murs ou de batiments, flambement individuel
de colonnes, voilement de plaques, flambement en masse de
toute la superstructure de batiments ou de ponts, etc. Dans les
paragraphes qui suivent, nous allons nous limiter au seul
phénomene d’instabilité de cadres, de treillis, ou de leurs sous-
ensembles.
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2. Théorie
2.1 Concepts de base

Les modes de ruine dus a I'instabilité dépendent de la géo-
métrie de la structure, du systeéme de charge, des caractéristiques
du matériau, ainsi que d’un groupe de parameétres appelé imper-
fections, qui caractérisent des déviations locales du matériau
et de la géométrie. Les imperfections les plus importantes sont :

— la dispersion de la valeur de la limite élastique ¢, sur la
section d'un profilé,

— la dispersion de la valeur moyenne de g, d’un profil a I'autre,
valeur dépendant de I’épaisseur des parois composant la
section (il est en effet bien connu que ¢, diminue avec I'aug-
mentation de I"épaisseur du produit),

— les contraintes résiduelles dues au refroidissement inégal des
diverses parties du profil,
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COLONNE CHARGE MATERIAU PROBLEME ETUDIE
@ | rectiligne centrée élastique (E) | flambement par bifurcation
® | rectiligne excentrée | élastigue (E) | efforts du second ordre
©| rectiligne excentrée | réel (€, o ) efforts du second ordre
©)| rectiligne excentrée | réel (€, @ ) flambement par divergence
® inpexfections: | o oppog, | 7860 (8, 0L | o ent par divergence
géométriques ¥ .
résiduelles

Fig. 26. — Modes de ruine possibles dus a I'instabilité."

— la courbure de I’axe de la colonne,
— l'excentricité accidentelle de la charge axiale.

Les trois premiéres sont des imperfections dites structurales ou
mécaniques et les deux derniéres sont des imperfections géo-
métriques.

Dans le cas d’une colonne parfaitement rectiligne composée
d’un matériau idéalement élastique (Hooke) et chargée axiale-
ment de maniére classique (fig. 26 a ), la barre conserve sa forme
initiale lorsque les charges sont inférieures & une certaine valeur
critique N,.. Lorsque la charge atteint cette valeur critique,
I'équilibre peut étre satisfait en une infinit¢ de positions adja-
centes (avec ou sans déformation) ; 'équilibre est instable et
il n’y a pas de relation unique entre la charge et la déformation.
On appelle ce cas « probléme d’instabilité par bifurcation de
I’équilibre ».

Considérons maintenant une colonne ayant un défaut de
centrage de la charge, défaut caractérisé par I'excentricité eg.
Si le matériau présente une élasticité idéale, nous obtenons la
courbe charge - déformation représentée a la figure 26 b
A tout niveau de charge correspond une déformation bien définie,
C'est-a-dire qu’il n’existe pas d’équilibre indifférent ou instable.
On peut dénommer ce cas « probléeme d’efforts du second
ordre », conduisant asymptotiquement a une déformation
infinie pour une charge critique N,;.

Pour la colonne avec charge excentrée, composée d’un
matériau réel (loi o-¢ non linéaire et résistance limitée), les
courbes charge - déformation correspondantes sont celles repré-
sentées a la figure 26 c pour une colonne trapue et a la
figure 26 d pour une colonne élancée. La courbe charge -
déformation de la figure 26 c est d’allure similaire a celle de
la figure 26 b avec cette différence que dans ce cas la charge N
est limitée par la valeur N,, qui correspond a la résistance
mécanique de la colonne. Pour chaque intensité de charge,
il existe une valeur unique de la déformation v, et le probléme
est encore un probleme d’efforts du second ordre. La courbe
charge - déformation de la figure 26 d présente un comporte-
ment tres différent, car elle atteint un maximum pour la valeur
Ny. A tout déplacement supplémentaire doit correspondre une
diminution de la charge si I'on veut que I’équilibre se main-
tienne. Comme la plupart des charges réelles ne diminuent pas
lorsque le déplacement augmente, la limite de stabilité N,
constitue en fait la charge de ruine. On appelle ce cas « pro-
bleme d’instabilité par divergence de I’équilibre ».

Pour une colonne réelle (axe non rectiligne et matériau réel,
figure 26 e ), la courbe charge - déformation posséde a nouveau
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I'allure montrée a la figure 26 d et passe par un maximum pour
une valeur N, de la charge, valeur qui n’est pas forcément
identique a celle de cette figure 26 d

La limite de stabilit¢ ou la charge de ruine N, de toute
barre linéaire réelle est toujours plus petite que la charge de
bifurcation N,, correspondant a la méme barre idéalisée.

Si par contre, la colonne est parfaitement rectiligne et char-
gée axialement de maniére classique (fig. 26 a ) et si la sollicita-
tion est telle que I’on ne se trouve plus dans le domaine élastique,
une charge de bifurcation existe aussi, mais un déplacement v
n'est alors possible que sous I'effet d’une charge augmentant
trés lentement, comme on peut le voir a la figure 26 a en
pointillé. La charge N, est connue sous le nom de « charge
d’Engesser-Shanley » ou « charge du module tangent » [23].

Dans les paragraphes précédents et a la figure 26, nous avons
montré les modes de ruine possibles dans le cas d’un exemple
simple, & savoir: colonne biarticulée soumise & une charge
axiale. On retrouve cependant les mémes phénoménes dans le
cas de structures plus complexes.

La majorité des méthodes de dimensionnement de colonnes
ou de structures utilisent actuellement une approche basée sur
I'un des phénomenes représentés a la figure 26.

Or il est admis de plus en plus que le dimensionnement des
colonnes et des structures soumises a des forces de compression
devrait utiliser la charge de ruine associée au phénoméne de
flambement par divergence (N, sur la figure 26 e ). Ainsi,
on tient compte de la plasticité, des effets du second ordre et
des imperfections géométriques et mécaniques [20].

2.2 Recherches théoriques

ANALYSE

! I 1
BARRE SOUS-ENSEMBLE STRUCTURE ENTIERE
L
! !
POUTRE- CADRE A

COLONNE POUTRE COLONNE

3 DIMENSIONS

—Ll—

CONTREVENTE NON
CONTREVENTE

I

I I I 1
GROUPE CADRE PLAN TREILLIS NOYAU
DE POUTRES PLAN ou
ET DE COLONNES PAROI
CONTREVENTE NON

CONTREVENTE

RERE
T

1 X<

Fig. 27. — Différents éléments considérés pour I'analyse.

Les ossatures de batiments, de halles et de ponts sont souvent
formées d’un ensemble de barres et/ou de plaques. Une classi-
fication arbitraire, mais utile, des différents éléments souvent
considérés dans les études théoriques est représentée a la
figure 27. Ainsi, I’étude analytique peut étre basée sur une seule
barre, un sous-ensemble de 'ossature, ou peut considérer la
structure entiére. La barre isolée peut étre traitée soit comme
une colonne ou les efforts de compression prédominent, soit
comme une poutre ou la flexion prédomine, ou encore comme
une poutre-colonne ou les efforts de flexion et de compression
ont une méme importance relative. Un sous-ensemble peut
consister en un groupe de poutres et de colonnes, en un cadre
plan contreventé ou non, en un treillis plan ou encore en un
noyau ou paroi. Les structures entiéres sont toujours composées
de cadres (treillis) a trois dimensions contreventés ou non.
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N ‘
N r M
P L/i = 60 N
) L/i = 50
A-2
h A-10
0,5 O A-4
A-3 N
A-8
1 A-9
T-13 M
0 L e e S B m T L =
0 0,5 1,0 p
théorie selon Galambos + Ketter
O essais selon Vankuren + Galambos
X calcul selon Vinnakota
Fig. 28. — Flambement plan des colonnes : comparaison des

résultats de Galambos + Ketter et de Vankuren + Galambos
a ceux de Vinnakota.

moment d'extrémité charges transversales

- —————— = Z

N
MeteF g 9
N CT

ressort rotationnel
L

charge
normale

1

Fig. 29. — Poutre-colonne et forces extérieures considérées
pour I’étude du flambement par flexion et torsion.

KITIPORNCHAI « TRAHAIR
théorie
.o essais A

- = 0
| - * VINNAKOTA T
1 L77W ) :2_77_J ------- théorie = 176
: »o calcul des essais A
O T T T T ¥ T iL-
0 100 200 300 Y
Fig. 30. — Déversement des poutres : comparaison des résultats

de Kitipornchai -+ Trahair 4 ceux de Vinnakota.
(Conditions limites : torsion aux extrémités empéchée et gauchis-
sement libre).
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Nos connaissances sur le comportement réel des colonnes
isolées, biarticulées (a gauche de I’arbre de la figure 27) sont
assez précises et il existe maintenant une approche unique, au
niveau européen, pour le dimensionnement de tels éléments
flambant dans un plan. Nos connaissances sur le comportement
limite de structures tridimensionnelles non contreventées (a
droite de I'arbre de la figure 27) sont au contraire extrémement
maigres.

Un tel état de choses est encore acceptable lorsque le dimen-
sionnement des structures est basé sur un calcul élastique ou
les coefficients de sécurité sont assez élevés, ou la réserve de
plasticité souvent présente dans les structures hyperstatiques
n’est pas exploitée et ou la présence d’éléments stabilisateurs,
tels que les enveloppes (fagades, toitures), n’apparait pas expres-
sément dans les calculs. Ces faits donnent une sécurité supplé-
mentaire inconnue, mais souvent non négligeable. Avec I'utili-
sation de structures de plus en plus élancées, d’éléments de plus
en plus minces et d’aciers ayant une limite élastique de plus en
plus €levée, avec I'emploi d’analyses plastiques qui exploitent
la réserve de résistance au-dela de la premiére plastification et
I'utilisation d’un seul coefficient de sécurité quel que soit 1'élé-
ment ou la structure considéré, il devient nécessaire de calculer
les états limites des structures avec une plus grande précision
ou bien d’évaluer des bornes inférieures.

Des 1964, I'auteur a étudié d’une facon rigoureuse la résistance
ultime des cadres et des poutres-colonnes métalliques [28],
[29], [36]. Le phénomene étudié est le flambement par divergence
dans le plan du cadre. Le modele mathématique tient compte
des imperfections mécaniques et des imperfections géométriques.
La figure 28 montre, a titre d’exemple, une comparaison des
résultats théoriques de cette étude [28] avec quelques essais de
colonnes en grandeur nature effectués par Vankuren et Galam-
bos [38] a I’Université de Lehigh (USA) et avec les résultats
théoriques de Galambos et Ketter [22].

Dés 1971, une recherche théorique sur le comportement
spatial des poutres-colonnes a section ouverte et a parois minces
(fig. 29) a été entreprise a 'ICOM a I’'aide du FNRS. Le phé-
nomene étudié est le flambage par flexion et torsion des poutres-
colonnes, le déversement des poutres ou poutres-colonnes ainsi
que le flambage plan par exceés de flexion des colonnes ou
poutres-colonnes pouvant étre étudiés comme des cas limites [30],
[31], [32], [33], [34], [35]. La figure 30 montre, a titre d’exemple,
une comparaison des résultats théoriques [32] avec ceux obtenus
lors d’essais de déversement de poutres, effectués par Kiti-
pornchai et Trahair a I’Université de Sydney, Australie [25],
[26]. La figure 31 représente les résultats d’une étude paramé-
trique effectuée par I'auteur dans le cadre des travaux de la
Commission 3 du Conseil américain de recherches sur la stabilité
des structures (SSRC) et indique I'influence des imperfections
géométriques et des contraintes résiduelles sur la résistance
ultime des colonnes soumises a la flexion biaxiale [31].

Imperfections géométriques

Um = Vi | Orc/0%
L/5000 0.0
L/1000 0.0
L /5000 0.3
L/1000 0.3

Profilé WF 8x31
(~ HEA 200)

Fig. 31. — Flambement des colonnes soumises a la flexion
biaxiale : influence des imperfections géométriques et méca-
niques.
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3. Recommandations pratiques

La Commission 51 (plasticité) de la CECM a élaboré en 1975
des Recommandations européennes sur le dimensionnement
plastique des structures en acier. Les progres les plus impor-
tants concernent les ossatures planes et tridimensionnelles a
grand nombre d’étages, contreventées ou non contreventées,
pour lesquelles il est nécessaire de tenir compte des effets du
second ordre. Nous nous permettons de reproduire ici, en
italiques, quelques clauses de ces Recommandations [19], [27].

R 76 Stabilité des éléments comprimés
R 76.01 Eléments chargés axialement
L’élancement dans le plan du cadre A =lg|i des colonnes qui

présentent une rotule plastique sous charge pondérée ne sera pas
supérieur a :

Az\/gip avec lp=n\/£,
Or

o o, est la limite élastique (fig. 32). L’application de cette
formule peut étre remplacée par une méthode plus perfectionnée
pour contréler la stabilité de la colonne sous les effets du second
ordre.

L’effort axial sous la charge pondérée ne peut dépasser la valeur :

NK — O’KA,

ol oy est la contrainte limite déduite des courbes de flambement
de la CECM.

N = Nl LIMITE ELASTIQUE
2
L2 CODE Or [N/mm©]
T:%,A = Fe 360 | Fe 510
P
p
N ‘ 1 255 380
240 360
1,0 225 340
210 320
0,5
0
0o 0,2
Fig. 32. — Recommandations de la CECM pour les courbes

fondamentales de flambement.

La contrainte d’affaissement gy est déterminée par les courbes
européennes de flambement a, b et ¢ de la figure 32, selon la
nuance d’acier mise en ceuvre, le type de profil, son mode de
fabrication et le plan de flambement, le choix de la courbe
résultant de la figure 33. Ces courbes donnent la contrainte
d’affaissement réduite (ox/o,) en fonction de I'élancement
réduit (1/4,) ou A, == \/E/ar est I'élancement d’Euler,
c’est-a-dire I'élancement pour lequel la barre flambant élasti-
quement atteindrait une contrainte critique d'Euler égale a la
limite élastique du matériau (o, = n2 E/A2 = g,).

1 La composition de cette commission au 1°¢ janvier 1976
était la suivante :

Président : Professeur Ch. Massonnet (Belgique), Secrétaire :
R. Anslijn (B).

Membres : Professeur U. Vogel (RFA), Professeur Feder (A),
Professeur M. Save (B), Professeur M. Campos (E), Professeur
P. Lorin et J. Brozzetti (F), Professeur G. Maier et Professeur
G. Sacchi (I), Professeur J. Witteveen (NL), Professeur R.
Baehre (S), Dr S. Vinnakota (CH).

Membres correspondants : Professeur A. Sawczuk (P), Profes-
seur T. Okumura (J), Professeur C. Amariei (R).
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TYPES ET CARACTERISTIQUES CODES
COURBE
DES COLONNES AlB|C
tubes laminés © 112(3]a (aD)
tubes soudés 2|3|4 a
L___J
caissDTs L 2l3]a b
composés soudés
bI: axe h/b>1,2[1|2]3 b
profilés I l { faible 1/p < q,2|1(2|3] «
Hlamgnes [ axe /b >1.2]1[2]3] =
h
fort nw/b < 1,2|1(2[3] b
semelles
axe  oxycoupées 2|34 b
faible semelles
profils I S laminées |2 3|4 c
composés soudés semelles
axe  OXxycoupées 2|3)4 b
fort semelles
o laminées [2]3|4 b
profilés 1 H axe faible 12]3] a
laminés
avec semelles
de renfort
soudéss axe fort 1123 b
caisgons 11213 5
recuits
profilés I !}———{l axe: Taihle 23] b
recuits ou
profils
composés soudés
recuibs axe fort 11213 a
profilés C ou T 11213 c

Codes en fonction de 1'épaisseur t de la paroi :

(A :t<20mm ;B :20<t<30mm;C: 30<t < 40 mm)

Fig. 33. — Choix de la courbe de flambement en fonction de la
forme du profil, de la nuance d’acier et de I’épaisseur.

R 76.02 Pieces comprimées et fléchies

Dans les clauses qui suivent interviennent plusieurs paramétres,
qui sont définis comme suit :

i: axe x ou y,
N : charge axiale,
By : Bi = 0,6 + 0,4 My /My, < 0,4,
My : moment d’extrémité ayant la plus petite valeur absolue,
M,y : moment d’extrémité ayant la plus grande valeur absolue,
M; : valeur absolue de M;s,
é excentricité équivalente par rapport a l'axe i,
- o o Z,
e: e; :(_r._]><l__Ki>_t,
OKi Oeri) A
og; :  contrainte limite du flambement dans le sens i, déduite
de la courbe de flambement appropriée de la CECM,
Oeri - contrainte de flambement d’Euler dans la direction i,
o : iy = Ocri A
s I LI
) N y
a: 0 = a,/op : coefficient d’amplification de déversement,
op: contrainte limite de déversement (voir R 62.13).

R 76.02.1 Flexion monoaxiale, axe fort, sans flambement
transversal par torsion

Les relations suivantes doivent étre satisfaites :

Np  ug —1 My

N M N ey
T Uy Bz My + ez:g 1, (76.21)
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N
< < 9xp» (76.22)
M, N
<1 si — <0,10, (76.23)
MZHI NP
M N N
T < 1,11 (1— —> si — > 0,10. (76.24)
Mpz Np D

R 76.02.2 Flexion monoaxiale, axe faible (sans flambement
latéral avec torsion)

i—!— Hy ByMy+Ne§<

1, (76.25)
Np  y—1 My
N
Z < OKx» (7626)
M, N
—Y =1 5 —=04, (76.27)
Mpy NP
M, N \2 N
% 1,19 [1—(-) J si — > 0,4. (76.28)
MPZ/ Np NZJ

R 76.02.3 Flexion monoaxiale avec flambement latéral par
torsion (M, ou M, doit étre nul)

.
ﬁ__*_ Uy OBy My + Ney Hy ﬂyMygl, (76.29)
Np gz~ My Hy—1 Mpy

N | He 0BMy by ByMyt Ney (56 5
Np  Ug—1 Mp, Hy—1 Mpy

De plus, les relations (76.22), (76.23), (76.24), ou (76.26),
(76.27), (76.28), selon le sens de flexion, doivent également étre
satisfaites.

R 76.02.4 Flexion biaxiale

Les équations de dimensionnement pour les colonnes soumises
a flexion biaxiale avec danger de flambement latéral par flexion-
torsion sont les suivantes :

A. Dispositions contre le flambement proprement dit :

N | #e 0B Mot Neo |ty ByMy_ | (564
Np g1 Mg Hy=1 Mpy
N Uy 0Py M, By ByMy+ Ney

<1, (76.32)
Np  pz—1 My, Hy—1 Mpy

o les notations ont le méme sens qu’a la clause R 76.02.

Les formules (76.21) a (76.32) ont été proposées pour la
premiére fois par le groupe de chercheurs hollandais du TNO
travaillant au sein des Commissions 5 (plasticité) et 8 (insta-
bilité¢) de la CECM. Ces formules sont plus rationnelles et plus
économiques que la plupart des autres formules d’interaction
utilisées dans les normes existantes [27] et elles sont du coté
de la sécurité pour des colonnes isolées, soumises a la flexion
biaxiale [17]. Plusieurs variantes et simplifications de cette appro-
che sont a I’étude dans divers pays européens afin de I'intro-
duire dans leurs normes nationales.

B. Dispositions contre la formation d’une rotule plastique a I’une
(ou aux deux) extrémité :

a a
() ) =
MPI MPU

o peut étre en général pris (par sécurité) égal a I'unité.

(76.33)

Dans le cas de sections compactes H ou 1 ou la largeur de
semelle n'est pas moindre que 30 % de la hauteur du profil,
on peut utiliser la valeur plus raffinée :

N

— - P

o= 1,6 N

2ln —)
Np

(76.34)

218

Mpey et My, sont définis par les formules (73.1), (73.2) ou
(73..3).

R 79 Cadres multi-étagés
R 79.01 Exigences générales

(...) Les cadres multi-étagés sont divisés en deux catégories :
les cadres entretoisés et les non-entretoisés, selon la maniére dont
ils résistent aux effets des charges horizontales et a I'effet insta-
bilisant des déplacements latéraux. Si des éléments structuraux
spéciaux (mur de refend, noyau central, poutres en treillis. . . )
sont utilisés, la structure est dite entretoisée. Elle est non
entretoisée si sa rigidité découle de la seule rigidité flexionnelle
de ses éléments.

Dans le cadre des présentes recommandations cependant, il est
obligatoire, pour qu’un systéme d’entretoisement soit considéré
comme effectif, que la condition suivante soit remplie :

5
>5;

—e

Sne

S, : rigidité de la structure entretoisée ;

Spe : rigidité de la structure dont I'entretoisement a été supprimé.

Si cette condition n’est pas remplie, la structure doit étre
considérée comme non entretoisée.

Dans tous les cas, un entretoisement effectif doit exister dans
la direction perpendiculaire aux cadres principaux. (...)

La différence essentielle entre les cadres contreventés et non
contreventés a trait au dimensionnement des colonnes. Dans
les cadres contreventés, on suppose que I'effet des déplacements
horizontaux 4 sur la sollicitation des colonnes est négligeable
et I'on calcule ces colonnes comme des barres & nceuds fixes
et élastiquement encastrées dans les éléments adjacents. Pour
les cadres non contreventés, le dimensionnement des colonnes
est affecté par les effets P—4. Il résulte de ce qui précéde que
le contreventement n’est efficace au point de vue du calcul
des colonnes que s’il diminue considérablement les déplacements
horizontaux de la structure.

R 79.03 Cadres multi-étagés non entretoisés
R 79.03.1 Considérations générales

En principe, les cadres multi-étagés non entretoisés doivent étre
dimensionnés en utilisant une méthode élasto-plastique du second
ordre, prenant en considération les moments additionnels induits
par les déplacements horizontaux des points d’application des
forces verticales (effets P—A4).

Il est cependant permis d’utiliser la méthode de dimensionne-
ment simplifiée décrite ci-dessous. L’instabilité en masse est
contrélée par ['emploi de la formule de Merchant-Rankine
modifiée

Ap=—2—, (79.01)
¥ p

0,9 + =

e

Ag o multiplicateur de ruine réel,

Ap o multiplicateur pour un mécanisme rigide-plastique idéalisé,

Ae - multiplicateur de la charge critique élastique, qui peut
étre évalué comme décrit dans les commentaires.

Si Ae/Ap est supérieur a 10, alors As est limité a A, et le cadre
peut étre dimensionné par la théorie du premier ordre. Si
4 < Ag/Ap < 10, alors Ay est donné par I'équation (79.01) pourvu
que :

a) des rotules plastiques ne soient admises que dans les poutres
et non dans les colonnes, lors du dimensionnement utilisé
pour trouver le multiplicateur Ay,

b) les cadres soient entretoisés dans la direction perpendiculaire
a moins qu'il ne soit démontré que les cadres restent élastiques
sous l'effet du vent dans cette direction.

Si Ae/Ap est moindre que 4, il faut utiliser une méthode élasto-
plastique du second ordre (éventuellement basée sur I'ordinateur) .

On doit prendre en compte dans les calculs un faux aplomb dont
l'amplitude est 1/200 de la hauteur, soit de chaque colonne, soit
de la structure entiére. (...)
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4. Quelques réflexions

Pour tenir compte des conditions de bord aux extrémités des
barres faisant partie intégrante d'une structure, les méthodes
conventionnelles d’analyse introduisent le concept de longueur
de flambage effective. Celle-ci est fréquemment définie comme
étant la longueur de la barre biarticulée qui aurait la méme
charge de flambage que la barre réelle; la longueur effective
dépendant dans ce cas de la rigidité des barres adjacentes a
I’élément considéré. Etant donné que la rigidité d’une barre
est une fonction de sa charge axiale, nous pouvons facilement
en déduire que la longueur effective d'un élément de cadre n’est
pas seulement une fonction de la géométrie du cadre, mais
également de I'état de charge (répartition et intensité). Il s’ensuit
que la longueur effective de flambage d’une barre peut excéder
sa longueur géométrique méme si le déplacement latéral des
nceuds est empéché. Un exemple simple, mais pas unique (fig. 34)
met en évidence ce phénomene [24]. La solution de la condition
de stabilité [37] nous donne facilement la longueur de flambage
de chacune des deux travées. Ainsi, pour des rapports
Iy/I; = 1,4 et No/N; = 2,0, nous obtenons Lg; = 1,13 L et
Lygs = 0,94 L. Seule la barre inférieure est réellement critique
et ’élément adjacent (barre supérieure) agit comme un encastre-
ment élastique jusqu’'a I’état de charge critique. Si I’'on analyse
la barre inférieure en utilisant la longueur effective Lygo/L < 1,
il faut alors, pour rester cohérent, utiliser la longueur effective
Lyg; > 1 pour la barre supérieure. On peut rappeler que le
probleéme se pose différemment pour le dimensionnement vu
que Ion peut déterminer de maniére univoque un rapport I5/l;
pour Ly, = Lgs = L, ce qui produit un flambage simultané
de deux barres a 1'état de charge critique.

L’'usage de formules d’interaction nécessite une deuxieéme
remarque. Toutes ces formules ont été développées pour des
barres isolées, soumises a un effort axial et a des moments
d’extrémité connus d’avance croissant généralement de fagon
proportionnelle. Or, dans le cas d’'une colonne faisant partie
d’un cadre, les moments aux extrémités de la colonne ne sont
plus une fonction linéaire du parameétre de charge. La fraction
du moment total d’extrémité repris par la colonne décroit quand
la charge croit, tant dans le domaine élastique que dans le
domaine plastique (voir référence [30] pour un exemple). Tant
que I'on détermine les efforts en stade élastique, les moments de
flexion sont surestimés et I'application de formules d’interaction
se trouve donc du coté de la sécurité.

ba e
L # L
1,4 -
1,2 =
1,0 -
0,8 J/ N
\7 2
Ll N,
r—-———rr-r-r--reeee—y>5u
1,0 155 2,0 245 3,0
Fig. 34. — Longueur de flambement d'une colonne continue.

En calcul élastique, les deux causes mentionnées ci-dessus
(longueur effective et variation des moments intérieurs) ont
généralement des effets opposés et compensatoires. En sera-t-il
de méme si I'on utilise 'approche plastique ?
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5. Remarques finales

Dans le cadre des travaux de la CECM, on a fondé le calcul
de la résistance des colonnes biarticulées, comprimées axiale-
ment, sur des considérations statistiques et probabilistes. L’exé-
cution d’essais sur plus de mille colonnes a permis une telle
étude [18], [21]. Lorsqu’il s’agit d’éléments plus compliqués
(poutres-colonnes, sous-ensembles ou structures entiéres), I'uti-
lisation d’une approche probabiliste est trés difficile sinon
impossible. Un essai sur un sous-ensemble ou une structure
compléte est forcément trés colteux et I’on ne peut raisonnable-
ment s’attendre a ce qu’un nombre suffisant de résultats expé-
rimentaux puisse jamais étre obtenu afin de créer la population
statistique nécessaire.

Pour l'auteur, il semble plus rentable de baser les méthodes
de dimensionnement de structures sur un mélange rationnel
des différentes conceptions. On pourra utiliser, par exemple,
les méthodes déterministes qui sont actuellement particuliere-
ment développées (voir paragraphe 2.2) et dans lesquelles on
introduira les parameétres expérimentaux (limites élastiques,
contraintes résiduelles, etc.) qui lui sont nécessaires et les
imperfections géométriques des structures réelles mesurées
pendant ou aprés leur construction. Ces méthodes seront
ensuite vérifiées sur un petit nombre d’essais en vraie grandeur
soigneusement selectionnés. On les modifiera, s’il y a lieu,
sur la base des observations statistiques disponibles et a I’aide
du bon sens, fondé sur ce que 'on appelle souvent I'intuition,
mais qui est ici le reflet d’'une somme d’expériences en matiere
de technique.

C’est dans cette optique que nous envisageons d’entreprendre
a I'ICOM une série d’essais sur des sous-ensembles poutres-
colonnes. La figure 35 représente une vue de la maquette
(échelle 1/5) de I'installation d’essais.

Fig. 35. — Maquette du bati de charge pour les essais de
flambement biaxial des colonnes.
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Comportement réel des ponts-routes mixtes acier-béton
par MICHEL CRISINEL, MANFRED A. HIRT et JEAN-PAUL LEBET

1. Introduction

Une des recherches entreprises a I'Institut de la construction
métallique concerne le comportement réel des constructions
métalliques, et en particulier des ponts mixtes acier-béton.
On entend par comportement réel la fagon effective dont le
pont subit des charges de trafic, par opposition aux charges
telles qu’elles sont définies dans les normes et utilisées pour le
calcul statique.

Lors du dimensionnement d’un pont, I'ingénieur idéalise la
structure et lui applique différentes méthodes de calcul basées
sur des hypothéses simplificatrices. Cette idéalisation concerne
le comportement des matériaux, des éléments d’ouvrage et de
la structure proprement dite ; elle concerne également les charges
a prendre en considération. Les buts de la recherche sur le
comportement réel sont :

— de vérifier, a I'aide de modeles mathématiques trés élaborés
ou de mesures in situ, si I’idéalisation reflete bien le compor-
tement du pont ou non,

— de confirmer les hypothéses, éventuellement de les corriger
ou de les remplacer par d’autres plus représentatives.

Les éléments qui ont déja ét¢ partiellement abordés a I'lCOM
sont les suivants :

1. Répartition transversale d’'une charge concentrée.
2. Réactions d’appuis d’un pont biais multi-poutres.
3. Charges roulantes réelles (trafic).

4. Effets dynamiques des charges de trafic.

5. Sollicitation des connecteurs.

6. Résistance a la fatigue.

P —
RC 780 2%

Les quatre premiers points ont été étudiés essentiellement sur
la base de mesures effectuées sur place pour vérifier les hypo-
theéses faites sur le systeme statique de la structure et sur les
charges [39], [40]. Les deux derniers concernent plutdt des
modeles de calcul développés récemment a notre Institut [41], [42].

Nous traiterons dans cet article les points 1 et 4. Pour ce
faire, nous nous baserons essentiellement sur le rapport des
mesures sur le viaduc d’Aigle [39] dont nous rappelons ci-dessous
les caractéristiques principales.

a) Description du viaduc

Le viaduc est situé a la frontiére des communes d’Aigle et
d’Yvorne. Il est orienté perpendiculairement a la plaine du
Rhone et permet d’enjamber la ligne CFF du Simplon au point
ou cette derniere franchit la Grande-Eau.

Il s’agit d’un pont mixte acier-béton constitué d'une poutre
continue de 16 travées d'une longueur totale de 545 m. Les
différentes portées, ainsi que la numérotation des piles sont
indiquées a la figure 36. L'ouvrage est parfaitement rectiligne
en plan.

La section transversale est formée de deux poutres-maitresses
en acier et d’un tablier en béton. La figure 37 donne les dimen-
sions de la section transversale au milieu d’une travée de 32 m.

Les poutres-maitresses sont des éléments en dme pleine com-
posés soudés en I (Ac 36/52-3 (Fe 510), patinable) dont I'inertie
est variable par changement d'épaisseur des semelles et de
I’ame. Elles ont une hauteur constante égale a environ 1,50 m
dans toutes les travées, sauf au droit des piles 6 et 7 ou des
goussets rectilignes permettent d’augmenter leur hauteur a

—p
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Fig. 36. — Elévation générale de I'ouvrage.
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