17.1
Chapitre 17. Ossature métallique. Exemple de caltu

17.1. Présentation de I'exemple.

L'exemple développe le prédimensionnement de ltoseadu batiment présenté a la Figure 17.1. Le
but de ce prédimensionnement est d’établir de fagsez directe des dimensions des éléments
structuraux proches des dimensions finales. Ordéait des approximations, ainsi qu’il est normal en
projet parasismique, car les sollicitations dynarmagsont fonction des raideurs des éléments que
précisément I'auteur de projet cherche a étaldisatte que le processus itératif est difficilevideé.
L’exemple présenté est donc bien un prédimensioener®n peut définir de fagon plus raffinée les
sections nécessaires des poteaux sur la hautddtiduent et effectuer des analyses

tridimensionnelles une fois que le probléme a égraksi de fagon satisfaisante.

L’exemple porte sur une ossature en portiques statues.

On sait que ce type d’'ossature est flexible etlgsidimitations de déformation en service et difdte

P-4 a I'état limite ultime déterminent souvent les dimaions des éléments. Pour cette raison, il est
sage lors du prédimensionnement de choisir demssdate barres qui satisfont assez largement les
critéres sous charges gravitaires et de démaaneallyse en considérant un coefficient de
comportement inférieur au maximum autorisé par le code de réfggelLe maximum est :
5xo,/a;=5x1,3=6,5.

De facon a converger rapidement vers des dimen§imaiss, la valeur de g considérée dans I'analyse

sera q=4.

Le prédimensionnement consiste :

- d’abord a définir des sections minimales de poutégsiant les criteres de fleche et de
résistance sous les charges gravitaires

- ensuite a effectuer de facon itérative les étapeasattul suivantes, jusqu’a satisfaire tous les
critéres de dimensionnement.

On peut effectuer I'analyse a I'aide de la méthdelda force latérale ou par réponse spectrale et

superposition modale.
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Figure 17.1. Structure étudiée.

Si on utilise la méthode de la force latérale giegpes du calcul sont les suivantes :
1)  définition des sections de poutres sous chargesgras

2)  définition des sections des poteaux vérifiant ladition « poutres faibles-poteaux forts »
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3) vérification des sections des poteaux au niveagmezompression/flambage

4)  calcul de la masse sismique £ wg Q) de la structure

5) estimation de la période fondamentale de la stregiar une formule approchée (Tableau 2.3).
6) calcul de la résultante de cisailleméptet répartition dé, en forces d'étage

7) analyse statique d’un portique plan sous les fala&age amplifiées par un facteur pour tenir
compte de la torsion (détermination du g A, effet sismique)

8) analyse statique sous les actions gravitaires sigisenique G + g Q)

9) vérification du caractére acceptable des effetis(parametré) dans la situation sismique [dans
laquelle I'action gravitaire esG(+ yg Q)]

10) vérification des limites de déformation horizonsag®us tremblement de terre de « service »
(une fraction du séisme de projet, généralement 0,5

11) Analyse statique sous charge gravita@e(y»; Q)

12) Combinaison des sollicitations des pas 7) et 1¢§#tications de résistance sous l'action

sismique de calclt= G + y Q + Agq

Si on utilise I'analyse dynamique (réponse speeteilsuperposition modale), les étapes 5), 6) et 7
sont remplacées par :

5) analyse par réponse spectrale et superpositiatale d’'une ossature plane afin d’évaluer les
sollicitations ; on tient compte des sollicitatiatestorsion en amplifiant le spectre de réponse.
L’analyse par réponse spectrale et superpositiaiaiecest une analyse dynamique qui tient compte
de plusieurs modes de vibration et permet de ksliser.

Dans la suite, on utilise ces 2 méthodes afin depewer leur résultat en terme de période de viorati

et de résultante de cisaillement.

Les données relatives au site et au batiment sont :

- Zone sismiqueag= 2,0 m/$

- Spectre de la zone: type 1

- Sol B =>de Eurocode 8: S =1,2Tg = 0,15s Tc=0,5s To=2s

- Coefficient de comportemeng:= 4

- Importance du batiment: immeuble de buregal,0 =>a4~= 2,0 m/$

- Charge de servio® = 3 kN/nf

Les dimensions du batiment sont données a la Figude L’orientation des poteaux est choisie de
maniére a obtenir:

- un pourcentage similaire de poteau fléchi suivamnel faible et I'axe fort dans les directioxnsty.
- des poteaux présentant leur axe fort la ol c’gslle nécessaire pour respecter la condition
“poutres faibles — poteaux forts” avec les poutteplus grande hauteur, c’est a dire pour la dmect

X (portées de poutres les plus grandes) aux noatétgeurs.
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17.2. Sections de poutre respectant la résistanae flexion et les limites de fleche sous

charge gravitaire.

Poutres de directionx. Vérification de fléche.

Les poutres sont supposées encastrées a leunniggsréPortée = 8m.

Le portique dans la filX2 porte une largeur de plancher = 6m

Le poids du plancher est évalué & 500 Kgtout inclus.

G plancher : 6m x 5 kN/ fre 30 kN/ m

G murs :3kN/m

Q service : 6m x 3 kN/ = 18 kN/ m

G+Q=30+3+18=51kN/m

Limite de flechef =1/300 sousG+Q = 51 kKN/m

f=pl*/ 384E1=1/300

=> | equis 300pI¥384E = (300 x 51 x 8)/( 384 x 0,2 x 1b)= 10199.16 mnt'

Section minimum de poutre dans la direction x: 838 ( = 11770.16 mn)

Poutres dans la direction x. Vérification de resisince.
1,35G6+1,50=1,35x33+1,5x 18 =71,55 kN/m

Les poutres sont supposées encastrées a leuniggtrdls, = 71,55 x 8/ 12 = 381 kNm
Woimin = 381.16 / 355 = 1075.10mn?

Section minimum de poutre dans la direction x: 488  {\, = 1307.10 mn7)

Poutres dans la direction y. Vérification de fleche

Les poutres sont supposées encastrées a leunniggsréPortéé = 6m.

Le portique dans la fil&2 porte une largeur de plancher = 8m

G plancher : 8m x 5 kN/ fre 40 kN/ m

Gmurs : 3kN/ m

Q service : 8m x 3 kN/ A= 24 kN/m

G+Q=67KkN/m

Limite de fleche: | /300 sous+Q = 67 kN/m

f=pl*/ 384E1=1/300

=> | equis 300pI¥/384E = (300 x 67 x &) / (384 x 0,2 x 19) = 5653.10 mnt'

Section minimum de poutre dans la direction y: 7B (= 5790.10 mnt)

Poutres dans la direction y. Vérification de résistnce.
1,356 +1,50=1,35x43+1,5x24 =58+ 36 = 94,05 kN/m

Les poutres sont supposées encastrées a leuniggsrdls, = 94,05 x 6/ 12 = 282 kNm
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Wi min = 282.10/ 355 = 795.10mn?
Section minimum de poutre dans la direction y: 8B  {\, = 1019.10 mn7)

Conclusions.

Pour les charges gravitaires, les sections miniengoditre sont:

- directionx : IPE400 W, = 1307.16 mn?’ 1=23130.16 mm"

- directiony : IPE360 W, = 1019.18 mn? 1=16270.10 mn’

Sur base de ces valeurs, on commence les itératioasles sections de poutres et poteaux satisfaisa
tous les critéres.

Les calculs présentés correspondent a un ensemldections de poutres et poteaux qui convient :

- Poutre dans la direction x: IPE500 I= 48200.16 mm W, = 2194.18 mn?
- Poutre dans la direction y: IPEA450= 29760.16 mn W, = 1494.18 mn?

- Poteaux: HE340M1 e tor= ly = 76370.16 mni’ lave faibie= 1, =19710.16 mm*
W Hesdom,axe for= 4718.10 mn?® W axe faible= 1953.18 mn?®

17.3. Vérifications Poutres Faibles — Poteaux Forts

Critere de vérification « Poutres Faibles — Poteonts » - M. 213> M

Dans la suite on désigne le critére par « POFQDtg&ux FOrts).

On choisit un acier de nuance S355 pour les poatrpsur les poteaux et POFO s’écrit:

> Wpl, poteauz 1,3) Wpl poutre

A chaque noeud intérieur, il y a 2 poutres (gauchute) et 2 poteaux (sup. et inf.) et POFO devient
VVpl, poteauZ 113Wpl, poutre

Au noeuds extérieurs, il y a 1 poutre et 2 potettROFO s’écrit:

2 Wpl, poteauZ 113Wpl, poutre

Noeud intérieur, ligne Y2.

VVpl, poteau,axe faiblez 113WpI,IPEA450
= HE340M: W axe faible= 1953.16 mn? > 1,3 x 1494.1%1942.16 mn?’

Noeud extérieur, ligneY2.

Le critere POFO : 2V, poteau,axe faibie> 1,3 Wi ipeaso €St moins exigeant qu’au noeud intérieur ettil es

donc vérifié.
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Ligne Y1.
Les poteaux sont orientés de telle sorte que ista@ése en flexion d’axe fort des HE340M intervjent

au lieu de l'axe faible ci dessus, de sorte querigsres POFO sont d'office satisfaits.

Noeud intérieur, ligne X2.

Wil HE340M,axe fort = 4718.10 mn?’

Wi ipesooX 1,3= 2194.1dx 1,3 = 2852.10mn7

4718.1 mn? > 2852.16 mn? => Condition POFO vérifiée.

Noeud extérieur, lignex2.

Condition POFO: R, poteau,axe faible> 1,3 Wh,ipes0o

2 Wy Hesdom axe fainie 1953 X 2=3906.10mnT > 1,3Wy peseo=2194.16 x 1,3 =2852.10mn?
Condition POFO vérifiée.

Conclusion.
Des poutres de section IPE500 dans la directietide section IPEA450 dans la directjovérifient la

condition POFO avec des poteaux HE340M orientémoe indiqué a la Figure 17.1.

17.4. Poteaux intérieurs. Vérifications en compregm.

Surface rapportée: 8 x 6 = 48 m

Le poids du plancher est, tout compris:5 kR/m

G plancher = 48 x 5 = 240 kN/niveau

G murs = (8 + 6)x 3 = 42 kN/niveau

G ossature: 18,5 kN / niveau (valeur estimée)

Q = 3 kN/nf x 48 = 144 kN

1,35G +1,5Q0=1,35x300,5+ 1,5 x 144 = 622 kN/niveau
Compression en pied des poteaux: 6 x 622 = 3732 kN
Longueur de flambement approximative : 2,9 m (stéar d'étage)
Elancement (profil HE340M, axe faiblies 79mm): 2900/79 = 36,7

Elancement Euleriek: : 76,4 (acier S355) => élancement rédliit= 0,48 =>¢=10,85
A, = 31580 mrh
Npra = 0,85 x 31580 x 355 = 9529 kN > 3732 kN
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17.5. Poteaux intérieurs. Résistance plastique flexnelle au pied.

Des rotules plastiques peuvent se former en pieghdeaux. Leur résistance doit étre évaluée en
tenant compte de I'interaction entre I'effort axétlle moment fléchissant, suivant Eurocode 3 (cl.
6.2.9.1) dans la situation sismique de calcul.

Neq = G + y, Q = (300,5 + 0,3 x 144) x 6 = 2062 kN

La valeur dey,; = 0,3 correspond a des bureaux.

Npira = 355 x 31580 =11210.30=11210 kN

N = Neg/ Ny ra = 0,184

a= (A-2bt;)/A = (31580 — 2 x 309 x 40)/31580 = 0,22 > 0,184)=

Mn.y.rd = Mpira (1-0,184)/(1-0,5 x 0,22) = 355 x 47182%00,92= 1540.10Nmm

Mny,ra = 1540 KNm

n<a =>My,ra=Mpra= 355 x 1953.10Nmm = 693 kNm

17.6. Evaluation de la masse sismigue.

L’'unité de masse est le kg (une masse d’un kg spored a une force gravitaire de 10N.
Surface totale de plancher & un niveau: 30 x 220=rif

Gplancher= 500 kg/ M x 720 = 360 000 kg /niveau

Cloisons et fagades. Longueur total & un niveam 8@ + 24m x6 = 264 mct

300 kg/m => 79200 kg / niveau

Gtoit-

Equipement, moteur des ascenseurs, conditionnaftentréservoir d’eau, etc : on I'estime aussi a
79200 kg

Gossature poteaux HE340M: 2,9 m x 24 x 248 Kg/m = 17260 kg

poutres IPE500: 8m x 3 x 6 x 90,7 Kg/m = 13060 kg
poutres IPEA450: 30m x 4 x 67,2 Kg/m = 8064 kg
total Gossawre 38384 kg/niveau
ve X Q (charge de service)z x 300 kg/ M x 720 nf= 0,15 x 300 x 720 = 32400 kg /niveau
Masse sismiqué&+ wg Q d’'un niveau: 509984 kg
Masse sismiqué + g Q du batiment (6 niveaux au dessus du sol):
6 (niveaux) x (360000 + 79200 + 38384 +32400) =(BD6 kg
Remarques:
- L'ossature acier représente seulement 7,5 % dassersismique totale (elle pourrait étre évaluée

de facon approchée dans un prédimensionnement)
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- Les planchers représentent 70 % de la masse sisittitple m; une réduction de poids des

planchers par I'utilisation d’'un systeme adéqudtitdla masse sismique m et en conséquence les

sollicitations sismiques et le co(t de I'ossature.

17.7. Evaluation du cisaillement résultant de caldwar la méthode des “forces

latérales”.

On utilise la méthode approchée dite des “forcesdies” (voir 2.13.3).

On estime la période fondamentale de la structliegcke d’une relation du Tableau 2.3:

T=CH* C=008 H=6x29m=174m =¥=0,085x 17#=0,72s

On calcule la pseudo accélération correspondarfe: Tc<T<Tp

= S (M=(2,5xa3xSxTc) (qxT)=(2,5x2 x1,2x0,5)/(4x 0,72)= 1,04 mis

On calcule le cisaillement résultant de cal€yk:

For=mS; (T) 2 =3060.16x 1,04 x 0,85 = 2705.£0N = 2705 kN

For €st la résultante de cisaillement appliqguée amleat dans la direction x (ou y car ici la péridde
est estimée sur base de la seule hauteur de l'itviejeElle correspond une déformée purement
translationnelle dans la directiar{ouy).

Dans cet exemple, les calculs sont présentés jmssature dans la direction Comme les 6 ossatures
planes dans la directionsont identiques et qu’on suppose les diaphragmedathcher efficaces, le
cisaillement résultant de caldalyx dans un plan vaut:

Fox = Fpr /6 = 451 kN

On doit ajouter les effets de la torsion a ceuxraeslation. Dans la structure analysée, a caute de
double symétrie en x et y, le centre de gra@itéet le centre de torsiddR sont tout deux au centre
géométrique du batiment a chaque niveau, de soeeseple I'excentricité accidentelle provoque de la
torsion. Dans cet exemple, on prend en compte$éotoe amplifiantpy par =1 + 0,6¢L.

Dans cette expressiohest la dimension horizontale du batiment perpenagiie au mouvement
sismique de directior (30m), et X" est la distance du centre de rigidité au plapodique ou on
veut évaluer I'effet de la torsion. On trouve litffe plus grand pour le plus grand,“soit‘x” = 0,5L
(15m), de sorte qu’'en finale: 6=1+0,6 x0,5=1,3

Le cisaillement,x de calcul incluant ‘effet de torsion vabi;x = 1,3 x 451 kN = 586 kN

[ Note: si le projet final est établi sur base 'dadlyse plane décrite, il faut considérer la valésa 1

+ 1,2x/L prescrite dans I'Eurocode 8. L’exemple est dguadodans la perspective d’'une analyse
finale 3D dynamique avec superposition modale &ffse pour une ossature ou I'approche présentée
sert a établir des dimensions raisonnables de®ssdes poutres et poteaux. On y considére(1 +

0,6x/L) , valeur proche de la valeur réelle pour destasssidu type étudié ici].
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Définition des forces d'étages.

Comme toutes les masses sismiques sont égalegueamiaeau, la distribution des forces d’étage est

triangulaire (Figure 2.17) et on trouve les ford&tage par \F = F, Gi

sz

Le cisaillement résultant de calcykFdans le portique X1, effets de torsion inclus,tvau
Fox =586 kN

Forces d'étage:

Fi=27,9 kN

F,= 55,8 kN

Fs=83,7 kN

F,=111,6 kN

Fs=139,5 kN

Fe= 167,5 kN

Effets de I'action sismique.

On trouve les sollicitation& engendrée par I'action sismique en effectuantamadyse statique dans
laguelle les forces appliquées sont les forceagat

Les résultats sont donnés en 15.11 ou on les cendpegux d’une analyse dynamique.

17.8. Charges gravitaire pour la combinaison aux diecitations sismiques.

On vérifie les sections de poutre sous la combamaigavité — séisme suivante:

G+y2Q=G+0,3Q

w2 Q=0,3Q = 0,3 x 300 kg x 720 frr 64800kg /niveau

La masse sismique totale a un niveau est :

G+ 0,3Q = 360000 + 79200 + 38384 + 64800 = 542384 kg

Le portique de la lign&X2 porte 1/5 de cette masse (les ligkgsetX6 portent chacune 1/10, alors que
les lignesx2 ax5 portent chacune 1/5).

La charge G + v, Q) /m de poutre dans la ligne vaut:

542384 / (5 x 24m) = 4520 kg/m

G + 2 Q=45,2 KN/m

17.9. Analyse par réponse spectrale et superpositionodale.

On effectue I'analyse d’un portique dans le p¥dn

La masse sismiqué+ wg; Q pour un portique est 1/6 de la masse sismiquéetdtabatiment.
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Comme la longueur de la facade dans la directiest €gale a 24m long et qu'il y a 6 niveaux de
poutres, la masseGt yg Q ) /m de poutre vaut:

G+ we Q = 3060000/(6 x 6 x 24)= 3542 kg/m

L’accélération de pointe vawdy,= 2,0 m/$.On doit ajouter les effets de la torsion & ceex d
translation, ce qu’on réalise en amplifiant I'aatide spectre de réponse) par le coefficient

0 = 1,3 comme expliqué plus haut, de sorte quelkuvaeay considérée dans I'analyse vaut:
ag=2x13=2,6mfs

17.10. Résultats de I'analyse.

La Figure 17.2 présente le diagramme des momerftexden sous séisme trouveé par la méthode des
forces latérales.

La Figure 17.3 présente le diagramme des momerftexden sous séisme trouvé par I'analyse
dynamique (réponse spectrale —superposition modaleguse de la moyenne quadratique qui y est
pratiquée pour combiner les modes (SRSS=SquaredRtizeé Sum of the Square), toutes les
sollicitations, comme par exemple les moments elddh, sont définies positives.

Le diagramme de la Figure 17.2 donne une imagerphiste de la réalité a un instant donné, avec
des moments en bout de poutre de signes opposéat EBs moments de flexion sont alternativement
positifs et négatifs en raison du renversementgiesies mouvements sismiques.

Les valeurs trouvées par I'analyse dynamique sostfpibles que celles issues de I'analyse sous des
forces latérales. Ceci résulte de I'évaluatiomexie des périodes dans I'analyse dynamique: on
trouveT; = 1,17s pour le 1ler mode, ce qui est supérieur ag;dasidéré pour établir les forces
latérales (voir 12.8) et on sait qu’une pseudo lacatonS; (T) plus petite correspond a une période
T, plus grande, ST, > T¢ (voir spectre de calcul Eurocode 8). La masseaée au I mode est

égale a 82,7 % de la masse sismique totale m. fiadeédu 2 mode vautT,=0,368s et la masse
associée au®2mode est égale a 10,4 % de la masse sismicple ot

Les Figures 17.4 et 17.5 présentent les déformégemddes 1 et 2.

On donne aux Tableaux 17.1 et 17.2 les détailv@efcations relatives a la limitation de I'effEt4

a la fois avec les résultats de I'analyse par lthotie des forces latérales et de I'analyse dynasniqu
On donne dans ces Tableaux les résultantes haalesrde cisaillement trouvées par ces 2 méthodes:
586 kN (forces latérales, pour un portique) et BRGréponse dynamique).

On peut noter que la valeur du parameétreest pas tres différente d’'une analyse a l'autre.

0 est<0,1auxniveaux1,4,5et6.

On doit amplifier les moments de flexion et lesr@sit sollicitations aux niveaux 2 et 3 par un facte

1/ (1-60), soit par 1,16au niveau 2 et par 1,13 au niveau 3.
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On montre a la Figure 17.6 les moments de flexgus $a combinaison utilisée pour la vérification
des éléments structuraux+ G + y,; Q (Ile moments sont ceux établis par la méthoddatess
latérales).

Le moment maximum dans les poutres est observé/aawn2: 509,8 kNm

Ce qui donne aprés amplification par 1/qL: 1,16 x 509,8 = 591,4 kNm

Les poutres sont des IPE50WI; = 2194.18x 355 = 778,9 kNm > 591,4 kNm

Le moment maximum dans les poteaux intérieurs vEl&:kNm (en pied de poteau; les moments aux
niveaux 1 et 2 sont inférieurs méme avec I'amgiion par 1/ (16).

Les poteaux intérieurs sont des HE340M qui présefear axe fort:

My = 4718.10 x 355 = 1674,9 kNm > 427 kNm

Le moment maximum dans un poteau extérieur vaull@¥m , a la base du poteau; les moments
aux niveaux 1 et 2 sont plus petits, méme apredifesapon par 1/ (1-9).

Les poteaux extérieurs sont des HE340M qui préstlder axe faible:

My = 1953.16 x 355 = 693,3 kNm > 195,2 kNm

Les vérifications sous séisme de service, qui@ssidéré comme la moitié du séisme de calcul, ne
pose pas de probléme. Les déplacements relatits éaige; valent la moitié de ceux repris aux
Tableaux 17.1 ou 17.2, avec pour maximum:

Ds=0,5x 0,054 x 1/ (1¥) = 0,031m

Ds/h=0,031m/2,9=0,0108=1,1%

Cette valeur est acceptable si les cloisons etlissages sont indépendants de I'ossature.
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Figure 17.2. Diagramme des moments de flexion seasblements de terre obtenu par la méthode

n
[

des forces latérales. Unité: kKNm.

Figure 17.3. Diagramme des moments de flexion sentblement de terre obtenu par I'analyse

dynamique. Unité: kKNm.
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Figure 17.4. Déformée vibratoire du mode 1 (sarweée).

Figure 17.5. Déformée vibratoire du mode 2 (sarweée).
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Tableau 17.1. Résultats de I'analyse par la méthodies forces latérales.

Méthode des forces latérales =E+G+yg Q G+yg Q= 3542 kN/m I
Coefficient
DéplacemergForce o Charge
Déplacemergt _ Cisaillemen o Hauteur |de
relatif entre | d’étage gravitaire i o
_ absolu au d’étage |sensibilité
Niveaul _ étages au _ résultante au
du niveau : _ niveau E:| E: a effet P-D
(di-di1): niveau E: niveau E:
d [m] Vot [kN] hi [m] (Ei-Eia) :
dr[m] Vi [kN] Ptot [kN] 0
Eo d |0 do
E: d |0,033 | & |0033 I M |[27,9 | Mot1 |586,0] Rtx |5100 J h |2,9 |6, 10,100
E, d, |0,087 | & |0,054 | \b |558 | Motz [558,1| Ri2 |4250 [ h 2,9 |6, |0,141
Es ds |0,139 | & |0,052 | V4 |83,7 | Mtz |502,3| Rtz |3400 [ h |29 |65 |0,122
E4 d, |0,184 | ¢4 |0,044 | \, |111,6| Mota |418,6| R4 |2550 [ h 2,9 ]6,4 |0,093
Es d 0,216 | & |0,033 | & |139,5] Muots [307,0| Rts |1700 [ B [2,9 J65 | 0,062
Es ds 0,238 | & |0,021 | \ |167,5]| Mots |167,5| Rts |850 | R [2,9 |66 |0,037
Coefficient de 4 8= T <010 o
comportement : B
Tableau 17.2. Résultats de I'analyse dynamique.
Analyse dynamique.
. =B+ G +ye Q G+yg Q= 3542 KN/m
Superposition modale
Coefficient
i DéplacemergForce o Charge
Déplacemertt _ Cisaillemen o Hauteur |de
relatif entre | d’étage gravitaire i o
_ absolu au d’étage |sensibilité
Niveaul _ étages au _ résultante au
du niveau : _ niveau E:| E: a effet P-D
(d -di.q): niveau E: niveau E:
d [m] Vot [kN] hi [m] (Ei-Eia) :
dr[m] Vi [kN] Ptot [kN] 0
Eo d |0 do
E: d. |0,022 | & |0,022 | 4 |26,6 | Mot1 [396,2| R:2x |5100 [ K |[2,9 |6, 0,099
E, d, |0,057 | & |0,035 | Vb |42,9 | Motz |369,7| Ri2 |4250 [ h |29 |6, |0,137
Es d; |0,090 | & |0,033 | 4 |50,0 | Motz |326,8| Rtz |3400 [ h |29 ]65 |0,118
E, d, |0,117 | ¢4 |0,027 | \, | 61,1 | Mota |276,7| Rtsa |2550 [ B 2,9 |6, |0,086
Es d 0,237 | & |0,020 | 4 | 85,0 | Mots |2156] Res |1700 | B |29 |65 |0,054
Es ds 0,148 | & |0,012 | 4 |130,6| Mots |130,6| Ris |850 | R [2,9 |66 |0,027
Coefficient de 4 a=—2"L<010 ]
comportement : B
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17.11. Dimensionnement de I'assemblage poteau —p@ud un joint intérieur dans la

lighe X2.

Le joint dans la lign&X2 assemble une poutre IPE500 a un poteau HE3408/ddwx profils sont de
nuance S355. On choisit au Tableau 9.3 un asseebtiguat pour la classe de ductilité DCH. Il
s'agit d'un assemblage avec platine d’extrémitéyghe présenté a la Figure 9.37c: la platine
débordante est soudée a la poutre en atelierssebablage sur site est boulonné. La conceptiordpren
en compte I'existence d’'un assemblage dans la ¥gneu’on réalise de facon similaire: une platine
débordante est soudée a la poutre IPEA450 a Batefiboulonnée sur site aux ailes du poteau. &igur
17.7 et 17.8.

Ci apres, on présente seulement les vérifications passemblage dans la ligh@.
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Moment et effort tranchant de calcul a I'assemblagé&le la poutre IPE 500.

Le moment et I'effort tranchant de calcul se réree situation de calcul dans laquelle des rotule
plastiques (flexionnelles) sont formées en boubdées les poutres dans la ligk2, a tous les

niveaux.

Les valeurs de calcul sont établies en tenant coou la limite élastique réelle des poutres est
probablement supérieure a la valeur nomifize355 N/mni , ce qui est pris en compte par le facteur
Jv et un coefficient de sécurité partielle égal a 1,1

MRdaassembIagg 111 M)v MpI,Rdapoutrez 111 X 1,25 X 778,9 = 1071 kNm
V 2 VEd = VEd,G +111y0v§2 VEd,E

Rd, assemblagé—
Vede= 2Mpirapourd | =2 X 778,9 /8 = 194,7 kN

On trouveVgq g sous l'application d& + y, Q (= 45,2 kKN/m, voir plus haut)

Veac= 0,5 x 8 x 45,2 = 180,8 kN

VRd,assemblagg 180,8 + 1,1 x 1,25 x 194,7 = 448,5 kN

On effectue un dimensionnement selon I'EurocodeN81093-1-8), sur base de ces valeurs de calcul
du moment et de I'effort tranchant, en tenant denale regles spécifiques a I'Eurocode 8 (EN1998-

1:2004) qui ont été expliquées au Chapitre 9.

Soudure entre platines et poutres.

Des soudures bout a bout avec une préparatioreadxécution adéquate (chanfrein en V, soudage
avec reprise au dos) satisfont le critéere de swad@onnement des assemblages et aucun calcul n'est

nécessaire.

Boulons.

Le moment de calcMgg,assemblagSt transmis par 4 rangees de 2 boulons M36 decaudh9.
Dans la rangée b, =500 — 16 + 70 = 554 mm.

Dans la rangée &, =500 — 16 - 70 = 414 mm.

La résistancé& rq d'un boulon M36, 10.9 en traction vaut:

Fira= 0,9f, As/ ym2 = 0,9 x 1000 x 817 /1,25 #35,3 /1,25 = 588,2 kN

Mraassemblage= (554 + 414) x 2 x 588,2 = 1138 KNmm = 1138 kNm > 1071 kNm

Le cisaillement est repris par 6 boulons M20 deoadl0.9 placés de part et d’autre de I'ame et
calculé pour assurer la totalité du transfert daitement.

Résistance de calcul des boulon en cisaillemextt®,5 / 1,25 = 588 kN > 448,5 kN
Résistance a la pression diamétrale de la platipgigseur 40 mm, voir plus loin):

Vrapia= (6 X 193 x 40)/(10 x 1,25)= 3705 kN > 448,5 kN
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Platine d'extrémité de poutre.

La traction totale de calc#k, rq appliquée par une aile de poutre a la platine: vaut

Fu.rd = Mrg/ (500- 16) =1071.10 484 = 2213 kN

L’équation des travaux virtuels sur laquelle est@gale dimensionnement des platines d’extrémité
dans 'EN1993-1-8 indique:

4 Mp1,raX 0 =Fyra X0 Xm

0 est la rotation dans une ligne de flexion plastiquies’étend sur la largeur de la platine (cetiadi
est horizontale) My, 1 rq €St le moment plastique développé le long de tigtte de plastification; 4
est le nombre de ligne développée quand I'effdedier dans le boulon est accepté (voir Figure
17.9) ;mest la distance entre I'axe du boulon et la serfiel'aile (70 mm, voir Figure 17.8).

Si on veut que la rotule plastique se forme dam®ldre et non dans la platine, il faut :

4 Mp1raX 0 >FyrraX 6 XM

Moi,1.ra= (e X £ x fy ) dymo

le = 300 mm
ymo = 1,0
f, = 355 N/mm

(4 x 300 x  x 355) /4 =2213.1x 70

=>t= 38,1 mm au minimum == 40 mm

Remarqgue.
Comme on observe que:

- I'épaisseut; de I'aile du poteau est aussi égale a 40 mm

- ladistance a I'ame du poteau est égale a :

(150/2) — tw /12)= 75— 21/2 = 64,5 mm < 70 mm

- lalongueur d’'une ligne de plastification dansléadu poteau est égale a

(70 + 16 + 70) + (2x70) = 296 Mr+300 mm

I'aile possede la résistance requise pour transenettraction en provenance de I'assemblage sans

gu'il y ait nécessité de raidisseurs transversaux.

Vérification de résistance de la platine d’extrémi¢ de poutre et de I'aile du poteau au

poinconnement.

La resistanc®, rqs de la platine d’extrémité de poutre et de l'allepbteau au poingonnement par un
boulon doivent étre supérieures a la force deitnaé, rq appliquée par un boulorB, rq> Fi ra

La vérification est la méme pour la platine d’ertit& et pour 'aile du poteau, car elles ont méme
épaisseur (40 mm) et méme limite élastique (355r{/Jn

Fira= 2213 /4 = 553 kN
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On calculeB, rg cOmme la résistance au cisaillement corresporaléaxtraction d’un cylindre de
diametred,, de la téte du boulon (58 mm pour un boulon M3&) @baisseur égale a I'épaissgudu
plat (40 mm):

Bora =0,6 X 3,14 x 58 x 40 x 500 /1,25= 2185.00= 2185 kN > 553 kN

Vérification de la résistance du panneau d’ame dugieau.

Dans la situation de calcul, les rotules plasticged formées dans les sections de poutres adgscent
au poteau, a gauche et a droite de ce dernietish#iement horizontal de calcM,, gqdans le
panneau est égal a:

Vup.ed = Mpird, teft/ (Giet — 2t i) + Mpird, right/ (Cright — 2% right) + Vsd, ¢

Si on néglige/syc, ON trouve:

V=2 x 1071. 18/(377-2x40) = 7212 kN

Vabra = (0,9, Ay ) (V3 Xymo) = (0,9 x 355 x 9893) AB x 1,0) = 1824.10N

Vb rd= 1824 kN << 7212 kN

Il est donc nécessaire d’augmenter la sectiontadgiau cisaillement. On réalise cette augmentation
au moyen de plats additionnels qui devront appaiterrésistance additionnelle égale a:

7212 — 1824 = 5388 kN

Ceci correspond a une augmentation d’aire cisaditgde a:

(5388.16V3) / (355 x 0,9) = 29209 nfm

Comme le dimensionnement de I'assemblage des poutientées selovi conduit a 2 plats de 297
mm de long, on conclut que leur épaisseur doitivalo

29209/(2 x 297)= 49,2 mm => 50 mm. (voir Figure7}5.

Vérification de la résistance du panneau d’ame a leompression transversale.
On se référe 2 6.2.6.2 de EN1993-1-8.

Fewe,rd= @ Kue Deft.cwe twe fywd Ymo

On effectue une vérification en:

- fixantw etk,. égaux a 1 et en considérdgatc wc =t + St + S)= 16 + 5 (40 + 27) = 351 mm

( soit 2 hypothéses du coté de la sécurité)

- mo=1,0

- ignorant les plats d’assemblage des poutres detidineY

Fewera= 351 X 21 x 355 = 2616. 10l = 2616 kN >F; gg= 2213 kN

La condition est satisfaite; elle le serait plusa@g si on tenait compte des plats d’assemblage des
poutres de directioM:

et c.we =t + St + S)= 16 + 5 (40 + 27+ 40 + 40)= 751 mm
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Vérification de la résistance du panneau d’ame a laaction transversale.
On se référe 2 6.2.6.3 de EN1993-1-8.

I:c,wc,Rd = beff,c,wc twe fy,wc /)’MO

La vérification est identique a la précédente eicdkatisfaite.

17.12. Commentaire sur les options de dimensionnente

Le dimensionnement de I'ossature en portique ptésim17.2 a 17.11 est conditionné par le respect
des limites de déformation: limitation de I'effétd sous séisme de calcul et du déplacement relatif
sous séisme de service. Il résulte de ceci queelgiions de poutres sont surabondantes par rapport
résistance strictement nécessaire pour la resestsmiqueMy rg = 778,9 KNmM Mgy =591,4 KNm

a I'endroit ou la sollicitation de calcul est laiplélevée.

Pratiquer une redistribution de moments (voir 9.hGiderait pas, car celle-ci conduirait a de plus
petites sections de poutres et une flexibilité aeénacceptable.

Par contre, une réduction des sections de poutiresld voisinage des assemblages d’extrémité est
envisageable (voir les Figures 9.36 et 9.37.eXeCétuction ne modifierait que de quelques % la
raideur de la structure et celle-ci respecteraibesles limitations de déformations. Mieux, la
réduction de section des poutres permettrait ushgctéon profitable des moments (et cisaillement) de
calcul des assemblages poutre — poteau : aux niceédsurs, le moment plastiqié, rq des poutres
IPE500 pourrait étre réduit dans le rapport 59739 et des assemblages réduits serait possibles
dans les autres lignes, s¥i, Y3, X2, X3, X5, X6.
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Figure 17.7. Vue en plan de I'assemblage poutretegu a un nceud intérieur.
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17.13. Dimensionnement d’une réduction de sectioregoutre.

Obijectif.
L’analyse a indiqué un moment de flexion maximuralég 592,4 kNm dans les poutres IPE500 de

directionX sous combinaison sismigiet+ G + y,; Q . Comme mentionné en 17.12, la marge de
sécurité sur le résistance est égale a: 778,9,4592,32.

L’objectif du dimensionnement d’une réduction dets de poutre est de limiter le moment en bout
de poutre a environ 592,4 kNm.

On pourrait, en principe réaliser cette conditiarpeatiquant la réduction de largeur d’aile dans la
section d’assemblage de la poutre au Poteau, feggltience a démontré qu'il est préférable pour la
ductilité de disposer la réduction de section dgueedistance de I'extrémité de la poutre.

A cet endroit toutefois, le moment limite a uneewallun peu différente de 592,4 kNm et il faut la
calculer. Figure 9.38. De plus, le moment de cadstiinfluence par I'accroissement général de
flexibilité apporté a I'ossature par les réductidessection pratiquées.

Evaluons d’abord le moment de calcul dans la sectduite en tenant compte de ces deux éléments

Influence de I'accroissement de flexibilité di a laéduction de section.

La réduction de section accroit la flexibilité etdéplacement horizontal de 7% environ, ce qui
entraine une augmentation @leégalement de 7%. Il en résulte que les coeffisidtamplification 1/
(1- 0) donnés au Tableau 17.2 doivent étre recalculé&®rsidérant les nouvelles valeurside

comme indiqué au Tableau 17.3.

Tableau 17.3. Nouvelles valeurs du coefficient d’gptfification 1/ (1- 6).

Coefficient 6 de sensibilité au Coefficient d’amplification
Niveau | déplacement relatif entre étages 1/ (1-9)
sans RBS avec RBS avec RBS
1 0,099 0,105 1,11
2 0,137 0,147 1,17
3 0,118 0,126 1,14
4 0,086 0,092 1
5 0,054 0,057 1
6 0,027 0,028 1

Dans le dimensionnement, on ne considére que éavi plus pénalisante de 1/ )-, soit 1,17, car
toutes les réductions de sections seront identigaueimension a tous les niveaux.

Le moment maximum appliqué en bout de poutres lsocsmbinaisorke + G + y,; Q sans considérer
le coefficient d'amplification 1/ (16) était 509,8 kNm (niveau 2, travée de gauche,rgigua.6).

Si on pratique des réductions de sections de mué&enoment maximum est amplifié par 1,17 a
cause de l'augmentation de flexibilité: 1,17 x %398,596,5 kNm
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On voit que ce résultat n'est pas trés différenadaleur sans réduction de section, soit 592,4 kN

Influence de la distance entre la réduction de saon et 'assemblage.

Pour tenir compte du fait que la réduction de seatist pratiquée a une certaine distance de
'assemblage, on doit choisir des dimensions ggpeetent les recommandations données en 9.10.
Considérons: a=0,5xb=0,5x200 =100 mm

s=0,65 xd = 0,65 x 500 = 325 mm
La distance de la réduction de section a l'ailgdigau esta + 5/2
a+g2 =162,5+100=262,5mm
A I'extrémité de la poutre ou on atteint le momdatflexion maximum, on peut approximer le
diagramme des moments par une droite entre I'extiéée la poutre et le 1/3 de la portée, de sorte
gue le moment de calcul dans la section réduiteadstiié comme suit:
1/3 portée = 8000/ 3 = 2666 mm
Mg res= 596,5 x (2666 — 262,5) / 2666 = 537 kNm

Définition de la découpe a la réduction de section.

Comme indiqué en 9.10, il convient de choisir lduetion de section dans l'intervalie= 0,20b a
0,25b. Considérong= 0,22 = 0,22 x 200 = 44 mm . Le moment plastique du RESans découpe
vaut: W, f, = 2194.16 x 355 = 778. 10Nmm
Ce résultat est obtenu comme I'addition de:
Moment des ailes: bt f, (d - t) =16 x 200 x 355 (500 — 16) = 549°Nmm
Moment de 'ame:  t,f, (d -2t)°/ 4= 10,2 x 355 x (500 —32) = 198. 16 Nmm
Moment correspondant a I'arrondi de jonction arade, par différence:
(778 =549 -198) . £& 31. 16 Nmm
Le moment plastique du IPE500 avec découpes selealomme suit:
be=b—2c =200 - 88 = 120 mm.
Moment des ailes:  betif, (d-t) =16x112x355(500-16) = 308°MNmm
Moment de la section réduite:
Mpirars= ( 308 + 198 + 31) . £0=537. 16 Nmm = 537 kNm
Pour des raisons de fabrication, il est nécesdaimnnaitre le raydR de la découpe (voir la Figure
9.37.e). On le calcule pa®= (4c* + &%) / 8 = (4 x 32 + 328)/(8 x 32) = 857 mm.

Moment et effort tranchant de calcul a I'assemblage

L'effort tranchant dans la section réduite en siarasismique correspond a la formation des rotules
plastiques dans les sections réduites aux extretéche et a droite de la poutre. On le calcute pa
Vege= 2 MpI,Rd,,RS/ L’

L' est la distance entre les rotules plastiques dhgaetca droite de la poutre.
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L'=8000 — 377 - (2 x 262,5) = 7098 mm = 7,098 m

Vege=2x537 /7,098 = 151 kN

Le cisaillemend/g4  dans la section réduite sous l'action gravit@re y,; Q vaut :
Veae=0,5x 7,098 x 45,2 = 160,4 kN

Le cisaillement total dans la section réduite gal &:

Vede=Veac+ 1,1 )6y VEqe=160,4 + 1,1 x 1,25 x 151 = 368 kN

Le moment de calcMeg assemblage d€ 'assemblage en bout de poutre est:
Meg,assemblage = 1,1 Jov Mpird, st VEd,e X X

Avec X=a+sk =262,5mm

Meg assemblage = 1,1 X 1,25 x 537 + 368 x 0,2625 = 834 kNm

La réduction de section de poutre a donc conduitearéduction du moment de calcul de I'assemblage
Med,assemblag d€ 1071 KNm a 834 kNm, c’est a dire 28%.

La verification d’effort tranchant a 'assemblagt:e V; 2 Veg = Ve T 1L W, Q Vg

d, assemblagé—
La condition était: Vrd,assemblagg 448 KN sans réduction de section de la poutre.
Elle devient: Vrd,assemblagg 368 KN avec la réduction de section.

La réduction du cisaillement de calcul dans I'addage est de 21%.

17.14. Economie réalisée grace a la réduction decgen de poutre.

La réduction de section de poutre contribue derfajgnificative a I'’économie du projet en permettan
une réduction de 28% du moment de calcul a I'askagabCette réduction se reporte de facon directe
en une réduction du cisaillement de calcul du panmkame du poteau. Ces deux réductions génerent

une réduction non négligeable des codts.



