
Zeitschrift: Bulletin technique de la Suisse romande

Band: 103 (1977)

Heft: 17: L'institut de la construction métallique de l'Ecole polytechnique
fédérale de Lausanne

Artikel: Recherches théoriques, recommendations pratiques et quelques
réflexions sur les problèmes de stabilité des structures

Autor: Vinnakota, Sriramulu

DOI: https://doi.org/10.5169/seals-73258

Nutzungsbedingungen
Die ETH-Bibliothek ist die Anbieterin der digitalisierten Zeitschriften auf E-Periodica. Sie besitzt keine
Urheberrechte an den Zeitschriften und ist nicht verantwortlich für deren Inhalte. Die Rechte liegen in
der Regel bei den Herausgebern beziehungsweise den externen Rechteinhabern. Das Veröffentlichen
von Bildern in Print- und Online-Publikationen sowie auf Social Media-Kanälen oder Webseiten ist nur
mit vorheriger Genehmigung der Rechteinhaber erlaubt. Mehr erfahren

Conditions d'utilisation
L'ETH Library est le fournisseur des revues numérisées. Elle ne détient aucun droit d'auteur sur les
revues et n'est pas responsable de leur contenu. En règle générale, les droits sont détenus par les
éditeurs ou les détenteurs de droits externes. La reproduction d'images dans des publications
imprimées ou en ligne ainsi que sur des canaux de médias sociaux ou des sites web n'est autorisée
qu'avec l'accord préalable des détenteurs des droits. En savoir plus

Terms of use
The ETH Library is the provider of the digitised journals. It does not own any copyrights to the journals
and is not responsible for their content. The rights usually lie with the publishers or the external rights
holders. Publishing images in print and online publications, as well as on social media channels or
websites, is only permitted with the prior consent of the rights holders. Find out more

Download PDF: 15.07.2025

ETH-Bibliothek Zürich, E-Periodica, https://www.e-periodica.ch

https://doi.org/10.5169/seals-73258
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=de
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=fr
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=en


En ce qui concerne le trafic ferroviaire, une collaboration
etroite existe entre notre institut et la direction des Chemins de
fer federaux (CFF) et en consequence avec l'OfFice de recherche
et d'essais (ORE) de l'Union internationale des chemins de fer
(UIC). Les resultats de notre recherche sont fournis partielle-
ment dans les references [14], [15] et [16].

6. Conclusions
La resistance ä la fatigue des construetions metalliques

soudees du genie civil est sans rapport direct avec la resistance
mecanique du materiau de base. La presence de micro-fissures
et defauts dans les zones de soudure, les concentrations de
contraintes au droit des discontinuites geometriques et l'etat
de contraintes residuelles dues au soudage modifient conside-
rablement le comportement de ces eiements. De plus, ceux-ci
sont soumis ä des spectres de sollicitations variables. II parait
cependant possible de decrire le comportement ä la fatigue par
trois parametres prineipaux :

— Ie type de detail construetif,
— la valeur de la difference de contraintes equivalente Aa, qui

represente le spectre des Ao{,
— le nombre des cycles N.

Pour une application pratique dans le cadre d'une norme, le
deuxieme parametre doit encore etre simplifie. Rappeions que
la charge utile pour le dimensionnement statique represente un
cas extrSme en grandeur mais rare en frequence. Seules les
charges reelles, tres frequentes mais plus petites, entrent en
ligne de compte pour la verification ä la fatigue. Leur mesure
et comptage doivent nous permettre de composer des modeles
de Simulation de trafic. Dans le cas des ponts-rails, cette etude
a abouti ä la proposition d'un facteur de reduction par lequel
la Charge de la norme peut Stre ponderee pour representer le
trafic reel.

Remarquons enfin qu'il est indispensable de poursuivre notre
recherche fondamentale pour etablir une approche theorique du
phenomene de fatigue par les methodes de la mecanique de la
la rupture. Les mesures de la propagation des fissures sous l'effet
des charges sinusoidales ou aleatoires, ainsi que les etudes
traitant de concentration des contraintes y sont les eiements
prineipaux.
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Recherches theoriques, recommandations pratiques
et quelques refiexions sur les problemes de stabilite des struetures
par SRIRAMULU VINNAKOTA

1. Introduction
D'une facon simple, la stabilite peut Stre definie comme la

capacite d'une structure ä retrouver sa forme et sa position
initiales apres avoir subi un deplacement du ä une perturbation
quelconque. La perte de cette stabilite se produit si l'equilibre
entre forces interieures et exterieures n'est plus possible du fait
de la diminution de la resistance interne de la structure au cours
de son chargement; la structure est alors dite instable. Comme
exemples d'instabilite, on peut citer: glissement de terrain,
renversement de murs ou de bätiments, flambement individuel
de colonnes, voilement de plaques, flambement en masse de
toute la superstrueture de bätiments ou de ponts, etc. Dans les

paragraphes qui suivent, nous allons nous limiter au seul
phenomene d'instabilite de cadres, de treillis, ou de leurs sous-
ensembles.

2. Theorie
2.1 Concepts de base

Les modes de ruine dus ä l'instabilite dependent de la geo-
metrie de la structure, du Systeme de charge, des caracteristiques
du materiau, ainsi que d'un groupe de parametres appeie imper-
fections, qui caracterisent des deviations locales du materiau
et de la geometrie. Les imperfections les plus importantes sont j

— la dispersion de la valeur de la limite elastique a, sur la
section d'un profiie,

— la dispersion de la valeur moyenne de <r, d'un profil ä l'autre,
valeur dependant de l'epaisseur des parois composant la
section (il est en effet bien connu que at diminue avec
l'augmentation de l'epaisseur du produit),

— les contraintes residuelles dues au refroidissement inegal des
diverses parties du profil,
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Fig. 26. — Modes de ruine possibles dus ä l'instabilite.

l'allure montree ä la figure 26 d et passe par un maximum pour
une valeur Nu de la charge, valeur qui n'est pas forcement
identique ä celle de cette figure 26 d

La limite de stabilite ou la charge de ruine Nu de toute
barre lineaire reelle est toujours plus petite que la charge de
bifurcation VV^ correspondant ä la meme barre idealisee.

Si par contre, la colonne est parfaitement rectiligne et char-
g6e axialement de maniere classique (fig. 26 a et si la sollicitation

est teile que l'on ne se trouve plus dans le domaine elastique,
une charge de bifurcation existe aussi, mais un deplacement v
n'est alors possible que sous l'effet d'une charge augmentant
tr6s lentement, comme on peut le voir ä la figure 26 a en
pointilie. La charge Nt est connue sous le nom de « charge
d'Engesser-Shanley » ou « charge du module tangent» [23].

Dans les paragraphes precedents et ä la figure 26, nous avons
montre les modes de ruine possibles dans le cas d'un exemple
simple, ä savoir: colonne biarticulee soutnise ä une charge
axiale. On retrouve cependant les memes phenomenes dans le
cas de struetures plus complexes.

La majorite des methodes de dimensionnement de colonnes
ou de struetures utilisent actuellement une approche basee sur
l'un des phenom6nes representes ä la figure 26.

Or il est admis de plus en plus que le dimensionnement des
colonnes et des struetures soumises ä des forces de compression
devrait utiliser la charge de ruine associee au phenomene de
flambement par divergence (Nu sur la figure 26 e Ainsi,
on tient compte de la plasticite, des effets du second ordre et
des imperfections geometriques et mecaniques [20].

— la courbure de l'axe de la colonne,
— l'excentricite accidentelle de la charge axiale.
Les trois premieres sont des imperfections dites structurales ou
mecaniques et les deux dernieres sont des imperfections
geometriques.

Dans le cas d'une colonne parfaitement rectiligne composee
d'un materiau idealement elastique (Hooke) et chargee axialement

de maniere classique (fig. 26 a la barre conserve sa forme
initiale lorsque les charges sont inferieures ä une certaine valeur
critique N„. Lorsque la Charge atteint cette valeur critique,
l'equilibre peut etre satisfait en une infinite de positions adja-
centes (avec ou sans deformation); l'equilibre est instable et
il n'y a pas de relation unique entre la charge et la deformation.
On appelle ce cas « probleme d'instabilite par bifurcation de
l'equilibre ».

Considerons maintenant une colonne ayant un defaut de
centrage de la charge, defaut caracterise par l'excentricite e0.
Si le materiau presente une eiasticite ideale, nous obtenons la
courbe Charge - deformation representee ä la figure 26 b
A tout niveau de charge correspond une deformation bien definie,
c'est-ä-dire qu'il n'existe pas d'equilibre indifferent ou instable.
On peut denommer ce cas «probleme d'efibrts du second
ordre», conduisant asymptotiquement ä une deformation
infinie pour une charge critique N„.

Pour la colonne avec Charge excentree, composee d'un
materiau reel (loi er-e non lineaire et resistance-lirhitee), les
courbes Charge - deformation correspondantes sont Celles repre-
sentees ä la figure 26 c pour une colonne trapue et k la
figure 26 d pour une colonne eiancee. La courbe Charge -
deformation de la figure 26 c est d'allure similaire k celle de
la figure 26 b avec cette difference que dans ce cas la charge N
est limitee par la valeur Np, qui correspond ä la resistance
mecanique de la colonne. Pour chaque intensite de charge,
il existe une valeur unique de la deformation v, et, le probleme
est encore un probleme d'efforts du second ordre. La courbe
charge - deformation de la figure 26 d presente un comportement

tres different, car eile atteint un maximum pour la valeur
Nu. A tout deplacement suppiementaire doit correspondre une
diminution de la Charge si l'on veut que l'equilibre se main-
tienne. Comme la plupart des charges reelles ne diminuent pas
lorsque le deplacement augmente, la limite de stabilite Nu
constitue en fait la charge de ruine. On appelle ce cas «
probleme d'instabilite par divergence de l'equilibre ».

Pour une colonne reelle (axe non rectiligne et materiau reel,
figure 26 e la courbe Charge - deformation possede ä nouveau

2.2 Recherches thioriques
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Fig. 27. — Differents eiements consideres pour l'analyse.

Les ossatures de bätiments, de halles et de ponts sont souvent
formees d'un ensemble de barres et/ou de plaques. Une
Classification arbitraire, mais utile, des differents eiements souvent
consideres dans les etudes theoriques est representee k la
figure 27. Ainsi, l'etude anaJytique peut etre basee sur une seule
barre, un sous-ensemble de l'ossature, ou peut considerer la
structure entiere. La barre isolee peut etre traitee soit comme
une colonne oü les efforts de compression predominent, soit
comme une poutre oü la flexion predomine, ou encore comme
une poutre-colonne oü les efforts de flexion et de compression
ont une meme importance relative. Un sous-ensemble peut
consister en un groupe de poutres, et de colonnes, en un cadre
plan contrevente ou non, en un treillis plan ou encore en un
noyau ou paroi. Les struetures entieres sont toujours composees
de cadres (treillis) ä trois dimensions contreventes ou non.
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Fig. 30. — Deversement des poutres : comparaison des resultats
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(Conditions limites: torsion aux extremites empSchee et gauchis-
sement libre).

Nos connaissances sur le comportement reel des colonnes
isolees, biarticulees (ä gauche de I'arbre de la figure 27) sont
assez precises et il existe maintenant une approche unique, au
niveau europeen, pour le dimensionnement de tels eiements
flambant dans un plan. Nos connaissances sur le comportement
limite de struetures tridimensionnelles non contreventees (ä
droite de I'arbre de la figure 27) sont au contraire extremement
maigres.

Un tel etat de choses est encore acceptable lorsque le
dimensionnement des struetures est base sur un calcul elastique oü
les coefficients de securite sont assez eieves, oü la reserve de

plasticite souvent presente dans les struetures hyperstatiques
n'est pas exploitee et oü la presence d'elements stabilisateurs,
tels que les enveloppes (facades, toitures), n'apparait pas expres-
sement dans les calculs. Ces faits donnent une securite
suppiementaire inconnue, mais souvent non negligeable. Avec
l'utilisation de struetures de plus en plus eiancees, d'elements de plus
en plus minces et d'aeiers ayant une limite elastique de plus en
plus elevee, avec l'emploi d'analyses plastiques qui exploitent
la reserve de resistance au-delä de la premiere plastification et
l'utilisation d'un seul coefficient de securite quel que soit 1*616-

ment ou la structure considere, il devient necessaire de calculer
les etats limites des struetures avec une plus grande precision
ou bien d'evaluer des bornes inferieures.

Des 1964, l'auteur a etudie d'une facon rigoureuse la resistance
ultime des cadres et des poutres-colonnes metalliques [28],
[29], [36]. Le phenomene etudie est le flambement par divergence
dans le plan du cadre. Le modele mathematique tient compte
des imperfections mecaniques et des imperfections geometriques.
La figure 28 montre, k titre d'exemple, une comparaison des
resultats theoriques de cette etude [28] avec quelques essais de
colonnes en grandeur nature effectues par Vankuren et Galambos

[38] ä l'Universite de Lehigh (USA) et avec les resultats
theoriques de Galambos et Ketter [22].

Des 1971, une recherche theorique sur le comportement
spatial des poutres-colonnes ä section ouverte et ä parois minces
(fig. 29) a ete entreprise k l'ICOM k l*a|de du FNRS. Le
phenomene etudie est le flambage par flexion et torsion des poutres-
colonnes, le deversement des poutres ou poutres-colonnes ainsi
que le flambage plan par exces de flexion des colonnes ou
poutres-colonnes pouvant Stre etudies comme des cas limites [30],
[31], [32], [33], [34], [35]. La figure 30 montre, ä titre d'exemple,
une comparaison des resultats theoriques [32] avec ceux obtenus
lors d'essais de deversement de poutres, effectues par
Kitipornchai et Trahair ä l'Universite de Sydney, Australie [25],
[26]. La figure 31 represente les resultats d'une etude parame-
trique effectuee par l'auteur dans le cadre des travaux de la
Commission 3 du Conseil americain de recherches sur la stabilite
des struetures (SSRC) et indique l'influence des imperfections
geometriques et des contraintes residuelles sur la resistance
ultime des colonnes soumises ä la flexion biaxiale [31].

mperfections geometriques
M
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Fig. 31. — Flambement des colonnes soumises ä la flexion
biaxiale: influence des imperfections geometriques et
mecaniques.
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3. Recommandations pratiques
La Commission 5 1 (plasticite) de la CECM a eiabore en 1975

des Recommandations europeennes sur le dimensionnement
plastique des struetures en acier. Les progres les plus importants

concernent les ossatures planes et tridimensionnelles k
grand nombre d'etages, contreventees ou non contreventees,
pour lesquelles il est necessaire 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 Stabiliti des iliments comprimis
R 76.01 Eliments chargis axialement

L'ilancement dans le plan du cadre X —lg./i des colonnes qui
prisentent une rotule plastique sous charge pondirie ne sera pas
supirieur ä :

X \2 X- avec X~ VI'
oü ar est la limite ilastique (fig. 32). L'application de cette
formule peut etre remplacie par une mithode plus perfectionnie
pour contröler la stabiliti de la colonne sous les effets du second
ordre.

L'effort axial sous la charge pondirie ne peut dipasser la valeur :

NK aKA,

oü Oii est la contrainte limite diduite des courbes de flambement
de la CECM.

LIMITE ELASTIQUE

CODE 0 [N/mm ]
r

Fe 360 Fe 510

1 255 380

2 240 360

3 225 340

4 210 320

¦-W.r*- ; \

d.0

iul

r5a b c

.0 1 ,5

0,5

0 0,2 0,5

Fig. 32. — Recommandations de la CECM pour les courbes
fondamentales de flambement.

La contrainte d'affaissement <rx est determinee par les courbes
europeennes de flambement a, b et c de la figure 32, selon la
nuance d'acier mise en oeuvre, le type de profil, son mode de

fabrication et le plan de flambement, le choix de la courbe
resultant de la figure 33. Ces courbes donnent la contrainte
d'affaissement reduite (ox/°>) en fonetion de l'eiancement
reduit (X/Xp) oü Xv n \E/or est l'eiancement d'Euler,
c'est-ä-dire l'eiancement pour lequel la barre flambant eiasti-
quement atteindrait une contrainte critique d'Euler egale ä la
limite elastique du materiau {.a„ tt2 E/X2 — ar).

1 La composition de cette commission au 1er janvier 1976
etait la suivante :
Prisident: Professeur Ch. Massonnet (Belgique), Secritaire :

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), Professeur

T. Okumura (J), Professeur C. Amariei (R).

TYPES ET CARACTERISTIQUES

DES COLONNES

tubes lamines

tubes soudes

Caissons
composes soude's

profiles I
lamines

C h/b > 1,2
1| U faifale h/b £ 1 ,2

IX <«*
h/b > 1 ,2

h/b £ 1,2

profus I
campdses soudes

semelles
oxycoupees

faible semelles
laminees
semelles

axe oxycoupees
fort semelles

laminees

profiles I
lamines
avec semelles
de renfort
soudees

n n
axe faible

caissons
reeuits

profilSs I
reeuits ou
profus
composes soudes
reeuits

n axe faible

profiles C ou T ul

COURBE

a (a

Codes en fonetion de l'epaisseur t de la paroi :

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

Fig. 33. — Choix de la courbe de flambement en fonetion de la
forme du profil, de la nuance d'acier et de l'epaisseur.

R 76.02 Piices comprimies et flichies
Dans les clauses qui suivent interviennent plusieurs parametres,

qui sont difinis comme suit :

i: axe x ou y,
charge axiale,
ßt 0,6 + 0,4 M(1/M(2 < 0,4,
moment d'extrimiti ayant la plus petite valeur absolue,

moment d'extrimiti ayant la plus grande valeur absolue,
valeur absolue de M^,
excentriciti iquivalente par rapport ä l'axe i,

W« A <W a
contrainte limite du flambement dans le sens i, diduite
de la courbe de flambement appropriie de la CECM,
contrainte de flambement d'Euler dans la direction i,

<tcriA

N:
A-

Ml2.
M(:

"Kl

acri

Mi N

aD.

0 — orlar> •' coefficient d'amplification de deversement,

contrainte limite de deversement (voir R 62.13,).

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

Les relations suivantes doivent etre satisfaites :

N
n1 + ßx ßxMx + Ne'x

ßx -1 M»
< 1, (76.21)
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N
aKy,

Mx
M„ < 1 si

Mx
M„ < 1,11 I

N
nZ <o,io,

N
N,

N
nZ > 0,10.

(76.22)

(76.23)

(76.24)

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

N
~nZ

(ly ßyMy
ßy~l

N

M„

<Jkx

< 1,

My
M„

My
M„

< 1,19

< 1 si
N
nZ

N\2
N,

<0,4,

N
si — > 0,4.

Nn

(76.25)

(76.26)

(76.27)

(76.28)

R 76.02.3 Flexion monoaxiale avec flambement latiral par
torsion (Mx ou My doit itre nul)

N ßx 6ßx Mx + Ne*
+ Uy ßy My ^N„ ßx-1 M„ ßy ¦1 M„

N «_ 6 ßT M. u„ ß„ M„ + N e*„
+ —^L_^—\-D- y-<\. (76.30)

N„ px-\ Mp Py- 1 M„

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

R 76.02.4 Flexion biaxiale

Les equations de dimensionnement pour les colonnes soumises
ä flexion biaxiale avec danger de flambement latiral par flexion-
torsion sont les suivantes :
A. Dispositions contre le flambement proprement dit :

N
Np

N
nZ

ßx &ßxMx + Ne"x ßy ßy My
[ly 1 iVlpy

ßy ßyMy + Nel

ßx~l M„ < 1, (76.31)

ßx 0ßxMx
Hx-\ Mpx Py- M»

1, (76.32)

oü les notations ont le mime sens qu'ä la clause R 76.02.

Les formules (76.21) ä (76.32) ont ete proposees pour la
premiere fois par le groupe de chercheurs hollandais du TNO
travaillant au sein des Commissions 5 (plasticite) et 8 (insta-
bilite) de la CECM. Ces formules sont plus rationnelles et plus
economiques que la plupart des autres formules d'interaction
utilisees dans les normes existantes [27] et elles sont du cöte
de la securite pour des colonnes isolees, soumises ä la flexion
biaxiale [17]. Plusieurs variantes et simplifications de cette approche

sont ä l'etude dans divers pays europeens afin de l'intro-
duire dans leurs normes nationales.

B. Dispositions contre la formation d'une rotule plastique ä l'une
(ou aux deux) extrimiti:

Mjt
M„

My
M„ < 1, (76.33)

*pXl \'™pyl

a peut itre en giniral pris (par sicuriti) igal ä l'uniti.

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

1,6-

N
nZ

2ln
(76.34)

Mpex et Mpcv sont difinis par les formules (73.1), (73.2) ou
(73.3).

R 79 Cadres multi-itagis
R 79.01 Exigences ginirales

Les cadres multi-itagis sont divisis en deux catigories :
les cadres entretoisis et les non-entretoisis, selon la maniere dont
ils risistent aux effets des charges horizontales et ä l'effet insta-
bilisant des diplacements latiraux. Si des iliments structuraux
spiciaux (mur de refend, noyau central, poutres en treillis.
sont utilisis, la structure est dite entretoisie. Elle est non
entretoisie si sa rigiditi dicoule de la seule rigiditi flexionnelle
de ses iliments.

Dans le cadre des prisentes recommandations cependant, il est
obligatoire, pour qu'un Systeme d'entretoisement soit considere
comme effectif, que la condition suivante soit remplie :

> 5
S„_

Se : rigiditi de la structure entretoisie ;
Sne : rigiditi de la structure dont l'entretoisement a iteWupprimi.

Si cette condition n'est pas remplie, la structure doit etre
consideree comme non entretoisie.

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

La difference essentielle entre les cadres contreventes et non
contreventes a trait au dimensionnement des colonnes. Dans
les cadres contreventes, on suppose que l'effet des deplacements
horizontaux A sur la sollicitation des colonnes est negligeable
et l'on calcule ces colonnes comme des barres k noeuds fixes
et eiastiquement encastrees dans les eiements adjacents. Pour
les cadres non contreventes, le dimensionnement des colonnes
est affecte par les effets P—A. II resulte de ce qui precede que
le contreventement n'est efficace au point de vue du calcul
des colonnes que s'il diminue considerablement les deplacements
horizontaux de la structure.

R 79.03 Cadres multi-itages non entretoisis
R 79.03.1 Considirations ginirales

En principe, les cadres multi-itagis non entretoisis doivent Stre
dimensionnis en utilisant une mithode ilasto-plastique du second
ordre, prenant en consideration les moments additionnels induits

par les diplacements horizontaux des points d'application des

forces verticales (effets P—A).
II est cependant permis d'utiliser la mithode de dimensionnement

simplifiie dicrite ci-dessous. L'instabiliti en masse est
contrölie par l'emploi de la formule de Merchant-Rankine
modifiie

(79.01)

0,9 +-£
Xr;

Xf : multiplicateur de ruine riel,
Xp : multiplicateur pour un micanisme rigide-plastique idialisi,
Xc : multiplicateur de la Charge critique elastique, qui peut

itre ivalui comme dicrit dans les commentaires.

Si Xc/Xp est supirieur ä 10, alors Xf est limiti ä Xp et le cadre

peut itre dimensionni par la thiorie du premier ordre. Si
4 < Xc/Xp < 10, alors Xf est donni par I'equation (79.01) pourvu
que :

a) des rotules plastiques ne soient admises que dans les poutres
et non dans les colonnes, lors du dimensionnement utilise

pour trouver le multiplicateur Xv,

b) les cadres soient entretoisis dans la direction perpendiculaire
ä moins qu'il ne soit dimontri que les cadres restent ilastiques
sous l'effet du vent dans cette direction.

Si Xc/Xp est moindre que 4, il faut utiliser une mithode ilasto-
plastique du second ordre (eventuellement basie sur Vordinateur).

On doit prendre en compte dans les calculs im faux aplomb dont
lamplitude est 1/200 de la hauteur, soit de chaque colonne, soit
de la structure entiere.
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4. Quelques refiexions
Pour tenir compte des conditions de bord aux extremites des

barres faisant partie integrante d'une structure, les methodes
conventionnelles d'analyse introduisent le coneept de longueur
de flambage effective. Celle-ci est frequemment definie comme
etant la longueur de la barre biarticuiee qui aurait la meme
charge de flambage que la barre reelle ; la longueur effective

dependant dans ce cas de la rigidite des barres adjacentes k
l'eiement considere. Etant donne que la rigidite d'une barre
est une fonetion de sa charge axiale, nous pouvons facilement
en deduire que la longueur effective d'un eiement de cadre n'est

pas seulement une fonetion de la geometrie du cadre, mais

egalement de l'etat de Charge (repartition et intensite). II s'ensuit

que la longueur effective de flambage d'une barre peut exceder

sa longueur geometrique meme si le deplacement lateral des

noeuds est empeche. Un exemple simple, mais pas unique (fig. 34)
met en evidence ce phenomene [24]. La Solution de la condition
de stabilite [37] nous donne facilement la longueur de flambage
de chaeune des deux travees. Ainsi, pour des rapports
hlh 1.4 et N2/Nl 2,0, nous obtenons Z.Ä1 1,13 L et

LK2 0,94 L. Seule la barre inferieure est reellement critique
et l'eiement adjacent (barre superieure) agit comme un encastre-
ment elastique jusqu'ä l'etat de Charge critique. Si l'on analyse
la barre inferieure en utilisant la longueur effective LÄ2/L < 1,

il faut alors, pour rester coherent, utiliser la longueur effective

1-Ki > 1 pour la barre superieure. On peut rappeler que le

probleme se pose differemment pour le dimensionnement vu

que l'on peut determiner de maniere univoque un rapport I2/l\
pour LK1 LKZ L, ce qui produit un flambage simultane
de deux barres ä l'etat de charge critique.

L'usage de formules d'interaction necessite une deuxieme

remarque. Toutes ces formules ont ete developpees pour des

barres isoiees, soumises ä un effort axial et ä des moments
d'extremite connus d'avance croissant generalement de facon

proportionnelle. Or, dans le cas d'une colonne faisant partie
d'un cadre, les moments aux extremites de la colonne ne sont
plus une fonetion lineaire du parametre de charge. La fraction
du moment total d'extremite repris par la colonne decroit quand
la charge croit, tant dans le domaine elastique que dans le

domaine plastique (voir reference [30] pour un exemple). Tant
que l'on determine les efforts en Stade elastique, les moments de

flexion sont surestimes et l'application de formules d'interaction
se trouve donc du cöte de la securite.

JEN

°k
I .4

ww\^

.c

1—1—1 1 1—1—1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1

1.0 3.0I .b

5. Remarques finales
Dans le cadre des travaux de la CECM, on a fonde le calcul

de la resistance des colonnes biarticulees, comprimees axiale-
ment, sur des considerations statistiques et probabilistes.
L'execution d'essais sur plus de mille colonnes a permis une teile
etude [18], [21]. Lorsqu'il s'agit d'elements plus compliques
(poutres-colonnes, sous-ensembles ou struetures entieres),
l'utilisation d'une approche probabiliste est tres difficile sinon
impossible. Un essai sur un sous-ensemble ou une structure
complete est forcement tres coüteux et l'on ne peut raisonnable-
ment s'attendre ä ce qu'un nombre süffisant de resultats expe-
rimentaux puisse jamais etre obtenu afin de creer la population
statistique necessaire.

Pour l'auteur, il semble plus rentable de baser les methodes
de dimensionnement de struetures sur un meiange rationnel
des differentes coneeptions. On pourra utiliser, par exemple,
les methodes deterministes qui sont actuellement particulierement

developpees (voir paragraphe 2.2) et dans lesquelles on
introduira les parametres experimentaux (limites elastiques,
contraintes residuelles, etc.) qui lui sont necessaires et les

imperfections geometriques des struetures reelles mesurees

pendant ou apres leur construction. Ces methodes seront
ensuite verifiees sur un petit nombre d'essais en vraie grandeur
soigneusement selectionnes. On les modifiera, s'il y a lieu,
sur la base des observations statistiques disponibles et ä l'aide
du bon sens, fonde sur ce que l'on appelle souvent l'intuition,
mais qui est ici le reflet d'une somme d'experiences en matiere
de technique.

C'est dans cette optique que nous envisageons d'entreprendre
ä l'ICOM une serie d'essais sur des sous-ensembles poutres-
colonnes. La figure 35 represente une vue de la maquette
(echelle 1/5) de l'installation d'essais.

Fig. 34. — Longueur de flambement d'une colonne continue.

En calcul elastique, les deux causes mentionnees ci-dessus

(longueur effective et Variation des moments interieurs) ont
generalement des effets opposes et compensatoires. En sera-t-il
de meme si l'on utilise l'approche plastique

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

1. Introduction
Une des recherches entreprises k l'Institut de la construction

metallique concerne le comportement reel des construetions
metalliques, et en particulier des ponts mixtes acier-beton.
On entend par comportement reel la facon effective dont le
pont subit des charges de trafic, par Opposition aux charges
telles qu'elles sont definies dans les normes et utilisees pour le
calcul statique.

Lors du dimensionnement d'un pont, l'ingenieur idealise la
structure et lui applique differentes methodes de calcul basees
sur des hypotheses simplificatrices. Cette idealisation concerne
le comportement des materiaux, des eiements d'ouvrage et de
la structure proprement dite ; eile concerne egalement les charges
k prendre en consideration. Les buts de la recherche sur le
comportement r£el sont:
— de verifier, k l'aide de modeles mathematiques tres eiabores

ou de mesures in situ, si l'idealisation reflete bien le comportement

du pont ou non,
— de confirmer les hypotheses, eventuellement de les corriger

ou de les remplacer par d'autres plus representatives.
Les eiements qui ont dejä ete partiellement abordes ä l'ICOM

sont les suivants :

1. Repartition transversale d'une charge concentree.
2. Reactions d'appuis d'un pont biais multi-poutres.
3. Charges roulantes reelles (trafic).
4. Effets dynamiques des charges de trafic.
5. Sollicitation des connecteurs.
6. Resistance k la fatigue.

Les quatre premiers points ont ete etudies essentiellement sur
la base de mesures effectuees sur place pour verifier les
hypotheses faites sur le Systeme statique de la structure et sur les

charges [39], [40]. Les deux derniers concernent plutöt des
modeles de calcul developpes recemment ä 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 caracteristiques principales.

a) Description du viaduc

Le viaduc est situe k la frontiere des communes d'Aigle et
d'Yvorne. II est Oriente perpendiculairement ä la plaine du
Rhone et permet d'enjamber la ligne CFF du Simplon au point
oü cette derniere franchit la Grande-Eau.

II s'agit d'un pont mixte acier-beton constitue d'une poutre
continue de 16 travees d'une longueur totale de 545 m. Les
differentes portees, ainsi que la numerotation des piles sont
indiquees ä la figure 36. L'ouvrage est parfaitement rectiligne
en plan.

La section transversale est formee de deux poutres-maitresses
en acier et d'un tablier en beton. La figure 37 donne les dimensions

de la section transversale au milieu d'une travee de 32 m.
Les poutres-maitresses sont des eiements en äme pleine

composes soudes en I (Ac 36/52-3 (Fe 510), patinable) dont l'inertie
est variable par changement d'epaisseur des semelles et de
l'äme. Elles ont une hauteur constante egale ä environ 1,50 m
dans toutes les travees, sauf au droit des piles 6 et 7 oü des

goussets rectilignes permettent d'augmenter leur hauteur ä

RC 780 2 * CFF

JL£T"~I ~ i —r=
Grande Eau '

'¦4 > Tn°, j"-°}»¦•!'¦¦¦ I rr> H
r i o

545,0 [m]

Fig. 36. — Eievation generale de l'ouvrage.
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