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AVANT-PROPOS

Ce travail de recherche a été réalisé en collaboration avec le Département des sciences
appliquées de I'Université du Québec a Chicoutimi (UQAC), sous la direction du professeur Daniel

Marceau de I'UQAC ainsi que sous la codirection du professeur Denis Beaulieu de I'Université Laval.

Ce projet de matrise a été motivé principalement par mon intérét pour le sujet et ma volonté
d’amener une contribution a la compréhension des différents aspects qui influencent la stabilité des
structures dans le domaine du génie civil. Mon cheminement professionnel, qui se traduit par plus
de 44 années d’expérience dans le domaine de la conception des structures, m’a donné
I'opportunité d’étre confronté a diverses situations pertinentes dans le contexte de la
compréhension et de I"application des spécifications techniques. En effet, mes responsabilités en
tant que directeur du service des structures et directeur technique des projets majeurs chez
plusieurs prestigieux bureaux de génie conseil notamment, SNC Lavalin, Cegertec Worley Parsons,
Dessau et BPR-BECHTEL, ainsi que les divers projets a caractéeres industriels et en ouvrages d’art a
travers le Canada et outre-mer que j'aurai réalisé et/ou dirigé m’ont permis d’appliquer mais
également de confronter différentes spécifications techniques qui régissent les calculs des

charpentes d’acier.

Plusieurs approches spécifiques pour déterminer la stabilité des membrures et des cadres rigides
ont été proposées dans le passé. Ces contributions sont aujourd’hui reconnues et furent a I’origine
de nombreuses recherches dans le domaine. On remarque de nombreuses subtilités associées a
I'application pratique d’une procédure technique pour déterminer la stabilité. Dans le passé, ces
subtilités ont conduit a de mauvaises interprétations ou/et des mauvaises pratiques dans la

conception des structures.

Dans cette optique, ce mémoire s'attarde a donner aux ingénieurs concepteurs une meilleure
compréhension des problemes liés a la stabilités des structures d'acier et les différents parameétres

qui gouvernent ce phénoméne complexe.



RESUME

Ce mémoire de maitrise, qui s’inscrit dans la compréhension des différentes modes d’instabilité
telle que le flambement, le déversement et le voilement local, traite plus spécifiquement des
différents aspects pouvant affecter la stabilité des cadres rigides en acier qui sont libres de se
déplacer latéralement. A cet effet, la charge critique de flambement d'un élément de compression
ou d'une structure dans sa globalité et calculée a partir d'une analyse élastique linéaire d'une
structure parfaite idéalisée, ne correspond pas forcément a la charge réelle pouvant provoquer
I'instabilité de ladite structure. La charge critique de flambement ainsi calculée ne fournit pas
suffisamment d'informations pour déterminer quand la ruine, due a l'instabilité de la structure dans
son ensemble, se produira. Pour obtenir ces informations cruciales, il est nécessaire de prendre en
compte les imperfections géométriques initiales ainsi que le comportement inélastique des

structures et des matériaux qui les composent.

Pour se faire, ce mémaoire traite du calcul des charges critiques de flambement par différentes
méthodes ainsi que linfluence des imperfections géométriques sur le comportement des
composants structuraux et sur 'ensemble de la structure. Les effets du second ordre, tant sur le
comportement local (P-8) que global (P-A) y sont largement couverts. On y retrouve également
I’étude de plusieurs cas de figures rencontrés en pratique ainsi qu’une analyse comparative des
différentes normes en vigueur. Ce mémoire fut d’ailleurs élaboré afin de permettre aux ingénieurs
praticiens d’identifier et d’évaluer les parametres potentiels qui influencent le phénomene de la
stabilité. Son contenu y est suffisamment large pour que les professionnels ceuvrant dans le
domaine de la conception des charpentes d’acier, puissent en bénéficier. A I'aide de ce mémoire,
I'ingénieur sera en mesure de sélectionner, concevoir et spécifier de maniere appropriée, des
structures d’acier répondant aux critéres de conceptions et ce en conformité avec les spécifications

techniques en vigueur et les régles de bonnes pratiques.



ABSTRACT

This Master thesis is in line with the understanding of the different modes of instability such as
buckling, lateral torsional buckling and local buckling, deals more specifically with the different
aspects that can affect the stability of sway rigid steel frames. For this purpose, the critical buckling
load for a compression element or for the structure, determined based on linear elastic analysis of
a perfect idealized structure, does not necessarily correspond to the actual load that can cause the
structural instability. The calculated critical buckling load does not provide enough information to
determine when failure, due to instability of the overall structure, will occur. To obtain this critical
information, it is necessary to consider the initial geometric imperfections as well as the inelastic

behavior of the structures and materials that compose them.

In order to cover those aspects, this thesis deals with the calculation of critical buckling loads by
different methods as well as the influence of geometric imperfections on the behavior of the
structural components and on the whole structure. Second-order effects on both local (P-6) and
global (P-A) behavior are largely covered. It also includes the study of several cases encountered in
practice and a comparative analysis of the various technical specifications used around the world.
This work has been produce to enable practicing engineers to identify and evaluate the potential
parameters that influence the phenomenon of stability. The thesis content is wide enough to allow
professionals working in the field of structural steel design, to take advantage and benefit from this
content. With the aid of this thesis, the engineer will be able to select, design and specify in an
appropriate manner, steel structures meeting the design criteria and in accordance with the

technical specifications and the rules of good practice.
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CHAPITRE 1
PRESENTATION DU PROJET DE
RECHERCHE

1.1 GENERALITES

Depuis de nombreuses années, les ingénieurs concepteurs en structure ont exploré et
continuent d’explorer plusieurs approches pour estimer la stabilité des poteaux et des cadres rigides
faisant partie des ouvrages d’acier. Les méthodes pour évaluer cet aspect si important ont évolué
dans le temps; les procédures changent pour tenir compte des pratiques communes utilisées dans
la conception, bénéficiant ainsi de I'outil informatique en plein essor et de I'apport des informations
provenant des tests expérimentaux. Les ingénieurs concepteurs recherchent des approches
balancées qui sont pratiques en ce qui a trait aux calculs et qui permettent d’assurer, en méme
temps, le niveau désiré de sécurité. Le calcul d’une structure exige que la stabilité statique soit
assurée tant globalement, au niveau de la structure, qu’individuellement au niveau de chaque
élément, et ce, conséquent de I'ensemble des combinaisons d’actions définies dans la

réglementation en vigueur.

Les différentes actions des charges appliquées a travers les diverses combinaisons spécifiques
génerent des contraintes et des déformations au sein du matériau utilisé. Il s’agit donc, afin de

garantir le degré de sécurité souhaité et la bonne tenue en service, de s’assurer que les contraintes
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et les déformations demeurent en deca des limites admissibles. Le dimensionnement d’une

structure donnée, sous I'action des charges spécifiques, est basé sur les principes fondamentaux :

e Sécurité
e Durabilité
e Aptitude au service

e Fiabilité

L'analyse structurale permet de déterminer la distribution, soit des sollicitations, soit des
contraintes, déformations et déplacements de I'ensemble ou d’une partie de la structure. Elle
permet d’identifier les sollicitations aux divers états limites dans les éléments ou les sections de la

structure. Les modeles de comportement couramment utilisés pour I'analyse sont :

e Comportement élastique linéaire
e Comportement plastique

e Comportement non linéaire

Le dimensionnement d’une structure en acier comporte les étapes suivantes :

e Pré dimensionnement et modélisation
e Analyse globale de I'ossature
e \Vérification des sections et des éléments de 'ossature

e Calcul des assemblages

L'analyse globale a pour objectif de déterminer, a I'état limite considéré, les déplacements et la
distribution des sollicitations dans une structure soumise a un ensemble particulier d’actions de
calcul, et en particulier, les efforts maximums qui vont survenir dans les sections, les éléments et les
assemblages de la structure. Cette analyse doit prendre en compte les effets du second ordre, les

imperfections structurelles, le comportement des assemblages et la redistribution plastique des
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efforts lorsque c’est nécessaire (analyse globale plastique). Les ossatures doivent étre vérifiées en

ce qui concerne :

1. les résistances des sections transversales des éléments (flambement, déversement);
2. les déplacements pour les combinaisons les plus défavorables de I’Etat Limite
d’Utilisation (ELUT selon $16);

3. lastabilité globale et la stabilité locale.

Ce dernier aspect, I'instabilité, nécessite un examen de la stabilité individuelle des membrures
ainsi que la stabilité globale de la structure. Pour les structures d’acier, les problemes d’instabilité
fait partie intégrante des méthodes de calculs adoptées par les différentes spécifications techniques
qui régissent la conception des charpentes d’acier a travers le monde. Toutefois, I'instabilité n’est
pas toujours la principale raison qui peut conduire a la ruine de la structure. Les structures d’acier
peuvent atteindre la ruine par fatigue élastique ou plastique, vibrations excessives et/ou par

manque de ductilité dans d’autres cas.

Ce mémoire couvre le comportement des cadres rigides en acier et de leurs composants
structuraux, sollicités par des charges statiques non répétitives et qui peuvent, a I'ultime, atteindre
la ruine en raison d’'une certaine forme d’instabilité, lorsque ces cadres sont chargés dans le
domaine inélastique. La plupart des structures d’acier composées de cadres rigides sont concernées
par ce phénoméne. Une méthodologie de calcul peut étre qualifiée d’adéquate si elle permet que
les calculs soient exécutés aisément a I'aide des ressources communément utilisées dans la pratique
et dans le cadre quotidien des bureaux d’ingénieurs. Les calculs ne doivent pas étre tres complexes,
et ce, de facon a réduire le risque des erreurs causées par une mauvaise interprétation et/ou une
mauvaise utilisation de la méthode. Toutes ces méthodes de calcul doivent étre basées
essentiellement sur les principes fondamentaux du comportement des charpentes d’acier; le
processus de calcul doit assister le concepteur dans la compréhension du comportement de la
structure dont il a la charge de concevoir. Souvent, les procédures de calcul semblent faire partie

de recettes qui conduisent a une conception sécuritaire, mais en réalité elles peuvent conduire a
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des solutions erronées, si ces dites recettes sont mal comprises et/ou mal appliquées. Dans d’autres
cas, la procédure de calcul peut étre trés complexe de fagon a pouvoir induire le concepteur en
erreur. Malheureusement, cette constatation peut étre faite d’'une facon ou d’une autre a propos

de la plupart des méthodes communes utilisées pour déterminer la stabilité globale des structures.

1.2 PROBLEMATIQUE

L'étude des phénomenes d’instabilité élastique est particulierement importante en construction
métallique, et ce, en raison de "apparition sur les marchés des aciers de hautes résistances; ce qui
conduit aux choix d’éléments minces et de membrures trés élancées. Aussi, considérant l'intensité
des déformations, deux cas de figure peuvent se présenter. Cas 1 : tant que I'on demeure dans le
domaine des petites déformations, on admet que les sollicitations ne varient pas (ou peu) sous
I’effet des déformations, ce qui conduit simplement a vérifier que les contraintes restent inférieures
a la contrainte de ruine. Cas 2 : dans le cas des grandes déformations, ces derniéres modifient
considérablement les sollicitations qui les ont initiées, menant ainsi a des calculs spécifiques.

L'apparition de déformations importantes dans certaines pieces peut survenir dans :

e |e domaine élastique lorsque la relation linéaire contrainte/déformation n’est plus
vérifiée, les déformations augmentent plus vite que les efforts appliqués;

e |e domaine élasto-plastique lorsqu’il y a écoulement plastique.

Les grandes déformations affectent les zones comprimées des pieces qui peuvent présenter trois

types de comportements caractéristiques, appelés phénomeénes d’instabilité, qui sont :

e e flambement qui affecte les membrures simplement comprimées (flambement simple)
ou comprimées et fléchies (flambement flexion) qui peut s’avérer trés dangereux;
e le déversement qui affecte les ailes comprimées des piéces fléchies;

e Levoilement local qui affecte les parois élancées qui constituent la section.
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L'expérimentation en laboratoire effectuée sur des membrures laminées courantes, soumises a
des efforts de compression progressivement croissants, montre que la ruine des piéces se manifeste

de deux facons différentes selon I'élancement des pieces :

e pour les piéces de faible élancement (L/r), qui se caractérise par une section importante
et une faible hauteur, la ruine se manifeste par I'affaissement des membrures sous la
contrainte équivalente a la limite élastique du matériau (F,);

e pour les pieces de grands élancements, la ruine intervient pour une contrainte
d’affaissement inférieur a la limite élastique et a la contrainte critique d’Euler, pour
laquelle on observe une augmentation brutale des déformations (bifurcation) avec
I'apparition de zones plastifiées suivie de I'effondrement. En outre, la courbe

contrainte/déformation n’est plus linéaire.

La contrainte d’Euler représente, en fait, une borne supérieure que I'on ne peut pas atteindre,
du fait que la théorie d’Euler prend en compte une barre idéale ayant une section exempte de
contraintes résiduelles, parfaitement rectiligne et soumise a une force de compression parfaitement
centrée et appliquée suivant I'axe moyen, ce qui n’est jamais le cas en réalité. Pour le comportement
des cadres rigides, dans le plan du chargement, les théories et les formules nécessaires pour
exécuter une analyse inélastique du second ordre sont, aujourd’hui, bien établies. Toutefois,
beaucoup de travaux et de recherches restent a accomplir avant de pouvoir modéliser les aspects
plus complexes du comportement tridimensionnel des membrures. Dans ce contexte, des
approches plus pratiques qui traitent les problemes de la stabilité sont indispensables pour fournir

aux ingénieurs concepteurs des outils simples a utiliser dans le cadre des taches quotidiennes.

Pour les structures a nceuds déplagables (la rigidité latérale de la structure est assurée par les
assemblages rigides des poteaux et des poutres), le flambement d’un poteau en particulier ne peut
étre considéré comme un phénomene individuel, mais il doit étre considéré dans un contexte

d’ensemble ou des éléments plus résistants peuvent offrir une retenue latérale pour d’autres
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poteaux moins résistants. C'est le cas des cadres rigides qui contiennent des poteaux articulés aux

deux extrémités en plus des poteaux assemblés rigidement aux poutres.

Le sujet de ce mémoire a suscité plusieurs débats concernant la convenance de plusieurs
méthodes utilisées dans I'estimation de |a stabilité des poteaux et des cadres rigides. Les différentes
spécifications et standards refletent différentes philosophies associées a chacune de ces deux
approches. Dong, il parait tres important pour les ingénieurs concepteurs des charpentes d’acier,
dans le cadre de leurs activités professionnelles, de se munir d’une solide compréhension des
problemes de la stabilité des structures, afin de pouvoir porter un jugement de valeur sur un sujet

considéré comme complexe et qui est traité de différentes facons dans les spécifications techniques.

1.3 OBJECTIFS

Le principal objectif de ce mémoire est de traiter I'un des aspects du processus de
dimensionnement, notamment I'analyse et la détermination de la stabilité des cadres rigides et de

leurs composantes structurales. Plus spécifiquement, les objectifs de ce mémoire sont :

contribuer a une meilleure compréhension du phénomene de la stabilité des poteaux,

poteaux-poutres et des cadres rigides;

e consolider la compréhension des approches avec la norme canadienne « CSA/CAN
S$16 »;

e comparer les spécifications canadiennes avec les spécifications américaines « AISC LRFD
Specifications » et européennes « Eurocode 3 »;

e permettre une meilleure compréhension du fondement des différentes approches
adoptées par certaines spécifications techniques ainsi que les avantages et limites des
approches proposées;

e produire un traité théorique pratique regroupant les théories et les calculs

fondamentaux des différents aspects qui influencent la stabilité.
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Ce mémoire traite essentiellement de la stabilité des cadres rigides libres de se déplacer
latéralement, sans toutefois omettre certains aspects particuliers des cadres empéchés de se
déplacer latéralement (structures contreventées). Les méthodes d’analyse sur ordinateur peuvent
modéliser le comportement réel de la structure et, de cette fagon, réduire la dépendance des
méthodes semi-empiriques pour traiter l'interaction entre le comportement individuel des

membrures et le comportement de I'ensemble de la structure.

1.4 ETAT DES CONNAISSANCES

Bien que le sujet de la stabilité des charpentes d’acier puisse étre considéré comme mature, il
demeure néanmoins que les approches, qui traitent ce sujet, varient largement entre les différentes
spécifications et standards a travers le monde. Un grand nombre de ces méthodes ont été
proposées, traitées et critiquées amplement dans la littérature technique, notamment, les
méthodes basées le concept de la longueur effective et celles basées sur le concept des
imperfections géométriques. Plusieurs de ces méthodes ont des différences qui peuvent étre
qualifiées de subtiles. Le sujet de la stabilité a suscité, depuis plusieurs décades, et continue de
susciter encore aujourd’hui l'intérét des ingénieurs en structure et des chercheurs. Il est
certainement tres bénéfique pour la profession de I'ingénierie des structures de garder une vue sur
cette progression. Les méthodes d’analyses ont connu une grande évolution qui est résumée dans

les prochaines sous-sections.

1.4.1 Théorie d’Euler

Leonhard Euler, considéré comme le pionnier dans le domaine du comportement des éléments
en compression, a dérivé sa formule en 1774. La formule d’Euler décrit la résistance a la compression
d’une membrure parfaitement droite, articulée aux deux extrémités et sollicitée en compression

concentrique (Figure 1-1). Dans le fondement de la théorie d’Euler, le flambement, qui est un
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phénomeéne de bifurcation, prend place selon un état de contraintes inférieures a la limite élastique

du matériau. La charge critique de flambement ( PE ) s’écrit :

PE = (2.2)

ou E, I et L sont respectivement le module d’élasticité du matériau, le moment d’inertie de la
section par rapport a I'axe ou le flambement se produit et la longueur de la membrure. Cependant,
(1.1) ne tient pas compte des défauts géométriques, de I’action inélastique et du comportement
non linéaire de la membrure due a la présence des contraintes résiduelles. Réellement, en pratique,
les poteaux individuels ou ceux faisant partie des structures plus complexes, voient leurs résistances
et stabilités affectées par les conditions de retenues aux extrémités, les excentricités accidentelles
des charges appliquées en fonction de la configuration des assemblages et les défauts de verticalité

et de rectitude quasiment inévitables.

1.4.2 Spécifications techniques

Le dimensionnement des membrures, travaillant en compression ou en compression flexion, est
considéré comme étant un des calculs les plus complexes en structure. Dans le dimensionnement

de ces membrures, il faut considérer :

e |e comportement individuel des membrures;
e [linteraction entre le comportement individuel des membrures et le comportement

global de I'ensemble de la structure.
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Figure 1-1 : Poteau articulé aux extrémités-Modele d’Euler

Les générations précédentes d’ingénieurs ont compris la nécessité de combiner les effets des
forces axiales qui produisent des contraintes axiales (0,4ia1) €t les effets des charges latérales qui
produisent des contraintes de flexion (Ogeyion)- L'approche la plus simple est d’utiliser la résistance

élastique des matériaux pour les contraintes combinées (Gcompinee) SOUS la forme :

Ocombinée — Oaxial + Oflexion (1-2)

Il a été reconnu par la plupart des ingénieurs que les déflexions causées par les charges
transversales et les imperfections géométriques telles que les défauts de rectitude tendent a créer
un moment additionnel en raison de I'amplification du moment en présence des forces axiales, un
phénomeéne connu présentement sous "appellation P — §. Plusieurs auteurs (Burt, 1914; Fuller &
Kerekes, 1931; Johnson, Bryan, & Turneaure, 1897; Merriam & Jacoby, 1911; Rondal, 1998; Shedd,
1934; Spofford, 1915) ainsi que certaines spécifications précédentes ont tenté de fournir une
expression pour cette amplification du moment, et ce, dans le cadre des équations d’interaction

proposées. Parmi ces approches, on peut citer celle de (Ketchum, 1921) qui était la méthode
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d’interaction utilisée par plusieurs ingénieurs durant la période avant 1935. L’équation d’interaction
de Ketchum spécifie que les membrures sollicitées par des contraintes axiales et des contraintes de

flexion doivent étre dimensionnées pour satisfaire I'expression :

B Mc/I ;
S=[P/A]+ —(PL2/10E) (13)

avec:

: contrainte a la fibre extréme (Ib/po?);
: charge axiale (lb);

: aire de la section de la membrure (po?);

= > T O

: moment de flexion (lb-po);

C: distance entre I'axe neutre et la fibre la plus éloignée (po);

| : moment d’inertie de la section transversale de la membrure (po?);
L : longueur de la membrure (po);

E : module d’élasticité (Ib/po?).

Les approches varient entre les normes et spécifications techniques a travers le monde. Les

approches peuvent étre divisées en deux principales catégories :

1. le concept de la longueur effective;

2. application de charges latérales fictives qui est aussi appelée approche des «

imperfections équivalentes ».

Les spécifications américaines (AISC, 1928) n’ont pas donné une exigence concernant une

interaction, mais elles ont formulé cette exigence en termes généraux. Les membrures sollicitées
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par des contraintes axiales et de flexion doivent étre dimensionnées de fagcon a ce que les plus
grandes valeurs des contraintes combinées ne dépassent pas les limites admissibles. Le concepteur
était libre de choisir sa forme préférée de I'équation d’interaction. Certains auteurs de cette période
(Rondal, 1998; Shedd, 1934) continuaient a recommander |'usage de I’équation d’interaction. Avec
la révision des spécifications (AISC, 1936), I’équation d’interaction représentée par une ligne droite
a été officiellement adoptée pour étre utilisée dans la conception des structures. Les membrures

sollicitées par des contraintes axiales et de flexion doivent étre dimensionnées de fagon a satisfaire :

fa/Fa + fb/Fb =1 (1.4)
avec :

fa : contrainte axiale due aux charges appliquées;
fb : contrainte de flexion;

Fa: contrainte axiale permise par cette spécification si les contraintes axiales sont présentes

seules;

Fb: contrainte de flexion permise par cette spécification si ces contraintes sont présentes

seules.

Malgré le fait que (1.4) ne considére pas la présence des moments secondaires, elle a donné des
résultats satisfaisants durant plusieurs années parce que les contraintes de service a cette époque
étaient inférieures a la limite élastique suivant les standards en vigueur. L’acier de grade A-7 avait
une limite élastique de 227 MPa. La contrainte de compression de base en service était égale a 117
MPa et la contrainte en flexion de base en service était égale a 138 MPa. Le fait de garder le niveau

des contraintes axiales trés bas a permis de contourner les effets des moments secondaires.

Aprés la Deuxiéme Guerre mondiale, les recherches ont commencé aux Etats-Unis dans le

domaine de la résistance ultime des structures d’acier. La plupart des recherches étaient
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concentrées aux universités de Lehigh, Bethlehem et Pennsylvania. Ces recherches ont été initiées
par le CRC (Column Research Council) et ont mis I'accent sur la capacité des poteaux sous I'effet
combiné des forces axiales et transversales (poteaux-poutres). Les recherches ont mené a deux
équations générales pour la résistance ultime des poteaux-poutres. Ces équations ont été

présentées sous différentes formes. La forme de base de ces équations est :

M
i++qullo (1-5)
P Mp(l—P/Pe)

cr

P 08M, <10 (1.6)
P, M

p
ou:
P : charge axiale;

Pcr : charge critique du poteau dans I'absence de la flexion, mais incluant I'influence de la
longueur effective et les contraintes résiduelles;

Meg : moment de flexion équivalent;

M p : capacité plastique de la section en flexion;

Pe : charge critique élastique d’Euler;

Py : capacité élastique axiale de la section correspondant a la limite élastique;

M o :le plus grand moment a une extrémité de la membrure.

L’équation (1.5) est dérivée pour une membrure non supportée latéralement et, par conséquent,

considere I'aspect de la stabilité du poteau-poutre. L’équation (1.6) considere la formation d’une
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rotule plastique a I'extrémité de la membrure, et ce, considérant que la membrure est bien

contreventée pour développer le moment plastique (Beedle, 1964).

Le concept de la longueur effective a été introduit dans les spécifications nord-américaines au
début des années 1960 (AISC, 1963). Avant cette date, la conception des poteaux était basée sur la
longueur réelle des membrures. Des spécifications apparues dans les années précédentes, comme
celles de la cinquieme édition (AISC, 1955), ne faisaient pas mention de I'élancement d’un poteau
en fonction du facteur de la longueur effective. Des nombreuses recherches subséquentes ont suivi.
Elles ont traité les calculs de longueurs effectives d’une grande variété de membrures et de
systemes structuraux rencontrés dans la pratique. Les spécifications frangaises pour les calculs des
charpentes métalliques (ITBTP & CTICM, 1966) approuvées en décembre 1966, ont donné deux
différentes fagons pour traiter le concept de la longueur effective. La premiére utilise des facteurs
semblables au facteur utilisé dans le concept original et la deuxieme utilise des ressorts ayant des
rigidités en flexion. Le concept de la longueur effective inélastique, qui est une nécessité pour la
détermination exacte de la résistance des poteaux retenus par des poutres élastiques, a fait son
apparition dans les spécifications américaines en 1978. Les recommandations européennes de
1978, qui ont précédé Eurocode 3, ont adopté essentiellement les mémes formules. Les
spécifications CM66 et les recommandations européennes n’ont pas donné |'origine de ces deux

formules.

Dans I'édition de 1989, les spécifications canadiennes CSA/CAN $16.1-M89 ont adopté le
concept des charges latérales fictives et abandonné le concept de la longueur effective (Beaulieu &
Picard, 2003; Beaulieu, Picard, Tremblay, Grondin, & Massicotte, 2010). Les spécifications
européennes ont présenté en 1992 deux formules simples pour remplacer I'utilisation des
nomogrammes d’alignement. Ces formules étaient dédiées essentiellement pour une utilisation
dans les feuilles de calculs électroniques qui commencgaient a avoir un usage répandu auprés des
professionnels. La deuxiéme édition des spécifications (AISC, 1993) est la premiére a adresser, de

facon explicite, le concept des poteaux articulés se trouvant dans un étage et I'effet de ces poteaux



CHAPITRE 1

PRESENTATION DU PROJET DE RECHERCHE 37

sur la stabilité latérale du systéme structural. Environ 40 ans aprés les premiéres apparitions qui
traitent les problémes de la stabilité, 'ensemble des spécifications a travers le monde couvre ce
sujet de facon explicite. (Rondal, 1998; von Karman, Sechler, & Donnell, 1932) mentionnent que
I'origine des formules a la base du tracé des nomogrammes d’alignement a été trouvée dans un
document intitulé « Reissner Anniversary Volume »; a la fin des années 40. Il existe aussi un article
publié par (Newmark, 1949) décrivant des travaux réalisés en 1944; travaux qui furent commandités

par « The Consolidated Vultee Aircraft Corporation ».

1.4.3 Etude de la stabilité selon les différentes spécifications techniques

Spécifications canadiennes CSA/CAN $16

Les spécifications canadiennes (début des années 1990) et australiennes ont éliminé I'usage du
concept de la longueur effective (basé sur la bifurcation de la structure) pour déterminer la
résistance et la stabilité des membrures travaillant comme poteau ou poteaux-poutres, au profit
d’une approche basée sur les charges fictives (les imperfections géométriques équivalentes). Dans
cette nouvelle approche, les vérifications des éléments structuraux dans le plan de chargement et
hors du plan de chargement sont basées sur la longueur réelle de la membrure et la stabilité du
cadre est vérifiée uniguement a travers une analyse du second ordre (I'effet des charges de gravité
sur la structure déformée). Les spécifications canadiennes exigeaient I'application des charges
latérales fictives dans des combinaisons de charges regroupant des charges pondérées de gravité,
sans toutefois exiger leur application pour d’autres cas de chargement comme, par exemple, les
charges latérales (vent, séisme ou pont roulant). Les charges latérales fictives tiennent compte des
effets inélastiques et des imperfections géométriques de la structure, ce qui reflete la réalité
rencontrée dans la pratique. Les spécifications canadiennes limitaient I'usage de I’analyse élastique
du second ordre au cas ou le ratio entre les effets de premier ordre et les effets du second ordre
sont inférieurs a 1,4. Au-dela de cette limite, le concepteur doit procéder a une analyse élasto-

plastique. Avec I'entrée en vigueur des spécifications CSA/CAN $16-09 (CSA/CAN, 2009), articles
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8.4.1, les effets de la translation produits par les charges fictives, appliquées a chaque étage (égales
a 0,005 fois les charges pondérées de gravité sollicitant I'étage), doivent étre ajoutés aux charges
latérales pour chaque combinaison de charge (section 8.4.1 du code). En plus, les charges latérales
fictives doivent étre appliquées dans deux directions orthogonales indépendamment lorsque les

effets tridimensionnels de chargement sont inclus dans I’analyse de la structure.

Spécifications américaines AISC LRFD

Les spécifications américaines AISC LRFD continuent a utiliser le concept de la longueur effective
en combinaison avec une analyse du second ordre pour prendre en considération tous les effets qui
influencent la stabilité dans le dimensionnement des membrures travaillant comme poteau ou
poteaux-poutres. Cette approche est adoptée en reconnaissant les limites d’une analyse élastique
pour modéliser la stabilité des cadres sollicités par des forces axiales élevées et dont la réduction
inélastique de la rigidité devient significative. Avec cette approche, les spécifications AISC LRFD
évitent d’imposer des limites a l'utilisation des analyses élastiques du second ordre. Dans le
vocabulaire technique des spécifications AISC LRFD (AISC, 1993) le calcul de la stabilité d’une

membrure ou d’un systéeme devient une détermination de la résistance axiale nominale.

La procédure de calcul de la résistance axiale nominale peut, sans aucun doute, étre classée
parmi les procédures les moins bien comprises et, souvent, aussi les plus mal appliquées dans le
domaine de la stabilité des structures d’acier. Durant plusieurs décennies, les calculs s’effectuaient
traditionnellement sur la base de la détermination des facteurs de la longueur effective (facteur K).
Ces valeurs du facteur de la longueur effective sont généralement déterminées a l'aide de
nomogrammes d’alignement. Le tracé de ces nomogrammes est basé sur plusieurs hypothéses
simplificatrices. Malheureusement, ces hypothéses ne sont généralement pas satisfaites dans les
cas communs des systemes structuraux rencontrés dans la pratique. Ces faits ménent a I'application
de corrections compliquées pour pallier aux lacunes des hypothéses simplificatrices de base. La
complexité de ces corrections fait en sorte que le concepteur doit préter une grande attention a cet

aspect pour éviter les erreurs. Dans la méthode des nomogrammes d’alignement, le poteau est
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extrait de la charpente et étudié de facon isolée; ce qui est inadéquat pour les charpentes non
contreventées, mais acceptable pour celles qui le sont. Le concept de la longueur effective de
flambementK, est un moyen simple pour réduire les problémes d’évaluation des contraintes
critiques de flambement a une équivalence avec un poteau articulé aux extrémités et empéché de

se déplacer latéralement (c’est le modéle de base d’Euler).

L'utilisation des nomogrammes d’alignement dans certaines situations, sans procédures de
correction, peut aller a I'encontre des principes essentiels qui ont conduit au tracé des
nomogrammes. Deux des principales hypotheéses simplificatrices qui ont conduit au tracé des

nomogrammes sont :

1. Domaine élastique : la méthode des nomogrammes d’alignement considére un
comportement élastique de la charpente jusqu’a la rupture;

2. Le flambement simultané de tous les poteaux du méme étage.

Il existe une multitude de cas pratiques ol I'une ou méme les deux hypotheses mentionnées ci-
dessus ne sont pas respectées. En raison de la présence des contraintes résiduelles et des
imperfections gé¢ométriques, I'action inélastique est censée prendre place a un niveau de contrainte
d’environ 50 % de la limite élastique de I'acier (McGuire, 1967). La valeur de KL /r qui correspond
a cette contrainte, définit la frontiére entre I'action inélastique et élastique, ce qui signifie que la
plupart des poteaux dans les structures simples ou a étages se comportent dans le domaine
inélastique. La rigidité d’'un poteau dans le domaine élastique est proportionnelle a EI. Par contre,
dans le domaine inélastique, la rigidité est proportionnelle a E+I ou E; est le module tangent. Pour
utiliser les nomogrammes d’alignement qui sont basés sur le concept de la longueur effective, on
doit déterminer les rigidités relatives, au sommet et a la base du poteau étudié, a partir de

I’équation :
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_ rigidité du poteau  X(El/L),
rigidité de la poutre X (EI /L) 0

(1.7)

ol E est le module de Young. Lorsque I'élancement de la membrure KL /7 est inférieur a la valeur
qui définit la frontiére entre I'action inélastique et élastique, il résulte que le comportement du

poteau est inélastique et les facteurs de retenue aux extrémités doivent étre déterminés par :

_Y(ENL), _E

inélastique — Z(El / L)p - E élastique (1.8)

La valeur de G (parametre de la rigidité) utilisée dans les nomogrammes d’alignement est donc
réduite par un facteur égal a E;/E. Dans ce cas, il résulte que la longueur effective sera aussi
réduite. Donc, si 'on peut déterminer le facteur E;/E, on peut utiliser les nomogrammes
d’alignement pour déterminer la longueur effective de flambement des poteaux dans le domaine

inélastique.

La spécification (AISC, 2005) reflete les dernieres avancées dans |'analyse de la stabilité et de la
conception des structures d’acier. La nouvelle spécification définit les exigences générales pour
I'analyse de la stabilité et de la conception et donne aux ingénieurs la liberté de choisir leurs propres
méthodes. La spécification fournit également plusieurs procédures spécifiques. Le Chapitre C de la
spécification (AISC, 2005) stipule que toute méthode d’analyse ou de conception qui traite les effets

suivants sur I'ensemble la stabilité de la structure et de ses éléments est autorisée:

1. Déformations dues a flexion, force axiale et cisaillement (dans les membrures et les
assemblages);
2. Réduction de la rigidité (et 'augmentation correspondante des déformations) en raison

de contraintes résiduelles et de la plastification du matériau;
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3. Les effets P-A, qui sont les effets des charges axiales P agissant sur le déplacement
transversal relatif aux extrémités d’'une membrure;

4. Les effets P-6, qui sont les effets des charges axiales P agissant sur la déformée latérale
d’'une membrure sollicitée en flexion uniaxiale;

5. LesP-A, et P-§, qui sont des effets causés par les charges axiales agissant respectivement
sur I'ensemble de la structure ainsi que sur les membrures caractérisées par les

inévitables imperfections géométriques.

Cette approche préconisée au chapitre C de la norme (AISC, 2010) donne aux ingénieurs la liberté
de choisir ou de concevoir des méthodes qui conviennent le mieux pour les différents types de
structures rencontrées dans la pratique. Cette approche offre des solutions alternatives a I'approche
de la longueur effective qui permettent de considérer les imperfections géométriques et/ou
I'inélasticité directement au sein de I'analyse et peuvent étre particulierement utiles pour des

structures plus complexes.

Spécifications européennes Eurocode 3

Les spécifications Européennes Eurocode 3 (CEN, 2005), stipulent que le modele de calcul et les
hypothéses de base de ces calculs doivent refléter le comportement structural a I'état limite
pertinent et ce avec une précision appropriée, et doivent refléter, aussi, le comportement anticipé

des sections transversales, membrures, joints et supports. Les méthodes d’analyse permises sont :

1. Les forces internes et les moments peuvent, généralement, étre déterminés a I'aide
d’une des deux méthodes suivantes : a) Analyse élastique de premier-ordre, utilisant la
géométrie initiale de la structure, ou b) Analyse élastique du second ordre qui tient
compte de I'influence de la déformée de la structure.

2. Les effets du second ordre doivent étre considérés dans le cas ol ces effets auront une
influence significative sur la magnitude des forces internes, moments et le

comportement de la structure.
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3. Une analyse élastique du premier-ordre peut étre utilisée a condition que les forces
internes, moments et comportement de la structure ne soient pas affectés de fagon

significative, en raison des déformées de la structure.

Ces dernieres méthodes exigent I'application des charges latérales fictives avec toutes les
combinaisons des charges incluant celles qui contiennent des charges latérales réelles. Toutefois,
les spécifications européennes permettent de déterminer la longueur de flambement d’un élément
en fonction de sa longueur nominale, affectée par un facteur supérieur ou inférieur a I'unité selon
que la structure se situe, respectivement, dans un mode a noeuds déplacables ou a noeuds fixes
selon I'annexe E d’Eurocode 3. Concernant le concept de la longueur effective, il y est stipulé ce qui

suit :

1. Enl'absence d’analyses plus détaillées, la longueur de flambement élastique théorique
peut étre adoptée pour déterminer la résistance au flambement de la membrure.

2. Une longueur équivalente peut étre utilisée pour assimiler une membrure non
prismatique a une membrure de section uniforme ayant les mémes conditions de
chargement et de retenues latérales.

3. Une longueur équivalente peut étre utilisée pour assimiler une membrure sollicitée par
un chargement non uniforme a une membrure similaire chargée uniformément et ayant

les mémes conditions de retenues latérales.

Pour ce qui est de la stabilité des cadres :

1. Lavérification de la stabilité des cadres rigides et de ses composants structuraux doivent
étre effectuée en considérant les imperfections et les effets du second ordre

2. Enfonction du type du cadre et de I'analyse globale adoptée, les effets du second ordre
et les imperfections peuvent étre représentés par une des méthodes suivantes :

a. Totalement par une analyse globale
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b. Partiellement par une analyse globale et partiellement a travers des vérifications
individuelles de la stabilité des membrures

c. Pour des cas de base, par des vérifications individuelles des membrures en

utilisant les longueurs appropriées de flambement, selon le mode global de

flambement de la structure

3. Les effets du second ordre peuvent étre calculés a I'aide d’une analyse appropriée

(procédure itérative comme exemple). Pour les cadres ou le mode fondamental de

flambement s’avere prédominant, une analyse élastique du premier-ordre doit étre

effectuée avec une amplification des effets pertinents des actions.

1.5 METHODOLOGIE

Pour pouvoir porter un jugement rationnel sur un sujet aussi complexe et délicat que celui de la
stabilité des charpentes d’acier, il faudra comprendre I'importance et I'influence de tous les aspects
qui entourent le sujet. Pour assurer cette importante compréhension, la démarche proposée
consiste a couvrir une revue exhaustive, critique et approfondie des différentes approches
analytiques qui traitent des problémes de la résistance et de la stabilité des membrures travaillant

en compression et en compression-flexion. On s’attardera notamment aux aspects suivants :

e le comportement individuel des membrures travaillant en compression et en
compression-flexion;

o les différents facteurs qui affectent le comportement de ces membrures;

e les problemes du flambement élastique;

e [linteraction du comportement individuel des membrures;

e laréponse globale de la structure;

e ['approche basée sur le concept de la longueur effective;

e ['approche basée sur le concept de la charge latérale fictive;

e |e comportement des membrures travaillant comme poteaux-poutres;
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e |e dimensionnement des poteaux-poutres a l'aide des équations d’interaction. Le
développement analytique et 'approche empirique de ces équations d’interaction;

e les différentes approches pour la prise en considération des effets du second ordre;

o |e flambement inélastique;

e lesimperfections géométriques et leurs influences sur le comportement des membrures

individuelles et le comportement de I'ensemble de la structure.

Comme complément a la revue technique des différents aspects qui influencent la stabilité, ce

mémoire regroupe une série de calculs qui incluent notamment :

e des exemples numériques qui traitent des calculs de la résistance et I’évaluation de la
stabilité des poteaux, poteaux-poutres et cadres rigides simples pour pouvoir mettre
plus de lumiere sur les facteurs qui influencent le comportement structural,

e descomparaisons entre les spécifications canadiennes CSA/CAN $16 et les spécifications
ameéricaines AISC LRFD a I'aide d’exemples numériques;

e un apergu de I'évolution des méthodes de calculs et des approches adoptées par les
spécifications nord-américaines qui traitent du dimensionnement des poteaux, poteaux-

poutres et cadres rigides;

1.6 CONTENU DU MEMOIRE

Le contenu de ce mémoire est subdivisé en 11 chapitres incluant celui-ci et qui se résument

comme suit.

Le Chapitre 2 introduit les effets du second ordre, communément appelés les effets P — A.
L'analyse du deuxiéme ordre permet d’inclure les efforts additionnels, causés par les charges
verticales et qui agissent sur la structure déformée. Ce chapitre traite des différentes méthodes qui
tiennent compte de ces effets ainsi que les différentes approches retenues par les spécifications

techniques.
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Le Chapitre 3 introduit le concept de la longueur effective basée sur la bifurcation de la structure,
les limites de validation pour l'utilisation de ce concept et les spécifications qui se basent sur ce
concept. Aussi, ce chapitre traite des différents aspects du flambement inélastique ainsi que de la
présence des poteaux articulés dans un étage et dont la stabilité dépend des autres poteaux

connectés rigidement avec les poutres.

Le Chapitre 4 introduit le concept des charges latérales fictives. Cette approche de la charge
fictive est aussi appelée la « méthode des imperfections équivalentes » étant donné qu’elle tient
compte des effets des diverses imperfections qui influencent la résistance des membrures des

cadres rigides.

Le Chapitre 5 présente la théorie et le comportement des poteaux-poutres. Le chapitre traite des
relations charge/déformation, du déversement et du comportement des poteaux-poutres dans les

domaines élastique et inélastique.

Le Chapitre 6 présente les équations d’interaction dans les calculs des poteaux-poutres,
I’évolution de la norme CAN3-516.1 de I'Association canadienne de normalisation (CSA). Dans ce
chapitre, on examine tout d’abord les équations d’interaction de la norme CAN-516.1-M84 et,
ensuite, on présente les équations proposées pour I'édition 1989 de cette norme CAN-5S16.1-M89,
on termine avec la derniere édition des spécifications $16-09. Des comparaisons sont établies entre

les deux éditions ainsi que des comparaisons avec d’autres spécifications techniques.

Le Chapitre 7 s’attarde a la théorie du flambement élastique des poteaux et des cadres rigides,
la détermination des charges critiques qui produisent le flambement. Ce chapitre traite aussi

I'influence des imperfections géométriques sur la charge critique du flambement.

Le Chapitre 8 présente la prise en compte des imperfections géométriques des poteaux et des
cadres rigides et leurs influences sur la résistance et la stabilité. On présente également une

méthode simple pour déterminer la résistance d’un poteau avec des défauts géométriques de
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rectitude et de verticalité. Les courbes de résistance des poteaux faisant partie de toute

spécification technique, sont aussi présentées dans ce chapitre.

Le Chapitre 9 introduit la théorie du flambement inélastique et la fagon dont cet aspect est pris
en considération par les spécifications. On vy traite, également, des différents aspects reliés au

comportement inélastique des membrures en compression ou en compression-flexion.

Le Chapitre 10 est consacré aux différentes méthodes de calcul des charges critiques du
flambement des poteaux, des cadres rigides simples (équations différentielles, équations
empiriques, méthode matricielle et méthode d’énergie) et aux comparaisons des

dimensionnements effectués a I'aide des différentes spécifications techniques.

Appuyé par la large expertise professionnelle de I'auteur, le Chapitre 11 présente la conclusion

et les recommandations, dans le domaine de la conception des charpentes d’acier.



CHAPITRE 2
SYSTEMES DE STABILITE LATERALE ET
EFFETS DU SECOND ORDRE

2.1 GENERALITES

La majorité des méthodes d’analyse des structures est basée sur la supposition qui stipule que
la déformation d’'une membrure n’affecte pas sa force interne et/ou la distribution des contraintes.
Cette supposition représente le fondement des méthodes d’analyse de premier ordre. Toutefois,
pour des systémes structuraux relativement flexibles, les forces et/ou les contraintes additionnelles
induites par les déformations peuvent étre significatives et par conséquent, elles ne peuvent pas
étre ignorées. Cet effet di aux déformations est habituellement désigné comme étant I'effet du
second ordre. Les cadres d’acier sont des structures dans lesquelles les forces secondaires induites
par les déformations doivent étre évaluées et considérées dans la conception de ces structures.
C'est seulement au début des années 60 que certaines spécifications techniques on inclut
implicitement cet effet du second ordre dans les formules d’interactions des poteaux-poutres a
I'aide d’un facteur d’amplification des moments de premier ordre et ce, dans le cadre des
procédures de calculs aux contraintes admissibles. Depuis la fin des années 60, les différentes
spécifications techniques ont adopté le concept des calculs aux états limites. Pour des structures
calculées aux états limites ultime de la résistance, les spécifications techniques exigent,
parallelement a I'amplification des moments de premier ordre, que la stabilité soit assurée. Toute

structure doit comprendre un systeme de résistance aux forces latérales composé de deux éléments
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principaux : (1) un systéme horizontal (diaphragme ou poutre horizontale en treillis) capable de
résister aux sollicitations latérales et les acheminer vers (2) un ou plusieurs systemes verticaux qui
se chargent de transmettre les charges latérales aux fondations. Dans les charpentes d’acier, les
principaux systemes verticaux les plus communément utilisés et qui assurent la stabilité latérale

sont:

e les cadres contreventés concentriques ou excentriques;
e les cadres rigides ou cadres semi-rigides;

e |es murs de cisaillement.

Un systeme de résistance aux forces latérales a pour fonction la transmission des sollicitations
latérales (vent, séisme, pont roulant, etc.) jusqu’au systeme de fondation. Le systeme de résistance
aux forces latérales agit en quelque sorte comme un élément vertical en porte-a-faux. Par
conséquent, plus la structure est élancée, plus il est important de faire une étude approfondie du
systeme de stabilité latérale. En ce sens, ce chapitre traite I'un des systémes de résistance aux forces
latérales a savoir les cadres rigides. Un cadre rigide est défini comme étant une structure composée
généralement d’éléments verticaux (poteaux) et horizontaux (poutres) connectés a l'aide
d’assemblages rigides (voir Figure 2-1). Un assemblage poteau-poutre est considéré comme rigide
s’il offre une résistance suffisante pour supporter le moment plastique de la poutre et I'effort
tranchant correspondant. Un des avantages d’un systeme composé de cadres rigides est sa grande

ductilité, ce qui convient dans les zones de forte activité sismique.
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Figure 2-1 : Photo montrant un cadre rigide en acier

2.2 EFFETS DU SECOND ORDRE (P — A)

Les effets du second ordre dans le domaine de la stabilité des structures sont causés par les

charges de gravité agissant sur une charpente déformée latéralement (voir Figure 2-2). Il existe deux

effets du second ordre. L’effet P — A, qui est un effet global sur la structure et I'effet P — ¢, qui est

un effet local sur les membrures.

L'effet P— A est non linéaire et affecte toute structure ou les éléments sont sollicités par des
forces axiales. P —A est 'un parmi plusieurs effets du second ordre et est considéré comme un

« effet important» associé a la magnitude de la force axiale appliquée P et au déplacement latéral

A.

La déformation latérale peut résulter de I'asymétrie des charges de gravité et/ou de la structure,
des imperfections géométriques ou de I'action des charges latérales (vent, séisme, pont roulant,
etc.). L'analyse du second ordre permet d’inclure les efforts additionnels causés par les charges

verticales agissant sur la structure déformée. Ces efforts additionnels sont connus sous le nom des
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« effets P—A ». Les cadres rigides sont connus pour subir de grands déplacements latéraux
comparativement a d’autres systemes de résistance aux forces latérales, d’ou I'importance d’inclure
les analyses du second ordre dans toute procédure de calcul régissant le dimensionnement des
structures a cadres rigides. Dans la désignation P—A, A est le déplacement latéral relatif au
niveau considéré et P est la totalité des charges verticales pondérées agissant sur la structure au-

dessus du niveau considéré.
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Figure 2-2 : Cadre rigide — Effets du second ordre

La Figure 2-2 montre le cas d’un cadre rigide simple a une travée. Les moments de flexion aux
noeuds B et C, obtenus d’une analyse structurale du premier ordre sont égaux a Hh/2.Dueala
présence d’une sollicitation latérale, la structure se déforme et cette déformation donne naissance
aux effets P — A et les moments aux nceuds B et C deviennent Hh/2+ PA . En général, une

analyse linéaire élastique du deuxiéme ordre suffit pour le dimensionnement des structures régies
par les limites imposées aux déformations latérales pour une bonne tenue en service. Si la rigidité

flexionnelle de la charpente est suffisante, la structure atteint une position d’équilibre a une

certaine valeur de la fleche latérale A. Sila charpente est moindrement flexible, le déplacement
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latéral s"amplifie et peut conduire a la ruine de la structure. Lorsque, dans un cas hypothétique, une
charpente est géométriguement symétrique et sollicitée par des charges de gravité disposées
symétriquement, il est admis que la structure se déplace quand méme latéralement puisque les
charges de gravité agissent sur les défauts de verticalité des poteaux et autres défauts

géomeétriques.

Quel que soit le cas de la structure étudiée, les spécifications CSA/CAN $16 recommandent
I'utilisation d’une charge horizontale minimale égale a 0,5 % fois la totalité des charges de gravité

pondérées appliquées a I'étage considéré (voir Figure 2-3). Cette approche est équivalente aux
effets P — A dans une structure déplacée latéralement d’une quantité égale a 0,005 fois la

hauteur de I'étage. Lorsque les déplacements latéraux calculés pour tous les types de sollicitations

n’excédent pas la valeur minimale de 0,005h, le concepteur est tenu de satisfaire I'exigence

minimale de la structure considérée.

Lz (P oL Lez |7 oLee
1 0.00SP- ,
Fi
i Ll L L
2 s s T
o-Cadre rigide symétrigue k-Codre rigide symétrique
Chorgement symetrigue Force lotérole nminimole

Figure 2-3 : Cadres rigides symétriques
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2.3  EFFETS DU SECOND ORDRE (P — §)

Parmi les effets qui influencent la stabilité d’une membrure faisant partie d’une structure et qui

doivent étre investigués par le concepteur, il y a les effets P—0 qui traitent de l'influence de la

charge axiale qui agit sur la déformée de la membrure. A noter que I'effet P—¢ affecte une

membrure de facon individuelle et I'effet P — A affecte la structure de facon globale. Ces deux

phénoménes cohabitent et influencent de fagon significative le comportement des éléments

travaillant comme poteaux-poutres ainsi que les structures qualifiées de cadres rigides. La Figure

2-4 montre une membrure rectiligne dont les extrémités sont retenues, éliminant ainsi tout

déplacement relatif (effets P — A ). La piéce est chargée transversalement via (; et Qt et

sollicitée a ses extrémités par des moments de flexion M 1, M {2 ainsi qu’en compression centrée

C,.

Mea Mry

C i

Le w}%ﬁ Cr

My

M1

Effets F-3

Figure 2-4 : Effets P — &

Moment du premier ordee

Moment du deuxigme ordre
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Les sollicitations Mfl, Mfz, J; et Qf vont produire respectivement des moments et des
déformations du premier ordre M; et §;. La charge axiale Cf qui agit sur la déformée du premier

ordre va produire des moments secondaires M n- Cf5| . Cette action va accroitre les moments et

les déformations jusqu’a ce que le systeme se stabilise. Le moment fléchissant total et la déformée

sont:

M=M, +M, (2.1)

et

=0 t9, (2.2)

Pour parvenir a un dimensionnement adéquat de la membrure, il est nécessaire de déterminer

le moment maximal Mmax qui se produit quelque part le long de la membrure. Il faut résoudre

I’équation différentielle qui décrit le comportement de la membrure, et ce, en fonction des

conditions de retenues spécifiques. Pour une membrure agissant comme poteau-poutre de
longueur L sollicitée par une force axiale Cf et des moments de flexion aux extrémités Mf et
kMg, les moments internes produisent une courbe simple. (Galambos, 1968) a démontré que le
moment maximal qui est situé 3 une distance z de I'extrémité ol le moment M ¢ est le plus grand

est donné par :

a J1+ &2 + 2 coskL

Mmax N
sinkL

M, =U,M, = (seckz) M, (23)

Donc, le moment Mf est amplifié par le facteur U; = seckz et k = /Cf/EI. La valeur de z

est donnée par :
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X _ —K —coskL (2.4)
ankz = ———— .
sin kL

Lorsque (2.4) donne des valeurs positives de z, le moment maximal se trouve entre les

extrémités de la membrure et il est donné par (2.3) avec Ul >1,0 . sila valeur de 7 est négative,

cela signifie que le moment maximal est égal a M ¢ a Z=0 etle facteur U1 =10.

Moments égaux aux extrémités

Lorsque x = -1,0 (moments égaux qui produisent une courbure simple), le moment maximal se

produit a mi- portée soit z = L/2. A cet instant, il est égal a:

Mmax = Ule
avec
U, = seckL/2 = sec = ;fELi
et
_ 7%El _ 7°EA

T (urry
Cependant, on obtient de (2.6) :

C
Up =secZ |=* =~ 1

e

Moments inégaux aux extrémités

2\C, 1-C,/C,

(2.5)

(2.6)

(2.7)

(2.8)
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Dans ce cas, le facteur d’amplification est donné par :
1+x° + 2K cos kL
U, = \/ - >1,0 (2.9)
sinkL
L’Eq (2.9) peut également étre réécrite sous la forme :
Q.
U =—"—"-210 2.10
T 1-c, I, (220)
avec
C, )V1+ x2 +2x coskL
o =1-— - (2.11)
C, sinkL
Considérant que @, = 0,6-04x2> 0,4, I’Eq (2.10) devient :
_ 0,6-0/4x
- A~ A~ 2.12
ETNT (222)

L’équation (2.12) est utilisée par la norme CSA/CAN $16-14 (articles 13.8.4 et 13.8.5) pour

prendre en considération 'amplification des moments dus aux effets P - o .

Lorsque la structure posséde la rigidité nécessaire pour assurer sa stabilité vis-a-vis des forces

latérales, les moments dus au déplacement latéral sont amplifiés par un facteur d’amplification qui

affecte les moments de flexion dus aux forces latérales. Ce facteur est désigné par Uz dans les

spécifications canadiennes. Le moment de flexion total a étre repris par I'élément « poteau-poutre »

M ¢ est donné par:
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M, =M, +U,M, (2.13)
Les spécifications canadiennes tiennent compte des effets P - § telle que :
Mmax = UlM f
= (Mfg +U2Mﬂ)Ul (2.14)

Mf
M, =UM, +UU,M

Cette approche est différente de celle adoptée par les spécifications LRFD ou Bl (I'équivalent
du facteur Ul dans les spécifications canadiennes) est appliquée seulement aux moments dus aux

charges de gravité M fg -

2.4 METHODE D’ANALYSE STRUCTURALE ELASTIQUE DU SECOND ORDRE

Il'y a plus de 50 ans, les ingénieurs utilisaient des simples calculs manuels pour déterminer les
forces et les moments dans les structures. Dans plusieurs cas, le mot « analyse » n’était pas
mentionné méme qu’il était exécuté intrinsequement. Aujourd’hui, les ingénieurs ont recours, assez
souvent, a des analyses élastiques statiques (analyse de premier ordre) pour déterminer les forces
et les moments qui résultent des différentes combinaisons des charges. Une analyse de premier
ordre suppose un comportement régi par les petites déformations élastiques, c’est-a-dire que les
forces et les moments qui en résultent ne tiennent pas compte des effets additionnels dus a la
déformation de la structure sous différents chargements. Une analyse du second ordre combine

deux effets pour aboutir a une solution :
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e La théorie des grands déplacements c’est-a-dire que les forces et les moments qui en
résultent prennent totalement en considération les effets de la configuration déformée
de chaque membrure individuellement et aussi la structure dans son ensemble.

o Les effets sur la rigidité de la structure dus aux charges axiales qui sollicitent les
différentes membrures, c’est-a-dire que les forces axiales de traction rehaussent la

rigidité tandis que les forces axiales de compression réduisent la rigidité.

De nos jours, les structures, sont plus que jamais élancées et plus sensibles aux déformations.
Pour cela, le besoin de considérer les effets du second ordre et plus spécifiquement les effets P — A
se fait sentir. Les spécifications techniques réferent les ingénieurs de plus en plus a I'utilisation des
analyses du second ordre de facon a ce que les effets P —A et les effets des forces axiales sur la
rigidité latérale des structures, soient considérés et interprétés de facon appropriée dans la
conception. La plupart des concepteurs comprennent les effets P—A comme étant : la structure
se déplace latéralement d’'une quantité A. La charge axiale devient alors excentrique par rapport a

la base et induit plus de moments de flexion.

Toutefois, ceci illustre uniquement I'effet P — A, qui est un effet parmi d’autres effets du second

ordre. Ce qui arrive réellement est que les caractéristiques de la déflexion changent en présence
des charges axiales. Pour satisfaire les effet P—A et obtenir les « véritables forces internes », la

méthode d’analyse structurale utilisée doit tenir compte a la fois des effets P—A et P -8 quisont
inextricablement liés. Une augmentation d’'un des deux effets conduit a une augmentation de
I'autre. Les ingénieurs sont conscients des effets P—A et P—3 depuis plusieurs années.
Toutefois, il est relativement récent qu’il soit d’usage répendu de simuler ces effets a I'aide des
calculs sur ordinateur. Devant I'absence de possibilités de réaliser des analyses plus précises et plus
rigoureuses, plusieurs spécifications techniques de conception et calculs ont, dans le passé,
incorporé des vérifications empiriques et des régles de « bonnes pratiques » pour s’assurer que la
magnitude des effets du second ordre reste dans les limites dites « admissibles ». Alternativement,

les spécifications ont fourni les outils nécessaires pour tenir compte de ces effets en utilisant des
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approches basées sur la longueur effective ou I'amplification des moments et des déflexions. La
facon la plus simple, pour s’assurer de ne pas avoir besoin de considérer les effets du second ordre,
est de s’assurer que la structure et ses éléments sont suffisamment rigides de fagcon a pouvoir
considérer ces effets comme négligeables. Il est possible de dépenser temps et efforts pour éviter
une analyse du second ordre en prouvant que ces effets seront négligeables. Par contre, si ces effets
ne le sont pas, on trouve parmi les options qui s’offrent a I'ingénieur pour I'analyse de la stabilité,
certaines méthodes d’analyse élastique du second ordre qui sont dans la plupart des cas disponibles

en format de calcul sur ordinateur :

La méthode exacte.
La méthode du facteur d’amplification.
La méthode itérative basée sur la pseudo-charge ou sur la pseudo-déflexion.

La méthode du contreventement fictif (diagonale ayant une aire négative).

vk W NRe

Approche du parameétre de la rigidité développée par (Le Messurier, 1977).

A noter que c’est un jugement personnel de chaque concepteur en ce qui concerne le choix de
la méthode a utiliser. Toutefois, ce choix doit étre guidé par le degré d’exactitude demandé dans la

simulation des effets du second ordre.

2.4.1 Méthode exacte

Les techniques d’analyse du deuxiéme ordre impliquent un processus itératif. Une méthode dite

exacte et performante est celle qui tient compte des effets P—A et P—¢, du comportement
« élasto-plastique » des matériaux, de l'influence des contraintes résiduelles, des imperfections
géométriques, du degré de rigidité des assemblages, de l'interaction entre les membrures de la
structure et les diaphragmes verticaux (murs de refend) et horizontaux (dalles de planchers) et la
distribution de la propagation de la plasticité. Pour des structures qui respectent un certain degré
de flexibilité basé sur des criteres de tenue en service, le recours a des méthodes matricielles

élastiques simples qui effectuent des itérations pour aboutir a une convergence en fonction de la
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précision imposée, et qui modifient les paramétres de rigidité pour prendre en considération les
effets des forces axiales, s’avére un choix judicieux. L’équation fondamentale d’équilibre du systéeme

pour une analyse non linéaire est :

{F}s—{R}s =0 (2.15)

ou le vecteur des charges {R}S comprend la contribution de toutes forces nodales externes et le

vecteur {F}S comprend les forces nodales correspondantes aux contraintes dans les éléments

pour cette configuration. Ce vecteur est connu comme un vecteur de charge interne. La solution de
I’équation non linéaire est exécutée par une analyse incrémentale pas a pas avec la totalité des
charges appliquées divisées en un nombre de pas de chargement. La méthode la plus populaire pour
la solution des équations non linéaires est la méthode de Newton-Raphson (Nocedal & Wright,
2006). Le comportement « élasto-plastique » du matériau exige quant a lui des considérations

additionnelles.

2.4.2 Méthode du facteur d’amplification

A défaut d’une analyse exacte, la norme canadienne CSA/CAN 516-14 (article 8.4.2) propose,

entre autres, la méthode du facteur d’amplification UZ. Pour tenir compte des effets P — A on

procéde en premier a une analyse structurale du premier ordre. Avec les déplacements latéraux
obtenus de cette analyse et les charges verticales, on amplifie les forces internes obtenues. Donc,

la méthode du facteur d’amplification consiste a amplifier les moments de flexion dus aux charges

latérales M # obtenues d’une analyse du premier ordre par le facteur Uz tel que :

1_(ZCfAf) (2.16)
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ou:
U, : le facteur d’amplification qui affecte le moment My,

ZCf : la somme des charges axiales pondérées;

ZVf : la somme des efforts tranchants pondérés dans tous les poteaux de I'étage (égale a la

somme des charges latérales pondérées au-dessus de cet étage);
Af : le déplacement latéral total pondéré;

h : la hauteur de I'étage.

Par exemple, sur la structure montrée a la Figure 2-5, il s’agit de séparer les effets des charges

de gravité de ceux des charges latérales parce que le facteur d’amplification U2 affecte uniquement

les charges latérales. Pour obtenir les moments dus aux charges de gravité M fg» Il faut procéder a

une analyse structurale du premier ordre tout en empéchant la structure de se déplacer

latéralement (voir Figure 2-6). Comme deuxiéme étape, la structure est analysée sous I'effet des

charges latérales seules et, de cette analyse, on obtient les moments M i et les déplacements Al

qui sont utilisés dans (2.16) pour déterminer la valeur du facteur d’amplification U2 .

Si le facteur d’amplification U2 calculé pour un étage quelconque dépasse la valeur limite

prescrite par les spécifications (1,4 dans le cas de la norme canadienne), cela signifie que la structure
est trop flexible. Dans une telle situation, le concepteur doit choisir entre augmenter la rigidité
latérale de la structure ou procéder a une analyse structurale « élasto-plastique » du second ordre,

sauf s’il est démontré que les contraintes aux sections critiques, en tenant compte des contraintes

résiduelles ne sont pas supérieures a la limite élastique de I’acier Fy . Toutefois, les limites sur les
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fleches latérales imposées par les différents standards et spécifications pour la bonne tenue de la
structure en service sont restrictives et controlent généralement le choix de la rigidité. Le

concepteur peut aussi démontrer qu’il n’y a pas de plastification des sections méme si le facteur

d’amplification U2 dépasse la valeur limite de 1,4. L'utilisation de la méthode du facteur

d’amplification oblige le concepteur a considérer séparément les charges de gravité et les charges

latérales. Le moment final est égal a :
M, =M, +U,M, (2.17)

ou M ¢ représente les moments incluant les effets du deuxieme ordre.

W
fea LTIy toveou @
ho -
"o I Niveou 1
iy
TAN A
PR s T

Chorges de grovité et chorges lotéroles

Figure 2-5 : Effets deuxiéme ordre — Facteur d’amplification : structure réelle

Pour ce qui est des combinaisons incluant seulement des charges de gravité, le déplacement
latéral d0 a I'asymétrie des charges et/ou de la géométrie de la structure doit étre pris en
considération. Cependant, les effets provenant de la translation de la structure ne doivent pas étre

inférieurs aux effets de charge produits par des charges latérales fictives minimales a chaque étage
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quisont de I'ordre de 0,005 fois la totalité des charges de gravité pondérées et qui sollicitent I'étage

considéré (CSA/CAN /516.1).
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Figure 2-6 : Effets deuxiéme ordre — Facteur d’amplification : analyse du 1¢" ordre

Etant donné que la charge sismique est obtenue en considérant les masses susceptibles d’étre

présentes dans la structure lors d’un tremblement de terre, il s’agit donc des charges permanentes
d’utilisation (non pondérées). En d’autres termes, la valeur de Zcf a utiliser dans (2.16) doit

correspondre aux charges de gravité non pondérées.

2.4.3 Méthode des charges horizontales fictives

La méthode des charges horizontales fictives est une méthode itérative qui consiste a simuler les

effets P - A par une charge horizontale fictive égale PA/h appliquée en téte des poteaux. Pour

illustrer cette méthode prenons I'exemple du cadre simple montré a la Figure 2-7. Une premiére

analyse structurale du premier ordre est exécutée avec H1 =H et de cette analyse structurale,

on obtient un déplacement latéral Al. Les moments de flexion obtenus aux nceuds C et D sont:



CHAPITRE 2

SYSTEMES DE STABILITE LATERALE ET EFFETS DU SECOND ORDRE 63
H.h
M¢, =My, = 21 (2.18)

Avec les charges verticales P et le déplacement Al on corrige les moments du premier ordre

qui deviennent :

+ PA; (2.19)

On détermine la charge horizontale H2 qui produit le moment de flexion du premier ordre en

téte du poteau MCZ tel que:

_ _th_th
M¢, = Mp, = = T+ PA, (2.20)

, 2PA,

avec H2 = Hl

Figure 2-7 : Cadre rigide — Effets de deuxieme ordre (méthode des charges horizontales fictives)
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On continue le processus en exécutant une deuxieme analyse du premier ordre avec une charge

2PA,

horizontale égalea H, = H, + et on obtient un déplacement Az. Avec ce déplacement et

1

la totalité des charges verticales P, on corrige les moments obtenus a partir de Hz- Cependant, il

faut soustraire de Az le déplacement Al qui est inclus dans le calcul de la force latérale H2 tel que :

Hsh
Mc3 = Mp3 = T
2P(A, — A
H, =, 4 2P2 =00
h
2P(A, — AN\ B
My =Mp; =|H, + ———| =
c3 D3 ( 2t h )2
(2.21)
H.h
MCSZMDsz 22 +P(A2 'Al)
2PA;  2P(A;, — AN\ h
My =Mp; =|H —
c3 = M3 ( P T T )2
Hh
Mcs =M03 = 7 +PA2
On détermine la charge horizontale H3 qui produit le moment du premier ordre Mc3 :
2PA
H,=H + ™ 2 (2.22)

Sile déplacement horizontal A3 calculé a partir de H3 est presque égal a Az, on peut considérer

que le processus itératif a convergé. Les efforts tranchants et les moments aux nceuds B et C

sont alors donnés par:

y="=—42 (2.23)
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Hy H

Dans le cas contraire, le processus itératif est poursuivi jusqu’a I'obtention de la précision
souhaitée. Ce concept est appliqué aux calculs des structures a étages dont les différentes étapes

de calcul nécessaires a I'application de cette méthode sont (voir Figure 2-7) :

1. A un niveau I, effectuer une analyse du premier ordre pour obtenir le déplacement
7 7 7 A ’ 7 . . 1

latéral pondéré Aﬁ ddi aux charges pondérées. Calculer les efforts tranchants fictifs V fi

qui produisent, aux extrémités des poteaux, des moments de flexion équivalents a ceux

causés par les charges verticales Cfi agissant sur la structure déformée a partir de :

%Gy

V'; o
i

(Afi+1 - Afl) (2.24)
2. Calculer la charge horizontale fictive a chaque niveau tel que :
H; =V -V} (2.25)

3. Additionner la charge horizontale fictive H'i a la charge horizontale pondérée appliquée

au méme niveau et analyser de nouveau la charpente.

La méthode arrive a convergence lorsque les déplacements horizontaux obtenus a la fin d’un
cycle de calcul restent pratiquement inchangés. Il faut souligner que cette méthode requiert de

nombreux calculs pour déterminer les forces et les charges fictives résultant de chaque itération.

2.4.4 La méthode du contreventement fictif

Pour une charpente, il est possible de simuler les effets P - A en placant a chaque niveau une

diagonale d’aire négative qui contribue a réduire la rigidité de la structure (voir Figure 2-9). Cette
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membrure fictive force la charpente a se déformer d’une quantité égale a celle produite par les

effets du deuxieme ordre. L'aire de la diagonale fictive est calculée selon laquelle :

— 2.26
Ecos’a, (2.26)

ou Zcf est la somme des charges verticales qui sollicitent tous les poteaux de I'étage considéré et

E estle module d’élasticité de I'acier. Il convient de souligner que si le sinus de I'angle d’inclinaison

de la diagonale fictive avec I'horizontal (a) est relativement grand, I'intensité des forces axiales dans

les poteaux peut étre faussé.

t il
AFi+ ? Vi
— Cr M
VY
h I
v
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Agp Cr
fi i v
€ fi-1
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h i-1
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A L i+1
"c‘l_] C 'VC\|*]

Figure 2-8 : Identification des charges horizontales fictives
2.4.5 Analyse pratique du second ordre (Le Messurier, 1977).

La Figure 2-10a montre une membrure AB en porte-a-faux dont I'extrémité A est encastrée

parfaitement. La membrure AB est sollicitée par une force horizontale V appliquée a I'extrémité
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libre B. La Figure 2-10b montre la déformée de la membrure ol I'extrémité B se déplace d’'une

quantité AO\, =H sous action d’une force horizontale PL telle que :

A V VH
¥ =— R =— (2.27)
H I:)L AOv
3
Sachant que Ao\/ = 3?, (2.27) devient :
3El
P = g (2.28)
P P
H
E C
[ ?\..\
b [
o
e, " He g I
T “ (/A
P P

Figure 2-9 : Méthode de la diagonale fictive
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A gy Apy = H
b E b B I PL
B
H El
A A W & PL
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W H P H
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Figure 2-10 : Membrure en porte-a-faux

La Figure 2-11 montre un cadre simple sollicité par une force horizontale V appliquée au nceud
B et une force verticale P appliquée au nceud C. La présence des forces horizontale et verticale
impose une analyse structurale du second ordre. La Figure 2-12 montre la déformée de la structure,

les réactions aux appuis et les forces internes. La déflexion de la membrure AB est telle que :

A, ,=(V+P Apv) H (2.29)
=(V + - 2.29
. H " 3El
Sachant que P, = ?_'Ezl , (2.29) devient :
v +P o)
+
Apv _ H (2.30)
H P

ou encore apres simplification :
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V
= (2.31)
H P-P

avec:

Ov . déplacement horizontal sous 'action de \% seulement;

PV . déplacement horizontal sous I'action de V et P simultanément.

Le déplacement horizontal atteint I'infini lorsque P est égale PL (parameétre de rigidité). Donc,

la charge critique de flambement est PCr = PL.

Le ratio des forces internes qui resultent des effets du second ordre et de celles obtenues d’une
analyse de premier ordre définit le facteur d’amplification. Le facteur d’amplification des moments

enAest:

VH +PA PA
— M _1+ pv (2.32)

VH VH

F.A

En considérant (2.30), on obtient:

1

A-_ 1
1-(PIP) (233)
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Figure 2-11 : Cadre simple — Charge verticale en téte du poteau articulé aux deux extrémités

Examinons maintenant le cas ol la membrure AB est sollicitée par une charge verticale axiale P
telle que montré a la Figure 2-13. La Figure 2-14a montre les réactions et la déformée de la
membrure AB. La Figure 2-14b montre le diagramme des moments de flexion du premier ordre. La

Figure 2-14c montre le diagramme des moments de flexion du second ordre. Ce diagramme a une
forme similaire a la déformée de la membrure. La déflexion Apv est calculée avec la méthode des
charges élastiques telle que :

2 1
_VH3 PA,H PA a’-a*

+HEg RN

A, +
M7 3EI 3El El )

)da (2.34)

En fonction de PL , (2.34) devient :

VH PA PA L a’-a*
A = +— 4 (3 da .
»T R 3Bl PR ( l( , )da) (2.35)
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Figure 2-12 : Cadre simple — Charge verticale en téte du poteau articulé aux deux extrémités — Configuration de la

déformée
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Figure 2-13 : Cadre simple — Charge verticale en téte du poteau encastré a sa base
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L g2 _ g4
La valeur de I'intégrale (3.[( )da) est égale a 0,2, donc (2.35) prend la forme :
0
A \Y
= (2.36)

H P -P-0,2P

L’équation (2.36) est trés similaire a (2.31) a I'exception du terme additionnel 0,2P dans le
dénominateur. Le terme 0, 2P est correct seulement si I'intensité de P est petite. Par contre, sila

charge V est petite et P approche la charge critique de flambement, la déformée de la membrure
aura une forme sinusoidale telle que démontrée par Euler. La Figure 2-15 montre le moment du

second ordre de forme sinusoidale de la section située a une hauteur aH de B qui est égal a
PA,, (sinma/2)p. La déflexion A, est égale a:

_VH® PA_H® PA

A +(—2 Hz)ja(sin%a—a)da (2.37)

" +
" 3El 3El El

En fonction de PL , (2.37) devient :

VH PApV PA ov 3
o = + + -1
P 3El P. \(x12)
A Vv (2.38)

pv

H PL—P—(?’—le
(r12)?

Le terme entre parentheses de (2.38) est égal a 0,216, donc 8 % plus grand que 0,2. Il est proposé

que la déflexion soit :



CHAPITRE 2

SYSTEMES DE STABILITE LATERALE ET EFFETS DU SECOND ORDRE 3
A V
E = (2.39)
H P-P-CP

ou CL est une constante qui varie entre 0,2 et 0,216 en fonction de la variation de P entre P =0
et P= Pe pour le poteau en porte-a-faux,. Ceci est di au changement de la configuration de la
déformée qui accompagne I'augmentation de la charge axiale. Si les termes du numérateur et du

2
dénominateur entre parenthéses de (2.38) sont multipliés par El/H , les termes entre

parenthéses deviennent :

El
33— P
+—1 , ce qui est identiquea | - —1 | etou Pe est la charge critique d’Euler pour le
z) Bl K
2) H?

poteau en porte-a-faux. L'équation (2.39) peut étre généralisée pour tout autre poteau sous la

forme:

A, Y,

P_p_ i—l p (2.40)
: P

e

Le dénominateur du coté droit de I'équation devient égal a zéro lorsque P= Pe, ce qui signifie

que la déflexion devient égale a I'infini pour toute valeur de V' au moment du flambement. Ceci
doit étre le cas pour une analyse correcte du second ordre. En général, pour tout poteau qui subit

un déplacement provenant d’une rotation, on peut écrire :

C. = (%— ] (2.41)
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En introduisant le parameétre B qui prend en considération le degré des retenues élastiques aux

extrémités du poteau, on obtient :

El
PLZ,B_

(2.42)

et
2
7\ El
P, = (—j — (2.43)
ou K est le facteur de la longueur effective. Donc, I'Eq. (2.41) devient :

2
C. = [ﬁﬂiz —l] (2.44)

Les valeurs de p et K dépendent des conditions aux extrémités des poteaux définies par :

El,
L

G= EIC (2.45)

Pour un poteau en porte-a-faux Gsup =00, Ginf =0 , B=3, K=2, et CL :0, 216. La

substitution de (2.39) dans (2.32) donne :
1

1- P (2.46)
P -C.P

F.A=
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Aussi, lorsque le dénominateur de (2.40) ou de (2.46) est égal a zéro, le poteau devient instable.

L'utilisation de (2.40) donne :

|:)L_I:)cr_CL cr=0

_ R (2.47)
“1+C,

Ceci est en quelque sorte une autre fagon d’écrire (2.41). Toutefois, I"application de (2.47) revét

une grande signification lorsqu’elle est appliquée a I'ensemble de la structure. Dans tout ce qui

précede, la seule approximation faite est de retenir une valeur constante de CL . Dans ces équations,

CL tient compte de la réduction de la rigidité dans le poteau due a la présence de la force axiale.

F
A ey
k% rB
Ca—n'])
=
Ay
Pt
WHr P A gy WH Papy
(o (ki [ Cdy

Figure 2-14 : Cadre simple — Charge verticale en téte du poteau encastré a sa base — configuration de la déformée
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tQl Tk

Figure 2-15 : Moment du second ordre — Configuration sinusoidale

2.5 COMMENTAIRES SUR LES DIFFERENTES APPROCHES ADOPTEES POUR LE

CALCUL DES EFFETS DU SECOND ORDRE

2.5.1 Analyse rigide plastique

En pratique, un cadre rigide ne possede pas les caractéristiques qui garantissent un
comportement parfaitement élastique. Eventuellement, sous l'effet de diverses sollicitations, la
plastification prendra place et le comportement décrit par une analyse élastique peut ne pas étre
valide. Une des méthodes utilisée pour déterminer la charge qu’un cadre peut supporter est celle
basée sur la théorie du comportement rigide plastique. Conformément a cette théorie, le cadre est
supposé indéformable jusqu’a I'atteinte d’'un moment égal au moment plastique a suffisamment

d’endroits pour former un mécanisme. Ceci signifie que la relation « moment-courbure » est

composée d’une ligne verticale (voir Figure 2-16) jusqu’a I'atteinte du moment plastique MPC .



CHAPITRE 2

SYSTEMES DE STABILITE LATERALE ET EFFETS DU SECOND ORDRE 77

M
Me
1.0 Mp 0 p
_—D,E F\ln
Mee 04
05 o
=08
D

Figure 2-16 : Relation M — P — ® plastique rigide

Dong, il n'y aura pas de déformations en autant que M < MPC . Par la suite, la courbure
augmente indéfiniment pour un moment constant (lignes horizontales sur la Figure 2-16). La valeur

du moment Mpc dépend de I'intensité de la force axiale dans la membrure et peut étre estimée

par:

P
Mpe = 1,18M5 (1 - —) (2.48)
Py

ol Mp = ZO'Y est le moment plastique lorsque P =0. Le cadre montré a la Figure 2-17 va

développer un mécanisme rigide lorsque des rotules seront formées aux extrémités des poteaux
(voir Figure 2-18). Le mécanisme sera formé lorsque les moments d’extrémités montrés a la Figure

2-19 sont :

Mg =Mgy =- (Mpe) e (2.49)
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Figure 2-17 : Cadre rigide simple encastré aux pieds

La valeur de MPC dans chague membrure est affectée par 'intensité de la force axiale suivant

(2.48). Les rotules plastiques se forment dans les poteaux plutot que dans les poutres puisque ces
derniéres sont sollicitées par de faibles forces axiales comparativement aux poteaux et que le
moment plastique des poutres est supérieur au moment plastique des poteaux-poutres. Pour
simplifier le probleme, on suppose que la force axiale dans les deux poteaux-poutres est égale a P,

ce quimeénea:

P
Mpe =My, =Mgp =My = —MPC:—1,18MP(1—FJ (2.50)
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ou P est la charge verticale en téte des poteaux. La substitution de ces moments d’extrémité dans

I’équation d’équilibre :

PL(2p+a)+MAB+MBA+MCD+MDC=0 (251)

donne finalement :

PL(2p+ a) —4Mp: =0 (2.52)

P P
o p -
M PCCABY M PC(CD
[
T~
M M
AN PCCARD PC(CDY
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Figure 2-18 : Mécanisme d’un cadre rigide simple encastré aux pieds

On peut résoudre (2.52) en terme de P sachant que Py = Aay, Mp, = 1,18Mp tel que :

P 1

Py 1+ (PYL/4,72MP) (Zp n 0() (2.53)

La représentation graphique pour a = 0,1 et
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est montrée a la Figure 2-20. Il s’agit d’'une courbe du second ordre parce que la rotation O est

incluse dans I’équation d’équilibre. Lorsque p =0 au début de la formation du mécanisme, nous

pouvons trouver la valeur de Pp1 qui est la charge maximale plastique rigide de premier ordre qu’on

obtient d’'une simple analyse plastique. Des que la rotation fait son apparition, la capacité de résister

aux charges est réduite selon (2.53). Donc, nous avons deux charges limites: la charge du

flambement élastique PE et la charge maximale plastique rigide de premier ordre Ppl. Les deux

charges sont plus élevées que la charge réelle qui peut étre supportée. Ceci s’explique par le fait

que la vraie courbe P - p est délimitée par les courbes élastiques du second ordre et la courbe

plastique rigide. On peut obtenir une meilleure estimation de la charge maximale en utilisant P au

point d’intersection des deux courbes. C’'est le point PAz sur la courbe de la Figure 2-20.

P
Vg 0. YL P
Mpc
oF / /‘%ﬁ
B C
/ M
9 CE 1
Mg B Meg
/
ff' P
o | D H
=t M RN
S| Mg L My
Fa Ra

Figure 2-19 : Forces et déformations du cadre
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Nous désignons les différentes charges obtenues des analyses comme étant des charges de

références et chaque charge a une signification particuliére par rapport a la charge maximale PM .

Les charges de référence possibles sont classées sur les Figure 2-20 et Figure 2-21. La courbe qui

représente le comportement réel du cadre est obtenue par un test expérimental.

Chorges
Pe | _____J ___thorge Flostique du flomkenent
Anolyse Elastigue
du premer ordre
fnalyse plostigue rigide
Pey du premier ordre
Pat : .
I fArnalyse plostigue rigide
Faz L__ clu syeconpd DI"ESII"E‘ s
Po L __
PL] —
PLe Comportement réel
Défarmations
Caractéristiques

Figure 2-20 : Courbes schématiques illustrant le comportement du cadre

Quatre courbes additionnelles sont montrées a la Figure 2-21 : les courbes élastiques du premier
et second ordre et les courbes rigides plastiques du premier et second ordre. Les diverses charges

de référence sur ces courbes sont :

PE : la charge élastique du flambement;
Pp1 : la charge plastique rigide du premier ordre;

PAl et PAZ : les charges a l'intersection de la courbe rigide plastique et les courbes élastiques du

premier ordre et du deuxiéme ordre respectivement;
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P|_1 et P|_2 :les charges auxquelles les rotules commencent a se développer sur les courbes
élastiques du premier et du deuxiéme ordre.

La Figure 2-21 regroupe les courbes élasto-plastiques du premier et du second ordre avec les

charges de référence additionnelles suivantes :

PA3 : le point d’intersection entre la courbe élasto-plastique du premier ordre et la courbe

plastique-rigide du second ordre;

sz : le point maximal sur la courbe élasto-plastique du second ordre;

PJ : le point d’intersection entre la courbe élasto-plastique du second ordre et les courbes

plastique-rigide du second ordre.

Charges tnelyse £lastique
du preMier ordre

frelyse Slasto-plostigque
du premier ardre

fAnolyse plostique rigide

Pey 4 ____ 7
du premier ardre
tnelyse plaostique rigide
Paz | [ i syeconpd or‘c&‘re s
PPE fdnolyse Elosto-plostigue
PM T~ du =econd ordre
P,
PL]
F)LE‘

Léfarmotions

Coroctéristiques
Figure 2-21 : Courbes charges / déformations obtenues des analyses « élasto-plastiques » et plastique-rigide

2.5.2 Analyse élastique de premier ordre

Dans cette analyse, la réponse de la structure est parfaitement élastique et linéaire et les

équations d’équilibre sont formulées pour une structure non déformée. L’analyse élastique du
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premier ordre est considérée comme étant la plus simple et les ingénieurs concepteurs sont
familiers avec cette méthode. Depuis le début du vingtieme siécle, une multitude de méthodes ont
été développées pour I'obtention de solution analytiques exactes (le travail virtuel, la méthode des
rotations et la méthode de distribution des moments). Plus récemment, des méthodes basées sur
la manipulation algébrique des matrices ont fait leur apparition. On parle ici de la méthode de la
matrice de rigidité ou la matrice de flexibilité. La méthode de la matrice de rigidité est la plus utilisée
et implémenté dans la quasi-totalité des logiciels d’analyse des structures. Il est habituel de négliger
I'influence des forces axiales et des efforts tranchants sur la rigidité des membrures. Ces effets sont
toutefois de plus petites magnitudes que les effets des déformations dues a la flexion qui jouent un

role trés important dans les analyses du second ordre. En dehors de fournir la charge de référence
PAl au point d’intersection avec la courbe « plastique-rigide » du second ordre (voir Figure 2-20) qui
est une limite supérieure a P , la solution élastique du premier ordre donne aussi la charge PL1 la
ou le comportement élastique se termine. La méthode donne aussi les déformations

correspondantes a ces charges. La charge P|_1 peut étre définie de différentes facons. La définition
la plus utilisée est que PL1 est la charge a laquelle les contraintes dans les fibres extrémes seront
égales a la limite élastique du matériau FY . Cette définition peut étre modifiée pour une contrainte
ultime égale a FY - Fr pour tenir compte des contraintes résiduelles Fr ou pour une contrainte
critique Fcr qui tient compte du déversement ou du flambement local. Une autre définition de la

charge P|_1 est qu’elle correspond a la formation de la premiére rotule dans le cadre. La premiere

définition méne a une charge limite pour laquelle toutes les spécifications meéne a une charge limite
reflétant un comportement élastique sans apparition de rotules plastiques. La différence dans le

niveau de la charge entre les deux définitions est égalea f -1 ou f est le facteur de la forme

géométrique. Etant donné que le facteur de la forme géométrique pour les sections en forme de |

fléchies selon I'axe fort est d’environ 1,14, cette différence n’est pas tres significative. Pour les
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structures sollicitées par des charges axiales plus élevées, cette charge n’est pas nécessairement la

limite inférieure et il faudra étre prudent dans l'interprétation de PL1 parce qu’elle néglige les effets

dominants possibles du second ordre.

2.5.3 Analyse élastique du second ordre

Dans cette analyse, on suppose que la structure demeure élastique, mais les équations
d’équilibre sont formulées pour la structure déformée. Les moments dans les membrures sont
amplifiés par I'action des forces axiales agissant sur la déformée de la membrure; ce qui donne lieu
a I'augmentation des déformations & un taux plus rapide que les charges. Eventuellement ces

déformations deviennent tres grandes jusqu’a atteindre I'infini théoriquement, ce qui correspond a

la charge du flambement du cadre PE . Une analyse globale élastique peut étre réalisée dans tous

les cas. Il n’y a aucune restriction. Nous réalisons donc I'analyse en supposant que le matériau
(acier) est indéfiniment élastique. La prise en compte du premier ordre ou du second ordre dans
cette analyse élastique dépend de la déformabilité de la structure et aussi du type de vérification
réalisé (a noeuds fixes ou déplagables). Il est a noter que faire une analyse élastique n"'empéche pas
de réaliser une vérification qui se base sur la résistance plastique des sections. En effet, le type de
vérification (élastique ou plastique) de la résistance des sections ne dépend que des classes de ces

dernieres.

A Iexception des structures trés simples comme celles montrées & la Figure 2-17, nous ne
connaissons pas la magnitude des forces axiales au début de I'analyse. Toutefois, les forces axiales
peuvent étre estimées ou obtenues d’une analyse de premier ordre dans le premier cycle des
calculs. Etant donné que les coefficients S et C, étant respectivement la rigidité rotationnelle a
I'extrémité de la membrure et un facteur de partage des moments, sont trés sensibles aux
changements dans les valeurs des charges axiales, les meilleurs résultats sont obtenus apres

seulement quelques cycles de calculs. Une simplification supplémentaire est possible si
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2
PL"/El <1,0 parce qu'on pourra, dans cette situation, utiliser S =2 et C = 4 sans crainte

d’introduire des erreurs significatives. Les résultats d’une analyse élastique du second ordre

peuvent étre présentés sous forme de courbe charge/déflexion qui inclut les non-linéarités

géométriques et une valeur pour la charge critique élastique du flambement PE . Cette charge est

considérée comme une charge de référence parce qu’elle représente la charge théorique la plus

élevée que le cadre peut supporter. Une autre charge de référence peut étre obtenue avec la

définition d’une charge limite P|_2 (voir Figure 2-21) qui marque la fin du comportement élastique
et représente I'équivalent du second ordre de la charge P|_1. Cette charge peut étre calculée pour
O nax — O (le cas du déversement ou du flambement local), pour O, = Fy ou O = FY 'Fr (le cas

ou les contraintes résiduelles sont incluses) ou pour M max =M PC -

La charge P,_2 représente une limite inférieure de la résistance du cadre. Une autre charge de

référence est PA2 qui est la charge se trouvant a l'intersection de la courbe élastique du second

ordre et la courbe plastique rigide (voir Figure 2-20). Cette charge est toujours une limite supérieure

de PM . La performance d’une analyse élastique du second ordre est en sorte plus compliquée que

I'analyse élastique du premier ordre. Toutefois, les mémes méthodes et les outils de calculs peuvent
étre employés dans la solution et 'usage des ordinateurs devient indispensable méme pour des
cadres relativement simples. Dans I'analyse, la théorie des petites déformations est employée, par
contre, celles dues aux forces axiales et aux efforts tranchants sont négligées. La théorie des petites

déformations donne des résultats valides pour des charges inférieures ou égales a la charge qui

correspond a la ruine en mode plastique rigide. Aux alentours de PE , les déformations deviennent

plus importantes; donc, la théorie des petites déformations n’est plus valide. Toutefois, la courbe

qui définit la relation entre la charge (du second ordre) et la déflexion dans cette région, n’est pas
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nécessaire. La valeur de PE , telle gu’obtenue de la théorie des petites déformations, est égale a sa

valeur obtenue d’une analyse du flambement. Les déformations dues aux efforts tranchants
deviennent importantes uniquement dans le cas des poutres relativement courtes et profondes;
donc, pour les cas des cadres courants, ces déformations peuvent étre négligées. Les déformations
axiales (I'allongement ou le raccourcissement des membrures) deviennent importantes pour des

cadres élancés ou la hauteur dépasse environ huit fois la largeur.

2.5.4 Approximation de Merchant

La Figure 2-20 montre six charges de référence qui aident a cerner la vraie charge maximale Py,.

En général, quatre de ces six charges de référence sont obtenues avec la variation des efforts

imposés a la structure PE , PP]_, PAl et PA2 qui sont des limites supérieures et P,_2 est une limite
inférieure de PM . Etant donné que Pp1 et PE sont déja déterminées pour les cadres de dimensions
usuelles et étant donné que PM est plus petite que ces deux charges, Merchant a suggéré d’utiliser

P14 pour I'approximation de PM tel que :

P

A+ m =10 (2.55)

P1 E

Si PM << PE , comme c’est le cas des cadres avec des charges relativement petites, PM = Pp]_.

On peut réarranger (2.54) sous la forme :

P,P
= E (2.56)

P.+P,

La valeur de PMA calculée selon (2.56) se trouve conservatrice dans la plupart des cas.
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2.5.5 Analyse élasto-plastique

Une meilleure estimation de la valeur de PM peut étre obtenue par une analyse élasto-plastique

du second ordre (voir Figure 2-21). Dans une telle analyse, nous supposons que les relations M — ®

peuvent étre représentées approximativement telles que montrées a la Figure 2-22.

Fl
1,0 Mp. P,

=0,4
oy _

Figure 2-22 : Relation M — P — ® élasto-plastique
Nous débutons par une analyse élastique du second ordre et de cette analyse, nous déterminons

la charge qui correspond a la formation de la premiere rotule ( P|_2 de la Figure 2-21). L’analyse

suivante est faite pour des incréments des charges au-dessus de P,_2 et en supposant que la

premiere rotule plastique est une rotule réelle incapable de résister aux moments. La rotule

plastique suivante est trouvée et le processus est répété jusqu’au développement d’'un mécanisme

total avec la formation de la derniére rotule. A ce point, qui correspond au point PJ alaFigure 2-21,

la courbe élasto-plastique du second ordre va joindre la courbe plastique-rigide du second ordre. La
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charge maximale obtenue de I'analyse élasto-plastique du second ordre Pz (voir Figure 2-21),
représente maintenant la meilleure estimation de PM bien qu’elle reste une limite supérieure. La
courbe élasto-plastique du premier ordre montrée sur la Figure 2-21 atteint son niveau maximal a

P= Ppl. Pour les cadres avec des charges axiales relativement petites, cette courbe va approximer

le comportement réel du cadre. Son intersection avec la courbe rigide-plastique du second ordre

donne une autre limite supérieure ( PA3 ) de la charge maximale.

L'examen de la Figure 2-23 peut nous amener a d’autres constations. En effet, La courbe
représentée par un trait continu est la relation charge/déflexion élasto-plastique du second ordre.

Le segment 0-1 correspond a un cadre totalement élastique. La courbe devient asymptotique a la

charge PE si un comportement infiniment élastique est supposé. Toutefois, une rotule est formée

au point 1 et le cadre se comporte comme si une vraie rotule existait (segment 1-2). Si un

comportement élastique illimitée est supposée apres la formation de la premiére rotule, le segment

1-2 continu et devient asymptotique a la charge PDl. Cette charge est inférieure a PE et est égale

a la charge du flambement du cadre détérioré qui a maintenant une vraie rotule. Aprés la formation

d’une deuxieme rotule, la nouvelle courbe est représentée par le segment 2-3 et si cette courbe doit

continuer, elle devient asymptotique a une nouvelle charge de flambement PD2 (voir Figure 2-23).

Cette détérioration va continuer jusqu’a la formation de la derniere rotule correspondant a la charge

PJ ou le cadre agit comme un mécanisme.

2.5.6 Méthode de la derniére rotule

L'estimation la plus proche de PM résulte d’'une analyse élasto-plastique du second ordre (la

charge sz de la Figure 2-21). ll est possible d’obtenir un point sur cette courbe sans exécuter une
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analyse compléte élasto-plastique. Cette charge PJ est le point a lequel un mécanisme vient juste
d’étre formé et ol les solutions obtenues de I'analyse élasto-plastique du second ordre et I’analyse
rigide-plastique du second ordre se confondent (voir Figure 2-21). La méthode pour obtenir PJ est

appelée « l'analyse de la derniére rotule » et est a I'origine de nombreuses discussions sur la
résistance des cadres rigides. C'est une méthode itérative qui consiste a déterminer la courbe
plastique-rigide des charge/déplacement a I'aide d’une analyse du second ordre (par exemple,

I’équation (2.50)). La charge rigide-plastique va étre une fonction de la déformation, donc

PP =f (V) Le point PJ va étre sur cette courbe. La premiére étape de I'itération sera le calcul de
PP]_ (la charge rigide-plastique du premier ordre) et le calcul, par la suite, de la déformation
correspondante Vp1,' a cet instant le mécanisme est formé. La valeur de Vp1 est la déflexion qui
correspond a Pp1 sur la courbe plastique-rigide du premier ordre (voir Figure 2-24).

Intensité
des chorges

Pe

Elosto-plastique # T~
Second ordre

Déformations
Coroctéristiques

Figure 2-23 : Détérioration de la stabilité due a la formation progressive des rotules
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Figure 2-24 : Analyse de la derniére rotule P,;< Pp;



CHAPITRE 3
STABILITE DES CADRES RIGIDES -
APPROCHES DE LA LONGUEUR
EFFECTIVE

3.1 GENERALITES

Ce chapitre expose les hypothéses fondamentales et les mécanismes compris dans I'utilisation
des approches basées sur le concept de la longueur effective pour I’évaluation de la stabilité des

membrures et des cadres.

Le concept de la longueur effective est parmi les sujets les plus traités dans la littérature
technique en ce qui a trait a la stabilité des structures. En réalité, dans plusieurs situations pratiques
de conception, la structure peut étre qualifiée de « non critique », en ce qui a trait a la stabilité, et
une détermination approximative de la longueur effective ou méme, a la rigueur, retenir une valeur
unitairedu facteur de la longueur effective (K = 1) s’avere suffisant. Toutefois, dans les situations
ou la conception structurale est réellement sensible aux effets qui influencent la stabilité, il y a
plusieurs complexités et subtilités associées aux calculs des charges du flambement et des longueurs

effectives que le concepteur doit étudier et considérer attentivement.
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Ce chapitre catégorise et discute les différents modeles de flambement en fonction d’un
comportement élastique ou inélastique du matériau et donne une explication des méthodes
utilisées dans la détermination de la longueur effective dans le cadre de la stabilité des cadres rigides
et ces composants structuraux (poteaux et poteaux-poutres). Le but de ce chapitre est de fournir
une base technique qui pourra aider les concepteurs a porter un jugement et comparer les

différentes approches utilisées dans la détermination de la longueur effective.

3.2 RESISTANCE AU FLAMBEMENT DES POTEAUX : SPECIFICATIONS AMERICAINES

VERSUS LES MODELES IDEALISES

Pour un poteau qui peut atteindre la ruine dans le domaine inélastique, la résistance du poteau

dans les spécifications ANSI/AISC 360-16 est :

Py
bcPy = $.0,658%¢ P, (3.1)

Ou sous une forme adoptant le parameétre de I’élancement A. tel que :

bcPy = ¢C()’6587»§ Py (3.2)

P, KL ’F
avec Ac = ’—y =— [
P, ro\ E

Dans ces deux dernieres équations, Py est la capacité élastique axiale de la membrure égale a

Ag Fy et Pe est la charge élastique du flambement basée sur la longueur effective KL telle que :

m?El  m*EA,

" (KL? ~ (KL/7)?

P, (3.3)
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ou K est le facteur de la longueur effective de la membrure. Dans les spécifications AISC LRFD, un

poteau sollicité par une charge axiale concentrique de compression est censé atteindre la ruine dans
le domaine inélastique et sa résistance est gouvernée par (3.1) quand la charge Pe est supérieure
ou égale a gPy (valide pour les cas ou A, < 1,5). Pour les poteaux qui sont censés atteindre la ruine
dans le domaine élastique, la courbe de la résistance du poteau dans les spécifications AISC LRFD

prend la forme :

¢cB, = ¢.0,877F, (3.4)

Ou encore

0,877
b = P <T> B, (3.5)

c

Donc, la résistance du poteau est approximativement égale a 0,877 fois la charge élastique du

flambement, si la longueur effective est suffisamment grande de facon a ce qu’une membrure

« parfaite » puisse atteindre le flambement élastique. La résistance nominale Pn est réduite, sous

le seuil de la charge élastique du flambement (par un facteur de 0,877), pour prendre en
considération les effets des imperfections géométriques telles que les défauts de la verticalité et les

excentricités accidentelles.
Les équations (3.4) et (3.5) sont applicables pour les poteaux ol la charge Pe inférieure ou égale

a gPy (valide pour les cas ol A, > 1,5). Toute charge Pe et son facteur de la longueur effective

correspondant est associée (explicitement ou implicitement) avec un modéle idéalisé (en quelque

sorte) de flambement. L'utilisation de Pe ou K dans les équations de calculs des poteaux est

uniquement un lien entre les équations de calculs et le modele du flambement. Plusieurs types
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d’idéalisation du flambement ont été utilisés et /ou proposés dans la vaste littérature technique
pertinente a la conception des poteaux. Pour les cas ol les effets de la stabilité sont « réellement »
critiques, la sélection du « bon » modele du flambement ou, en d’autres termes, le calcul des
facteurs convenables de la longueur effective peut impliquer plusieurs complexités. Tous les
modeles du flambement ou les procédures pour déterminer le facteur K peuvent étre subdivisés

en deux catégories :

e Modeles élastiques : dans ces cas, les effets de la répartition de la plasticité dans la
structure sont négligés.
e Modeles inélastiques : dans ces cas, les calculs des charges du flambement ou les

facteurs K impliquent des simples représentations de I'inélasticité des poteaux.

Malgré le fait que les calculs des poteaux sont souvent basés sur des longueurs effectives
élastiques, une économie significative peut étre réalisée en considérant le comportement
inélastique des poteaux (Le Messurier, 1977; Yura, 1971). Ceci s’explique par le fait que les
élancements des poteaux dans les structures d’acier rencontrées dans la pratique sont souvent d’un
tel ordre qu’une plasticité substantielle peut étre développée avant d’atteindre la pleine résistance.
Si les poteaux sont plastifiés a I'atteinte de leurs résistances de conception, la retenue latérale
relative fournie par les poutres élastiques est plus grande comparativement au cas ou les poteaux
resteraient élastiques. Comme résultat, la longueur effective associée qui doit étre calculée dans
(3.1) peut étre réduite. La prise en considération du type de comportement élastique ou inélastique
nous donne la possibilité de regrouper (3.1) et (3.4) en une seule équation donnée par :

m?tEl T?E A,
——— = ¢,0,877

Peln = 0T ety KL/r)?

= ¢.0,877P,; (3.6)

ou T est le facteur de réduction de la rigidité inélastique (AISC, 1994) et :
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b= m2tEl (37)
et — (KL)Z .

est la charge (élastique ou inélastique) du flambement du poteau. Le terme T peut étre défini
comme le ratio du module tangent E, au module élastique (T = Et) D’apres les spécifications LRFD

1994 le facteur de réduction de la rigidité inélastique est donné par :

1,0 pour P, < 0,39P,
T= {( (3.8)

7) ()
Py Py

= —2,724 b ] b P, > 0,39P,
0877 m(0658) ~ 2724\, )I"\p, ) Pourfn> 0395

L’équation (3.8) est obtenue de la substitution de ACZ = 0,87712—” dans (3.1) et résolue pour

obtenir T. En terme de la résistance nominale, (3.8) devient :

4
1,0 pour P,; < §Py
T= P\ [0,877P, 4 (39)
t—2,389 E In T pour P, > §Py

3.3 MODELES POUR LE CALCUL DE LA LONGUEUR EFFECTIVE

Les procédures pour déterminer le coefficient de la longueur effective peuvent étre regroupées

dans les trois modeles suivants :

o Le flambement d’une partie de la structure composée du poteau étudié et de toutes les
membrures qui sont assemblées a ses deux extrémités.
e Le flambement de tout I'étage, dont le poteau étudié fait partie.

e Le flambement de toute la structure.

Toutes ces procédures contiennent certaines hypothéses simplificatrices.
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3.3.1 Flambement d’'une membrure isolée

L'approche la plus répandue pour déterminer le coefficient de la longueur effective K est
I'utilisation du nomogramme d’alignement de (Kavanagh, 1962). Les nomogrammes d’alignement
sont utilisés pour déterminer le coefficient de la longueur effective des poteaux faisant partie des
structures libres de se déplacer latéralement (voir Figure 3-1) et celles empéchées de se déplacer
latéralement (voir Figure 3-2). Le nomogramme d’alignement est basé sur le flambement d’un sous-
groupe de la structure, dont le poteau étudié fait partie. Le nomogramme d’alignement est basé sur

les hypotheéses suivantes :

1. Toutes les membrures sont parfaitement droites et ont des sections prismatiques.

2. Tous les assemblages offrent une totale retenue (assemblages rigides). Par contre, les
dimensions des assemblages et leurs déformations sont négligées.

3. Toutes les membrures offrent un comportement élastique. Le comportement non
linéaire des assemblages et les rotules plastiques dans les poutres ne sont pas considéré.

4. Toutes les forces axiales dans les poutres assemblées au poteau sont considérés

relativement petites et n’affectent pas la rigidité flexionnelle des poutres.

5. Le paramétre de la rigidité LvVP/El est le méme pour tous les poteaux qui forment le
sous-assemblage c1, c2 et c3. Dong, tous les poteaux offrent la méme rigidité relative
aux effets du deuxiéme ordre, c’est aussi le cas pour la rigidité relative aux effets du
premier ordre.

6. Les rotations des joints pour un niveau d’étage donné, au moment du flambement, sont
égales et sont dans la méme direction que celles aux extrémités des poutres, ce qui
produit une déformation en courbure double des poutres avec un point d’inflexion a mi-

portée. Les rotations des joints sont alternées d’un étage a un autre dans le sous-

assemblage. Les rotations des lignes d’axes des poteaux A/Lcl , A/ch et A/Lc3 sont

égales.
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7. Lesous-assemblage n’est pas retenu et n’est pas chargé par les autres éléments des trois
étages dans lesquels il se trouve. Donc, au moment du flambement, les autres éléments
n’offrent pas une retenue latérale aux extrémités du sous-assemblage. De plus, il n'y a
aucun transfert d’effort tranchant par les autres éléments adjacents au sous-

assemblage.

AE A] P1
g
PE cl \_d
\ y
£
[or=4 LEE
F’:3 .
y y 8
9
3 L[E
bl
Py + Pa+ Py

Figure 3-1 : Structures libres de se déplacer latéralement (modéle d'un sous-assemblage)

Pour que cette derniere condition puisse étre satisfaite, tous les poteaux dans les étages associés
au sous-assemblage doivent atteindre le flambement simultanément. L’équation qui permet le

calcul du coefficient de la longueur effective K sur la base des hypothéses énumérées ci-dessus est

donnée par:
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G,G, (7/k)*-36 (1K) o0
- ——= 3.10
6(G, +G,) tan(z/K)
avec
Y rigidité des poteaux au joint A ZA(EI/L)C (3.12)
A= T T . = 3.11
¥ rigidité des poutres au joint A ZA(EI/L)Q
et
Y. rigidité des poteaux au joint B ZB(EI/L)C (3.12)
B = = 3.12

Y rigidité des poutres au joint B El
57y,

La solution de (3.10) est souvent présentée sous forme de nomogramme d’alignement tel que
montré a la Figure 3-3. Les effets d’inélasticité des poteaux peuvent étre inclus dans la procédure
pour déterminer la longueur en envisageant une structure composée d’éléments « élastiques
effectifs » dont la rigidité inélastique TEI est adéquatement déterminée. Ici, 7 est une

approximation du facteur de réduction de la rigidité inélastique T conséquent du fait que le calcul

.....

.....

_ 2aGEL/L).
2a(EI/L)g

A (3.13)

et
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_ YL(FEI/L),
= —ZB(EI/L)Q (3.14)

B

cl

LCE

Lc3

Py + FotPq

Figure 3-2 : Structures empéchées de se déplacer latéralement (modéle d'un sous-assemblage)

De facon générale, les poutres sont considérées comme totalement élastiques au moment du
flambement. Les rigidités des poutres doivent étre modifiées si elles ont des conditions de retenue

différentes. Ces modifications peuvent étre apportées en déterminant une longueur modifiée de la

poutre sous la forme :

L, =L, [2— I\'\;IIF } (3.15)

N

ou encore sous la forme d’une rigidité donnée par :
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. (EI'/L)
(El/L), =—%
_ M (3.16)
M N

avec MF et MN , le moments de flexion aux extrémités éloignée et proche de la poutre

étudiée. Ces derniers sont obtenus d’une analyse structurale de premier ordre. L’équation (3.16)

réduit la rigidité de la poutre de 50 % si I'extrémité éloignée est articulée ( M F= 0) et la réduction

de la rigidité est égale a 33% si la rotation de I'extrémité éloignée est totalement empéchée. Si le

nomogramme d’alignement est utilisé sans la modification de la rigidité de la poutre et si le rapport

—F <10 , la longueur effective du poteau peut étre sous-estimée et la charge critique de
N

flambement sera surestimée. Si le rapport—F>2 , L; devient négatif. D’un point de vue
N

mathématique, cette situation peut se produire, mais en contrepartie, elle produira des valeurs
négatives du facteur de la rigidité G, ce qui n’est pas permis dans I'utilisation des nomogrammes
d’alignement. Dans ce cas, le coefficient de la longueur effective K doit étre calculé directement a

partir de (3.10).

Dans le cas du calcul de la longueur effective inélastique, la valeur Lg exige que l'analyse

structurale soit basée sur la rigidité inélastique des poteaux TEI. Pour des cadres rigides a un seul

niveau, une charge latérale quelconque, appliquée en téte des poteausx, est utilisée pour déterminer

. F . e . F . e
le parametre ——. Toutefois, dans les cadres étagés, le parametre —— varie de fagon significative
N N

en fonction du type de chargement latéral utilisé dans I'analyse structurale. Pour la plupart des cas,

M

. F o . - . . . .
le parameétre —— peut étre déterminé avec suffisamment d’exactitude a partir d’une analyse
N
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structurale de premier ordre dans laquelle la charge totale de gravité par étage (ou un pourcentage
de celle-1a) est appliquée comme force horizontale au niveau de chaque étage correspondant. Il est
important de noter que si le cadre est considéré comme étant une structure asymétrique qui subit

un déplacement latéral sous I'effet des charges de gravité, I'analyse utilisée pour déterminer les

F . . . . .
valeurs de — ne doit pas inclure les charges verticales. Autrement, les déplacements latéraux
N

obtenus ne refletent pas uniquement la relation des caractéristiques des charge

latérale/déplacement latéral de la structure.

G, K Gg G, K Gg
. oo oo oo
500 4 — 10 & 50.0 7 200 r
100 3 E 100 100.0 o F 100 1000
503 i Eso 50.0 4 F 500
3 F 0.0 ] I Fano
30 Toe Fao a0
r 20.0 1 —1—40 200
20 - i 20
T ‘ 10.0 4 .
1 os 20
) 2.0
0 1 C 1.0 704
0.8+ T o2 a0+
074 o7 507 22
0.6 4 + 07 0.8 20 “
0.5 o5 1
0.4+ o4 307
0.3 R 2p 236
T 06 J b
0.2 o oz
7 B 1.0
0.1 - T o q
o —Los Lo o- —
Ossaature empéchée de se Ossature libre de se déplacer
déplacer latératement latéralement

Figure 3-3 : Nomogrammes d’alignement (Kavanagh, 1962)

Pour prendre en considération certaines variations des hypothéses sur lesquelles les
nomogrammes d’alignement sont construits, on doit procéder a certains ajustements notamment
pour les structures libres de se déplacer latéralement. Parmi ces ajustements, on trouve celui qui

prend en considération les effets des charges axiales sur la rigidité des poutres en multipliant les



CHAPITRE 3

STABILITE DES CADRES RIGIDES — APPROCHES DE LA LONGUEUR EFFECTIVE 102

rigidités (El/L)g ou (El/l_')g par la quantité { —g} et ou Q et Q, représentent

e

respectivement la force axiale dans la poutre (positive en cas de compression) et la charge critique

élastique de la poutre (7Z'2E|g / ng ).

Pour les structures empéchées de se déplacer latéralement, le nomogramme d’alignement est
basé sur le flambement d’un sous-assemblage isolé tel que montré a la Figure 3-2. Les hypothéses
utilisées dans cette configuration de flambement sont les mémes que celles utilisées dans le
développement du flambement des structures libres de se déplacer latéralement, a I'exception de

ce qui suit :

e Au moment du flambement, les rotations des joints a un niveau donné HA ou Ug sont
égales dans un sens opposé a chaque poutre, ce qui provoque une flexion en simple
courbure.

e Larotation des axes des poteaux est nulle.

e Le sous-assemblage est totalement retenu contre tout déplacement latéral.

L’équation qui gouverne le flambement du sous-assemblage monté a la Figure 3-2 est donnée

par :

4 2tan(”)

2

G,Gg (ﬂ'j +(GA+GBJ 1k 2k 1.0
tan

4 ? 7 z (3.17)
k k

Pour les structures contreventées dans lesquelles les conditions aux extrémités des poutres

different de celles du modeéle montré a la Figure 3-2, on peut citer les cas suivants :
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e Si I'extrémité opposée est considérée comme un encastrement, la quantité (EI /L)g

est multipliée par 2.

e Si I'extrémité opposée de la poutre est considérée comme articulée, la quantité

(EI /L)g est multipliée par 1,5.

Les poteaux qui subissent de petites rotations au moment du flambement recoivent moins de
retenue offerte par les poutres, comparés aux autres poteaux qui subissent une plus grande

rotation.

3.3.2 Flambement d’'un étage

Le nomogramme d’alignement, pour le cas des structures empéchées de se déplacer
latéralement, admet que les autres poteaux faisant partie des étages ou le sous-assemblage est
considéré, ne transferent aucun effort tranchant aux poteaux du sous-assemblage. Chaque poteau
dans un étage est censé flamber de fagon indépendante des autres poteaux du méme étage. Si on
considére le cadre rigide simple montré a la Figure 3-4, le poteau C2 procure toute la résistance au
flambement du cadre. Le poteau « faible » C1 dépend entierement du poteau C2 pour lui offrir une

retenue latérale. (Yura, 1971) a observé que le flambement élastique d’un tel cadre est atteint

lorsque la somme des forces axiales de tous les poteaux de I'étage Pl + P2 atteint la somme de la

résistance au flambement des poteaux qui peuvent offrir une retenue latérale (poteau C2 dans cet
exemple). D’autres cas montrent une « interaction de flambement » entre les poteaux d’'un méme

étage qui sont disposés suivant les axes forts pour certains et les axes faibles pour d’autres.

Un autre cas que celui des structures qui contiennent des poteaux « faibles », est celui d’'une
structure comme celle montrée a la Figure 3-5. Dans ce type de structure, certains poteaux présents
dans une baie, sont orientés selon I'axe de la faible inertie, tandis les autres poteaux sont orientés

selon I'axe de la forte inertie suivant 'exemple de (Le Messurier, 1977).
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Figure 3-4 : Cadre simple avec poteau articulé — Effet P — A

Dans cet exemple, si on considére la stabilité latérale de la baie qui contient les poteaux C1 et
C2, la capacité de la résistance au flambement du poteau C2 sera beaucoup plus petite que celle
offerte par le poteau C1. De cette fagon, le poteau C1 aura tendance a restreindre le déplacement
latéral du poteau C1 en autant que la capacité de la résistance au flambement de ce méme poteau,

n’est pas atteinte. Au moment du flambement :

(P+PR,), =2*E(l, +1,)/ L (3.18)

ot P, = °ElL [(K,L)’ et P, =7 El /(K,L)’.

Les résultats du calcul exact du facteur de la longueur effective du poteau C2 de cet exemple est

K2 =0,635 s Pl = Pz . Alinverse, d0 aux effets « déstabilisateurs » du poteau de moindre inertie,

la résistance axiale du poteau C1 au moment du flambement de I'étage, est réduite de fagon
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substantielle comparée a celle obtenue en utilisant les nomogrammes d’alignement. La valeur

exacte du facteur de la longueur effective du poteau Cl est K; = 1,272.

P1 Pz

551 o

e
1]
&

C1 Ca

I

I>>1 5

S5 5 ————————————— "

Figure 3-5 : Cadre rigide — Interaction de flambement entre les poteaux d'un méme étage

Dans les cas des structures ayant des étages qui présentent une interaction significative entre
les poteaux en matiere de flambement, (Yura, 1971) a proposé de traiter chaque étage dans une
structure non contreventée comme une unité. (Yura, 1971) a basé son approche sur les travaux de

(Higgins, 1965; Sweig, 1965) qui ont fait les observations suivantes :

e Le poteau « fort » dans un étage offre une retenue latérale au poteau « faible » jusqu’au
moment ou la charge totale de flambement de I'étage est atteinte.
e Au moment du flambement, 'ensemble de I'étage aura un mode de flambement

caractérisé par un déplacement latéral.

(Le Messurier, 1977) a fourni une approche compréhensive de la stabilité de I'étage et a

développé une approche pratique pour déterminer la longueur effective. Pour le cas d’une structure
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ou les étages sont de la méme hauteur, la stabilité structurale peut étre formulée sur la base de

I’équation :

Ae’tage 2 b = Z Per (étage) (3.19)

tous poteaux forts
ou:
Per (étage) : 12 contribution de tous les poteaux de I'étage a la résistance au flambement;

A¢tage : l& paramétre de flambement pour adapter les charges pondérées Pu;

> :la sommation sur ’'ensemble des poteaux dans un étage;
tous

: la sommation sur I'ensemble des poteaux résistants aux sollicitations latérales.

poteaux forts

La valeur du parametre de flambement A4(,q. €5t Obtenue de :

) Per s
_ poteaux forts ' cr (étage) (3.20)

Ztous Pu

Ae’tage

Comme il est admis que les forces axiales sont augmentées proportionnellement par le
parametre Ag,ge POUr atteindre le flambement, la force dans le poteau au moment du flambement

s’exprime donc par :

Zpoteaux forts PCT (étage)

ZtOUS Pu

(3.21)

/‘létagep u = u

Le facteur de la longueur effective basé sur le flambement de I'étage peut étre calculé en égalant

cette force a la charge de flambement du poteau P,;, ce qui donne :
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T[Z‘EEI Zpoteaux forts PCT (étage)
Pe; (étage) — - 2 — Métagelu = B (3.22)
(KetagelL) Dtous Pu

En considérant I'égalité entre le deuxieme terme et le quatrieme terme de (3.22), on obtient :

K |1 m2TEl Yrtous Pu
étage — P_ 12 (3.23)
u Zpoteaux forts Per (étage)
Alternativement, le terme Pz (stage) PeUL étre calculé directement par :
_ Zpoteaux forts P cr (étage)
Per (étage) — u (3'24)

ZtOUS Pu

.....

plasticité due a la combinaison de la force axiale et des contraintes résiduelles initiales. Il faut retenir
que le terme Pe; (4tage) €St la charge de flambement incluant tous les effets de déstabilisation dans
I'étage. Pour T =1, Pos (6rage) €St la charge de flambement élastique et, dans ce cas, P (stage) €St

la résistance élastique au flambement.

En général, Pey (sragey N'eSt pas €gale a AgpagePy, Ni @ Pz (érage) CECI parce que la quantité
Per (6tage) €St la résistance offerte par un poteau isolé au flambement de I'étage. Les parametres
Agtage €t Pet (6rage) ti€Nnent compte de la distribution des charges verticales a travers les poteaux

et I'interaction de tous les poteaux de I'étage pour la résistance au flambement. L’équation (3.24)

peut s’écrire:

P et (étage) _ I8 u

- (3.25)
Zpoteaux forts PCT Ztous Pu
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L’équation (3.25) indique que le rapport de la charge de flambement incluant tous les effets de
déstabilisation dans I'étage sur la résistance totale de I'étage au flambement Y, caux forts Per (¢tage)
est toujours égal au rapport entre la charge totale qui sollicite le poteau P, et la charge totale
pondérée supportée par I'étage Yious Py La quantité X oceaux forts Per (étage) €St supposée constante,

et ce, indépendamment de la distribution des forces axiales dans les poteaux a I'étage.

3.3.3 Impact du concept du flambement de I'étage sur la résistance a la force

axiale dans les équations d’interaction

En calculant Pz (¢rage) de (3.24) et en substituant cette expression dans (3.6) pour obtenir ¢ By,
le rapport de la résistance axiale dans les équations d’interaction qui régissent le dimensionnement

des poteaux-poutres dans les spécifications AISC LRFD on obtient :

P _ P _ Sious P _
bchr P (0’877PeT (étage) ) 0,877¢. Zpoteaux forts Per (étage) 0’877¢Clétage

(3.26)

. A P
Tous les poteaux de |'étage auront la méme valeur pour¢’;

cn

. De plus, comme le terme

Ypoteaux forts Per (¢tage) dans I'équation est basé sur la valeur exacte de T associée au flambement

A T R . 1
élastique ou inélastique; ce terme peut donc étre remplacé par — ).

0,877 ~poteaux forts Pnl de fagon a

exprimer la résistance a la force axiale comme une valeur constante pour tous les poteaux de I'étage

tel que :

2P

tous

¢|‘; =¢ S P (3.27)

poteaux forts

A noter quela relation (3.27) est vraie si la valeur exacte de £, notée 7, est utilisée de facon

consistante a travers tous les calculs de stabilité du poteau et de I'étage.
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Si une valeur approximative est adoptée (7) pour le coefficient de réduction de la rigidité
inélastique telle que ¥ < 1 afin de déterminer la valeur de X, o caux forts Per (étage) €t I coefficient de
la longueur effective correspondant Kgage dans (3.23) et si cette valeur résultante Kgiage est utilisée

pour déterminer ¢.P,, la résistance qui résulte s’avére souvent plus petite que celle obtenue avec

la valeur exacte de T dans I'équation de Kg,g. Ceci est di au fait que le coefficient Keiage, basé sur

une valeur approximative de 7, est souvent plus grand que le coefficient inélastique exact.

Toutefois, Kgage €5t augmentée en raison de I'inélasticité lorsque les effets des poteaux articulés
(faibles) éliminent les effets bénéfiques de 'augmentation de la rigidité élastique des poutres. Cette
situation peut avoir lieu, si le poteau considéré est légérement sollicité de fagon a se comporter de

facon élastique et la valeur exacte de 7 est égale a I'unité, pendant que d’autres poteaux dans le

a , e ey s \ . A . o N ey 7 . u
méme étage sont plus sollicités de fagon a avoir la valeur de 7 inférieure a I'unité. Si la valeur 4P
c' n

est évaluée pour un poteau pour lequel Ke,g est réduite par la réduction de la rigidité inélastique,

u

cette valeur de peut étre utilisée, de facon conservatrice, pour tous les poteaux de I'étage.

cn

De plus, le poteau qui a la plus petite valeur de 7 (le poteau le plus sollicité en force axiale) est

assuré d’avoir son coefficient K¢i,g. réduit di aux effets de I'inélasticité et peut produire la meilleure

> Pu

estimation de la valeur « exacte » ——u tous . Contrairement a cela, la valeur de

¢c Pn B ¢c Z Pn ¢C Pn

poteaux forts

. ey s o . u
pour le poteau le moins sollicité (qui a la plus petite valeur deE, obtenue sur la base d’une valeur
y

u

approximative? > T) est généralement plus petite que la valeur exacte de de I'étage. Donc,

c'n
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pour une procédure générale du dimensionnement, il est recommandé que soit calculée en

c'n

utilisant les équations du flambement de I'étage avec le poteau qui a le plus grand rapport Eu et
y

faisant partie du systéme de retenue latérale. Cette procédure empéche tout dimensionnement non

u

A

conservateur associé au calcul séparé de pour les poteaux les moins sollicités (Length,

1997a).

3.4 FLAMBEMENT DE L'ETAGE ET LONGUEUR EFFECTIVE DES POTEAUX ARTICULES

« POTEAUX FAIBLES »

La résistance au flambement Pg; 4age) €St nulle pour tout poteau faible (articulé aux extrémités
et non résistant aux forces latérales) faisant partie de I'’étage. Ces poteaux sont contreventés par le
systéme de résistance aux forces latérales de I'étage. Pour cela, la charge de flambement P, et/ou
la résistance nominale pondérée ¢.P, d’un poteau faible doivent étre calculées avec un coefficient
de la longueur effective K = 1 au lieu de (3.23). L'usage de ces équations, pour les poteaux
articulés, est une source de mauvaises applications du concept du flambement de I'étage. Si ces
équations sont appliquées, n'importe quelle valeur de K (supérieure ou inférieure a I'unité) peut
étre obtenue, et ce, dépendamment de la magnitude de la force axiale dans le poteau articulé au

moment du flambement de I'étage.

En réalité, le flambement d’'un poteau faible isolé et le flambement de I'’ensemble de |'étage sont
deux phénomeénes distincts. Le flambement de I'étage est affecté par les forces de déstabilisation
P — A provenant des poteaux articulés et ces effets sont inclus dans (3.23) et (3.24). Le flambement
des poteaux articulés, faisant partie des cadres libres de se déplacer latéralement, n’est pas en
réalité un phénomeéne de flambement individuel des poteaux articulés, mais c’est une rupture par

flambement du systéme de résistance aux forces latérales a I'étage.
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3.5 ANALYSE DU SYSTEME DE FLAMBEMENT

Les coefficients de la longueur effective peuvent étre calculés a partir d’'une analyse structurale
élastique ou inélastique. Le terme « analyse du systéme de flambement » implique une analyse aux
valeurs propres de tout le systeme structural (Bradford & Hancock, 1984; Chen & Lui, 1987; Ziemian,
1990). Les facteurs de la longueur effective K associés a ce type d’analyse sont obtenus a partir de
I’égalité entre la force axiale dans une membrure au moment du flambement de toute la structure
Asysteme P €t de la charge de flambement Pe; (systeme) déterminée avec une longueur effective

Kysteme L et telle que :

m2tEIl

— (3.28)
(Ksystéme L)z

Asystéme Pu = Pe% (systéeme) —

Dans (3.28), la force axiale Pu est basée sur une analyse élastique linéaire, associée a une

combinaison des charges pondérées et Agygeme €St un multiple de Pu a lequel le flambement du

systeme prend place. Le facteur de la longueur effective est déterminé par :

T28El /12

Ksystéme = (3-29)

Per (systeme)

Dans (3.29), 7 est égale & 1 pour un facteur de K élastique (basé sur analyse élastique du
flambement du systéme) et peut étre inférieure a 1,0 pour le calcul des facteurs inélastiques basés
sur une analyse inélastique de flambement. Le facteur K déterminé a partir de (3.29) tient compte
des interactions entre les étages au moment du flambement du systeme. Pour certains types de
cadres, une analyse exacte du flambement du systeme s’avere nécessaire pour prédire le
comportement de la structure en matiere de stabilité. Par exemple, on peut citer les cadres élancés
dont la majeure partie de la déflexion latérale provient du comportement de la structure comme

étant un porte-a-faux ainsi que les déformations, associées, axiales des poteaux. Aussi, la
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conception de certains systemes structuraux avant-gardistes tels que les batiments contreventés de
grande hauteur, peut nécessiter de considérer un systéme complexe de modes de flambement qui
ne peuvent pas étre déterminés en considérant simplement un sous-assemblage isolé. Toutefois,
pour la plupart des structures ordinaires en cadres rigides, I'approche du flambement de |'étage

produit des réponses aussi bonnes que celles obtenues par une analyse du flambement du systeme.

3.6 INTERPRETATION DES VALEURS TRES ELEVEES DES COEFFICIENTS DE LA

LONGUEUR EFFECTIVE

L'utilisation d’'un modeéle de flambement du systeme ou de I'étage peut, dans certains cas,
conduire a des valeurs exceptionnellement grandes des coefficients de la longueur effective pour
des poteaux faiblement sollicités en compression au moment du flambement du systeme de I'étage.
En observant (3.29), on peut remarquer que les coefficients Kgage €t Kgysreme tendent vers l'infini

m22El
LZ

lorsque la force axiale de compression tend vers zéro relativement a la quantité . Toutefois,

ceci ne signifie pas que la résistance de la membrure soit épuisée. Dans de telles situations, il peut
étre démontré que le terme Pu /¢Cpn sera égal a 1/0,877 ¢ Astage 0U 1/0,877cAsysreme tandis
que Agrage By OU Agysieme Py S'approchent du zéro et Kgpge €t Kysieme approchent l'infini sans
égard si la valeur exacte de T est calculée dans le modéle ou non. Ceci est d{i au fait que lorsque

Kysteme €t Kerage @approchent l'infini pour une membrure, la résistance du poteau est basée sur le

flambement élastique, T = 1et P, = P, = B,/0,877 obtenus de :

2

2
7 TEl 7 TEA,
¢c Pn = ¢C O, 877@ = ¢C O, 877m = ¢C O, 877 Pez' (3_30)
Pn
En posant Pe, =r :W POUr Agrage B OU Agysieme Py » 1€ ratio de la charge axiale a la

résistance des poteaux peut étre écrit pour I'approche basée sur le flambement de I'étage tel que :
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P, P, 1
= = (3.31)
¢CPTl bc (0:877Aétage Py ) 0'877¢Clétage
et pour I'approche basée sur le flambement du systeme :
P, P, 1
(3.32)

d)CPTL B d)c (01877lsystéme Pu_ ) B 0'877¢clsystéme

Dans toute situation ou la force axiale dans une membrure est relativement petite comparée a
la charge d’Euler %, elle sera associée a un des cas suivants :

1. L'effet de laforce verticale sur la membrure est négligeable et la membrure se comporte
comme une poutre. La membrure, agissant comme une poutre, peut contribuer de fagon
substantielle a la résistance au flambement de la structure (en offrant des retenues aux
poteaux).

2. La membrure se comporte comme un poteau, c’est-a-dire que I'effet de la force axiale
n’est pas négligeable. Toutefois, la membrure ne contribue pas, de fagon significative, a
la résistance au flambement de I'étage ou du systéeme. Malgré tout, si la section de cette
membrure est réduite de fagon significative, la résistance au flambement de |'étage ou
du systeme peut étre contrélée par un mode de flambement différent qui dépend, de
facon significative, de cette membrure.

3. La membrure est un poteau qui contribue de fagon significative, a la résistance au
flambement de I'étage ou du systeme. Dans ce cas, si la section de cette membrure est

changée, la résistance au flambement de la structure est affectée.

Dans plusieurs situations ou les forces axiales de compression de certains poteaux sont petites,
comparé a la charge critique d’Euler, ces poteaux ne participent pas de facon significative lors du
flambement de I'étage ou du systeme. Ces membrures correspondent au cas 1 cité ci-dessus. Dans

une telle situation, le facteur de la longueur effective, obtenu d’une analyse sur le flambement de
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I’étage ou du systeme, n’est pas la valeur la plus appropriée a utiliser. En d’autres termes, ces

membrures sont pénalisées par le fait que est constant pour toutes les membrures dans le

cn
modele étudié du flambement. Une valeur du facteur de la longueur effective K plus appropriée
peut étre calculée par le flambement de I'étage, si la valeur de Kyseme €st élevée ou par le

nomogramme d’alignement si la valeur de Kgage €St élevée.

3.7 ANALYSE DU SYSTEME DE FLAMBEMENT D’UN CADRE ETAGE

Une situation ou les poteaux ont la méme section sur plusieurs étages, les étages inférieurs des
cadres étagés peuvent devenir plus critiques en ce qui a trait au flambement que ceux des étages
supérieurs. En plus, si la structure est de grande hauteur, les poteaux faisant partie des étages
supérieurs seront sollicités par de faibles forces axiales comparativement a leur résistance en
compression. Les poteaux faisant partie des étages inférieurs peuvent étre qualifiés d’éléments
critiques en matiére de stabilité (la contribution de la force axiale dans les termes des équations
d’interaction étant plus significative). Pour les poteaux faisant partie des étages supérieurs, des
coefficients de la longueur effective largement inattendus peuvent étre obtenus. Dans une telle
situation, la longueur effective de ces poteaux doit étre basée sur une analyse du flambement de

I’étage, parce que :

o L’effet d’interaction entre les étages qui influence le flambement du systeme structural
peut étre considéré comme négligeable.

e Lesystéme de flambement est essentiellement un concept « d’étage critique »; avec cet
étage le plus critique qui gouverne la capacité du cadre en matiere de flambement.

e Le systéme de stabilité n’est pas influent dans le dimensionnement des étages traités

individuellement, a I'exception de I'étage critique.
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Les facteurs de la longueur effective, des poteaux légerement chargés, seront plus petits s’ils
sont calculés tel que discuté ci-dessus. Toutefois, dans certaines situations, une membrure peut
avoir un grand facteur Kgyseme Obtenu de I'analyse du flambement du systeme parce que cette
membrure offre une retenue a d’autres membrures plus critiques ou a d’autres membrures dans
d’autres étages au moment du flambement de I'ensemble de la structure. Si la retenue offerte est
significative et que cette méme retenue compte dans le dimensionnement d’autres « membrures
critiques » et si la force axiale de compression est non négligeable, donc la plus grande valeur de
Kysteme doit étre utilisée. Mélanger I'utilisation de Kgyseme €t Kerage €St une procédure difficile
qui nécessite une interprétation subtile du comportement. Si une interaction significative est
probable entre un certain nombre d’étages, la meilleure approche consiste en I'analyse du
flambement du systéme pour un sous-assemblage composé de ces étages, tandis qu’une analyse

standard du flambement des étages peut étre employée pour les étages restants (Wu, 1985).

3.8 ANALYSE DU FLAMBEMENT D’UN ETAGE AYANT DES POTEAUX LEGEREMENT

CHARGES

Supposons, par exemple, qu’'un poteau légerement chargé est connecté aux poutres par des
assemblages tres flexibles, tandis que les autres poteaux, dans le méme étage, sont lourdement

chargés et connectés aux poutres a I'aide d’assemblages rigides. Si I'assemblage du premier poteau

est flexible, la contribution de ce poteau, dans la rigidité de I'étage Z P (étage) » devient plus
non- faible

petite comparée a celle assurée par les poteaux ayant des assemblages plus rigides. Si 'assemblage

devient suffisamment souple, Z P. devient indépendante de la contribution de ce

non- faible

r (étage)

poteau. Ce poteau peut donc étre considéré comme un poteau faible, retenu pour tout

déplacement latéral par les autres poteaux, avec un coefficient de la longueur effective K = 1.
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Actuellement, le concept du flambement de I'étage est acceptable pour des batiments réguliers
ayant des cadres avec systéme de cisaillement rectangulaire, avec une interaction significative entre

les poteaux du méme étage.

3.9 CALCUL DE LA CHARGE CRITIQUE ELASTIQUE ET INELASTIQUE DE

FLAMBEMENT DE L’ETAGE (CADRES NON CONTREVENTES)

Deux approches pour estimer la capacité au flambement d’un étage seront présentées. La

premiere approche désignée par KKn est basée sur le nomogramme d’alignement pour des

structures non contreventées. La deuxieme approche désignée par KRL n’utilise pas le

nomogramme d’alignement, mais admet que les poteaux faisant partie du systéme de résistance

latérale sont sollicités par une force déstabilisatrice P—0 . A cause de cette hypothése

simplificatrice, I'approche KRL est efficace dans les calculs en conservant une bonne exactitude.

3.9.1 Approche basée sur le nomogramme d’alignement KKn

Une approche du coefficient de la longueur effective qui a recu beaucoup d’attention est celle
qui admet que la capacité d’'un étage au flambement est égale a la somme des charges de
flambement des poteaux, calculée en utilisant un facteur de la longueur effective a I'aide du

nomogramme d’alignement pour les structures non contreventées tel que :

m2TEl
Per (étage) = Z K12 (3.33)
n

poteaux forts poteaux forts

Le calcul de Kn dans cette équation doit prendre en considération toutes les modifications

apportées au nomogramme d’alignement. Ces modifications doivent inclure la modification de la
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1! ) o
longueur de la poutre de Lg a Lg et I'ajustement des facteurs de rigidité G pour prendre en
considération le facteur de réduction inélastique 7 . Toutefois, I'interaction des différents poteaux

de I'étage en matiére de flambement n’est pas considérée dans la détermination de Kn. Par la

substitution de (3.33) dans (3.22), on obtient :

3 7*7El
ZAEI oteaux Torts K L ?

Pef(K):ﬂT z:/1|<pu:pt ft(n)l:)u (3.34)

n (KKn L) n Zpu

Tous

Posons I'égalité du deuxieme et du quatrieme terme de cette équation et trouvons I'expression

pour KKn , le facteur de la longueur effective de I'étage peut étre exprimé par :

1 7*7El ZP” ZPU 7l

Tous __ | Tous

“=lp e 7El | P 5 7l (3.35)

u u

2 2
poteaux forts ( Kn L) poteaux forts ( Kn )

La charge de flambement de I'étage peut alors étre calculée directement par :

2/\
7 TEl

2
P;(Kn) __ _poteaux forts (Kn L) P (3_35)

2R

Tous

On peut aussi exprimer le facteur d’amplification de la charge, dont les charges Pu doivent étre

affectées par le facteur donné par :
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7*7El
1 = poteaux forts (Kn L)2 (3.37)
=

" >R

Tous

3.9.2 Approche pratique pour le facteur de la longueur effective de I'étage KRL

Le facteur de la longueur effective, obtenu du nomogramme d’alignement pour des structures
non contreventées, fournit une évaluation théorique exacte de la capacité du poteau au
flambement, a condition de satisfaire toutes les hypothéses qui ont conduit au tracé du
nomogramme, et cela, apres avoir modifié les facteurs de rigidité G. Si une interaction existe entre
les poteaux de I'étage ou si des poteaux articulés « faibles » font partie du méme étage, (3.25) tient

compte de tous ces effets dans la plupart des cas. A noter que certaines hypothéses sont contenues

dans le facteur Kn de méme que pour KKn , ces hypothéses sont les suivantes (voir Figure 3-2) :

1. Le parametre de la rigidité LVP/El estle méme pour tous les poteaux dans le sous-

assemblage C;, C, et C5. Donc, la rigidité réduite de tous ces poteaux (effet du second

.....

2. Les rotations des joints sont alternées d’un étage a I'autre dans le « sous-assemblage »
de 9,3 en téte du poteau C; a 9,_\, en téte du poteau C,, a 495 de nouveau au pied du
poteau C, et a (9A et au pied du poteau C;. Toutes les rotations des axes des poteaux

en mode de flambement A/ Lc1' Al ch et A/ ch sont égales.

Si ces hypothéses ne sont pas respectées, il peut y avoir des interactions au flambement des
étages adjacents qui ne peuvent pas étre capturées par le modele KKn . Par exemple, si certains

poteaux dans le méme étage sont relativement faibles comparés aux poteaux qui sont
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immédiatement au-dessus ou au-dessous de ces poteaux, les poteaux forts pourront servir de

retenues pour les poteaux faibles au flambement de la structure. Les calculs des facteurs de rigidité
modifiés, les valeurs Kn associées et les calculs des valeurs de KKn peuvent représenter un

processus laborieux. Une méthode simplifiée qui tient compte, de facon conservatrice, des effets
des forces axiales sur la rigidité des poteaux, mérite d’étre prise en considération. (Le Messurier,
1977) a développé une approche bénéfique qui peut tenir compte de certaines variations des
hypothéses sur lesquelles cette approche est basée. L'approche de Le Messurier ne demande pas
I'utilisation des nomogrammes d’alignement. A la place des nomogrammes, cette approche est
basée sur les résultats d’une analyse structurale du premier ordre. Cette approche représente les
effets P— A sur la capacité en flambement de I'étage et tient compte des effets P—& pour les

poteaux dans la plupart des cas pratiques. En considérant les effets P — 0 , le facteur de la longueur
effective KRL est relativement simple & calculer. La procédure du facteur K est basée sur la

résistance approximative de I'étage au flambement telle que :

HL
__ poteaux forts 3.38
> Py piage = (0,85+0,15R,) (3.38)
poteaux forts th
ou
R
RL — poteauxarticulés (3.39)
2R
Tous
et Z P, représente la somme des forces axiales dans les poteaux articulés « faibles » de

poteaux articulés

I’étage. Le symbole th représente le déplacement latéral relatif di aux effets du premier ordre
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sous l'action d’un effort tranchant qui sollicite I'étage et égal a Z H . En substituant (3.38)
poteaux forts

dans (3.22), on obtient:

> HL

A poteaux forts (0,85+ 0;15R|_)
_ el A P = Aoy P (3.40)
er(R.) (KRL L)Z R "u Z Pu u .

tous

En posant I'égalité du deuxiéme et du quatrieme terme de (3.40), on peut obtenir le facteur de

la longueur effective :

R P
K - iﬂ'ZTE| TOZUZS !
R P L > HL (3.41)

poteaniots__(0,85+4-0,15R, )

oh

et la résistance au flambement du poteau peut finalement étre calculée par :

Z HL
powasions__(0,85+0,15R, )

oh

P = Z P

Tous

(3.42)

Les équations (3.40) et (3.41) sont employées souvent avec T = 1 pour obtenir les longueurs
effectives et les charges de flambement élastique. Toutefois, on peut obtenir KRL inélastique en

utilisant 7 <1,0 au numérateur de I'équation et en utilisant les valeurs correspondantes de 7 pour

la rigidité de tous les poteaux dans l'analyse structurale du premier ordre du cadre. Les
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7*7TEl

équations (3.41) et (3.42) peuvent étre substituées dans I'équation P = >
(KL)

pour déterminer

le paramétre du flambement de I'étage A, tel que :

> HL

porx o (0,85+0,15R, )
i (3.43)

L ZPU

Tous

HL

N I fort o] , , .
oy EEXO  estlarésistance latérale de I'étage aux effets du premier ordre. L’approche KRL

th
réduit la résistance latérale par un facteur (0,85+0,15RL) qui varie entre 0,85 a 1,0,

dépendamment du pourcentage des charges de gravité supportées par les poteaux articulés

« faibles ». Ce facteur de réduction tient compte des effets P —¢ pour les poteaux de I’étage.

Les équations (3.40) a (3.43) sont baséees sur I’hypothése que le flambement de I'étage est
unique et indépendant de la distribution des forces axiales entre les poteaux de I'étage. Pour

illustrer les implications des deux approches présentées, les hypothéses retenues dans le

développement et I'utilisation de KKn et KRL sont résumées comme suit :

e Toutes les membrures sont prismatiques et parfaitement droites.

e Toutes les connexions sont rigides.

e Toutes les poutres sont élastiques. Une distribution de la plasticité due aux forces axiales
peut étre considérée dans les poteaux par I'utilisation du facteur de la rigidité réduiter,
toute inélasticité le long des poteaux est considérée uniformément distribuée.

e Tout effet des forces axiales sur la rigidité des poutres est négligé dans les équations qui

déterminent KRL .
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e L’étage, au moment du flambement avec déplacement latéral, agit comme un ensemble
et tous les poteaux subissant le méme déplacement latéral.
e Les poteaux articulés « faibles » retenus latéralement par les poteaux « forts » ne sont

pas capturés par les équations présentées.

Les charges pondérées Pu ou Cf sont augmentées, de fagcon proportionnelle, jusqu’a I'atteinte

du mode de flambement de I'étage. Le multiple de Pu qui correspond au début du flambement de

I'étage est donné par ﬂKn et /1RL pour les deux approches discutées. La retenue latérale des
poteaux, fournie par les poutres, est modélisée dans une analyse du premier ordre dans I'approche

KRL . Dans l'autre approche ( KKn ), la retenue latérale des poteaux est modélisée a travers

I'utilisation des coefficients de rigidité GA et GB qui peuvent étre ajustés pour tenir compte de la

forme de la structure latéralement déformée.

Les effets P —A sont inclus dans les deux approches mais ceux de type P—¢ sont considérés
approximatifs. Ces approximations permettent le développement d’équations simples et
raisonnables pour déterminer les facteurs de la longueur effective et la résistance au flambement

conséquent du fait qu’en réalité, la résistance au flambement de I'étage est indépendante de la
distribution des charges a l'intérieur de I'étage. Dans I'approche KRL , les rigidités dues aux effets
du second ordre sont censées étre proportionnelles aux rigidités dues aux effets du premier ordre.

De plus, les effets P — ¢ sur la stabilité de I'étage sont censés dépendre uniquement du ratio R,_.

Le terme (0,85"' 0,15RL) donne la réduction de la résistance au flambement associé a ces effets.

Dans la plupart des cas pratiques, ce terme tient compte, de fagon conservatrice, de la réduction

due aux effets P — 0 . Tous les poteaux dans un étage ont la méme longueur. Les déformations dans

les membrures dues aux efforts tranchants sont négligeables dans les équations de KKn . Dans
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I'approche de KRL , les déformations dans les membrures dues aux efforts tranchants ou d’autres

effets tels que les déformations dans les zones d’assemblage peuvent étre incluses en les modélisant

dans I'analyse élastique du premier ordre pour obtenir th .

3.10 RESISTANCE DE L’ETAGE AUX DEPLACEMENTS LATERAUX DUS AUX EFFETS DU

PREMIER ORDRE

La résistance au flambement de I'étage est obtenue, de fagon assez correcte, en formulant une
approximation de la déformée en considérant tous les effets de non-linéarités géométriques
incluant les effets P—A et P—¢ ainsi que I'inélasticité des poteaux. Les effets de I'inélasticité des
poteaux sur la stabilité de I'étage peuvent étre pris en compte avec un coefficient de réduction de
la rigidité. Considérons, tout d’abord, un poteau en porte-a-faux ayant un comportement élastique

tel que montré a la Figure 3-6. La fleche a I'extrémité libre du porte-a-faux da aux effets du premier

ordre th est égalea:

HL®
= (3.44)
3El
ou encoresous la forme :
El
H= 3L3 Ay, (3.45)

La rigidité du poteau k est égale a la force transversale requise pour déplacer I'extrémité libre

d’une quantité égale a th =1,0telle que :
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3El 3El
k= E (): B (3.46)
Apgh =L
H H
L :
El £l
T T s 4 I 4L

L S~

Figure 3-6 : Comportement d'un poteau en porte-a-faux sans charge axiale — Effets du premier ordre
Comme alternative, (Le Messurier, 1977) a préféré considérer la résistance latérale du systeme
comme étant la force requise au systéme pour subir une rotation unitaire (c.a.d th/l- =10 avec

th =L provenant d’une analyse du premier-ordre). Donc, cette force que Le Messurier définit

comme étant PL est obtenue de (3.46) tel que :

3ElI 3ElI 3ElI 3ElI
e e T

PL =H |A0h:L =

(3.47)

avec
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H P (s.48)
—=— 3.48
A, L
et
HL
P=— (3.49)
th

Donc, pour ce systeme en porte-a-faux, on peut voir que la résistance latérale élastique du
premier ordre PL peut étre représentée, soit en terme en terme de la géométrie, de la retenue a
I'extrémité et la rigidité flexionnelle de la section ou encore, soit directement en terme du ratio de

I'effort tranchant H a la rotation entre étages th/l- , causée par cet effort tranchant. Etant

donné que PL est la rigidité latérale du premier ordre de I'étage, elle est aussi la charge critique du

flambement de I'étage si les effets P —0 sont négligés.

3.11 LESEFFETS P—-A SUR LA CHARGE CRITIQUE DE FLAMBEMENT

Considérons la structure montrée sur la Figure 3-7 dans laquelle un poteau articulé « faible » est
sollicité par une force axiale de gravité Puj et le poteau a gauche | n’est pas chargé. Le poteau |

doit résister a I'effort tranchant créé par le poteau articulé lorsque le systeme se déplace

latéralement. Aussi, lorsqu’une force latérale H agit en téte du poteau (AB), elle se déplace d’une
guantité égale a Aph correspondant au déplacement élastique de la structure di aux effets du
second ordre. Ce déplacement est égal au déplacement élastique de la structure d aux effets du
premier ordre th auquel s’ajoute un déplacement di a la non-linéarité géométrique de la

structure. Dans ce cas, la seule non-linéarité géométrique est due aux effets P —A causés par la

force axiale qui sollicite le poteau articulé lorsque la structure se déplace latéralement.
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F‘u‘I ADH Puj
H, Ho: B _
E C : C
El;
poteau | poteow

Iﬂl D H + PuJ Aph

o 7)’)’.9/): : L

UJ Aph
a) Cadre rigide — poteau articulé chargé b) Transfert de I'effet du poteau articulé au
axialement poteau connecté rigidement

Figure 3-7 : Cadre simple - une travée avec un poteau articulé chargé axialement
La force axiale Puj déplacée d’une quantité égale a Aph crée un effort tranchant PujAph /L

dans le poteau articulé pour balancer le moment da a I'effet du second ordre PujA ph - Cet effort

tranchant est transféré dans la poutre sous forme de force axiale pour maintenir I'équilibre au joint
C et cette derniere est transférée dans le poteau AB en porte-a-faux sous forme d’effort tranchant

pour maintenir I'équilibre au joint B. Donc, I'effort tranchant en téte et au pied du poteau en porte-

a-faux est égal a Hi + PujAph IL, ce qui correspond a I'effort tranchant provenant de I'effet du

premier ordre auquel s’ajoute Ieffort tranchant provenant de leffet P—A . Le moment

correspondant a cet effort tranchant au pied du poteau en porte-a-faux est égal a:

(Hi+PjA, /L)L=H,L+PA,.

La Figure 3-8b montre le diagramme du moment du premier ordre du poteaul, tandis que la
Figure 3-8c montre le moment additionnel du second ordre et la Figure 3-8d montre le moment
total du poteau en porte-a-faux. Tant que les deux poteaux n’atteignent pas le flambement, on peut

supposer un comportement élastique. La position finale d’équilibre de la structure déplacée peut
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étre trouvée par par une analyse structurale. Aussi, pour ce cas, le déplacement latéral de la

structure d( aux effets P —A est égal a I'effort tranchant dans le poteau en porte-a-faux, divisé par

la rigidité du poteau sous les effets du premier ordre.

Comme le poteau en porte-a-faux n’est sollicité par aucune force axiale, sa rigidité est donc

élastique dans sa configuration déformée et est égale a sa rigidité sous I'effet des sollicitations du

premier ordre (3EI / L3) tel que :

3 P
Aphz(Hi+PujA—m‘j L _ H, +—A _1
L J3El L PL /L

HL PA
= +

uj " ph

T

H.L
A, =—1—
" pL-P

i uj

(3.50)

L’équation (3.50) est une expression du déplacement latéral élastique di aux effets du second

ordre. Cette expression reste valide tant que la rigidité du poteau en porte-a-faux n’est pas affectée

par la présence des forces axiales. (Le Messurier, 1977) a noté que le déplacement Aph approche

I'infini lorsque la charge Puj est augmentée par un facteur A¢gg.pour devenir : AgpagePyj = Py Ceci

représente la charge a laquelle la structure flambe dans une configuration déplacée latéralement et
A¢tage €St définie comme étant le « parametre du flambement » de I'étage. Donc, la contribution du

poteau | a la résistance au flambement de I'étage est égale a : Py = AgagePuj = Pri-

Pour cette structure simple, la charge de flambement de cette structure non-contreventée a été
déterminée en considérant la structure dans sa position déplacée et les effets du second ordre
associés aux charges de gravité agissant sur la structure déplacée. Dans cette structure, la déformée

de la structure due aux effets du premier ordre est de la méme forme géométrique que celle
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obtenue due aux effets du second ordre et aussi, la méme que celle du premier mode de
flambement de la structure. Donc, cette analyse conduit a la solution exacte du flambement de la
structure. Ceci est d au fait que la rigidité latérale du poteau | , qui assure la retenue latérale, n’est

pas affectée par un effetP—0 .

Z — S S
g H,L P HL+Puj®pn

(o) (o) (o) ol

Figure 3-8 : Comportement du poteau en porte-a-faux en flexion dii a I'effet P — A sur le poteau faible

3.12 COMBINAISON DES EFFETS P — AET P — 6 ET LEUR INFLUENCE SUR LA

CHARGE CRITIQUE DE FLAMBEMENT

Considérons la structure montrée a la Figure 3-9 qui est identique a celle étudiée précédemment,

3 I'exception du fait que le poteau | en porte-a-faux est sollicité par une force axiale Pui a la place
du poteau faible j. Dans cette situation, le « poteau faible » | ne contribue aucunement dans le

comportement de la structure. Par conséquent, le comportement du poteau en porte-a-faux di aux
effets du second ordre peut étre considéré de facon individuelle. Le poteau en porte-a-faux a un

moment di aux effets du second ordre provenant de la charge de gravité qui agit sur la structure
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déformée (P—A) et sur la déformée de I'axe de la membrure (P -0 ). Il est nécessaire de
déterminer la déformée de la structure due aux effets du premier ordre. La déformée peut-étre
déterminée, de fagcon conservatrice, comme étant une fonction sinusoidale qui est égale a la
déformée due aux effets du second ordre au début du flambement. (Le Messurier, 1977) a

démontré que la déflexion due aux effets du second ordre est égale a (voir Figure 3-10) :

HiLi
ph:P P _Cp (3.51)
Li ui

Li' ui

ou CLi est un « facteur clarificateur ». Le troisieme terme du dénominateur tient compte des effets

P -0 . Ce terme est directement proportionnel au deuxiéme terme qui lui tient compte des effets

P —A. La charge critique de flambement est égale a la charge a laquelle le dénominateur de (3.51)

est égal a zéro (la charge ou le déplacement latéral tend vers I'infini). Donc, le flambement aura lieu

lorsque Pui sera augmentée par un facteur . tel que:

AP

i ui

=R —ACuR, (3.52)

et la charge critique du flambement élastique est donnée par :

Py = AP =

ui 1+ CLi (3.53)

L'effet P—0 influence la charge critique de flambement sous la forme du terme 1+ CLi au
dénominateur. En pratique, le concepteur n’a pas besoin de calculer CL pour déterminer le facteur

KRL . (Le Messurier, 1977) a dérivé une expression générale pour le facteur CL en considérant un
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poteau avec des ressorts ayant une rigidité a la rotation aux extrémités et libre de se déplacer en

téte.

B C ‘
L
Elj
poteau i poteau |
A D ,
Ve A -
/774

Figure 3-9 : Cadre rigide - Force axiale appliquée au poteau encastré a sa base

En utilisant un facteur de la rigidité du poteau (B) qui tient compte des conditions de retenue
élastique aux extrémités, (Le Messurier, 1977) propose que la résistance élastique du poteau a la

bifurcation puisse étre exprimée par :

El
PL =p—

B (3.54)

En substituant la résistance du poteau au flambement élastique, telle que définie par le

nomogramme d’alignement, on obtient :

7%El

e(n) — (KnL)Z (3.55)
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Aplﬁ
F LAi o
H. L Hi|_+Pui5+Puii
(k) =) ol
[y
Figure 3-10 : Effets P—Aet P-06 surun poteau sollicité par une charge axiale
On peut obtenir une expression pour CL telle que :
P an
C,=—--1= s -1 (3.56)

P ?

et ou Kn est le facteur de la longueur effective, obtenu du nomogramme d’alignement pour des

structures libres de se déplacer latéralement. Pour caIcuIerCL, on doit déterminer les valeurs de

Kn et S qui sont en quelque sorte dépendantes des conditions de retenue de la membrure. A

partir des valeurs de la rigidité « rotationnelle » des ressorts donnés sur la Figure 3-11, une

expression pour déterminer /3 est donnée par:

e 6(G, +G;)+36
2(G,+G;)+G,G; +3

(3.57)
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et ou les valeurs des facteurs G sont calculées a I’aide de (3.11) et (3.12).

6L1
H —
B . Ky = ——
S b,
L
6E1
@ ke
Gyl

AN
Figure 3-11 : Représentation des retenues élastiques aux extrémités du poteau

3.13 LIMITES IMPOSEES AUX CALCULS DE LA LONGUEUR EFFECTIVE D'UN ETAGE

L'approche de la longueur effective de I'étage est caractérisée par deux principales limitations
en ce qui a trait a I'exactitude et I'exhaustivité. En premier, cette approche est basée sur I’hypothese
fondamentale qui stipule que la valeur dedg,ge, calculée pour un étage donné dans un cadre étage,
est a I'intérieur d’une erreur acceptable de la valeur propre du parameétre de flambement Agygeme

du cadre (Bridge & Fraser, 1987; Hajjar et al., 1994).

Deuxiemement, cette approche ne représente pas un mode de flambement d’un cadre
contreventé pour tous les poteaux non-articulés « poteaux faible » de I'étage, méme que si celui-ci
est le mode qui gouverne le flambement de I'étage. Une portion significative de ces erreurs est due
au fait que cette approche tient compte de la distribution de I'effet P—¢ dans un étage de facon

approximative. On peut pallier a ces deux déficiences par I'imposition d’une limite minimale sur la
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valeur du facteur de la longueur effective (ou alternativement, imposer une limite maximale sur la
capacité du poteau au flambement), calculée en utilisant cette approche. En imposant une limite
sur la capacité individuelle des poteaux, un mode de flambement des cadres contreventés peut étre
estimé de fagon approximative et conservatrice et les erreurs, qui résultent de ['utilisation de
I'approche basée sur la longueur effective, peuvent étre limitées a des valeurs acceptables (Le

Messurier, 1993).

3.14 EVOLUTION ET MISES A JOUR DES SPECIFICATIONS TECHNIQUES

Traditionnellement, la méthode de la longueur effective (MLE) a été largement utilisée dans le
dimensionnement des poteaux faisant partie des cadres en acier, que ces cadres soient
contreventés (empéchés de se déplacer latéralement) ou non-contreventés (libres de se déplacer
latéralement). Tel que discuté dans les précédents paragraphes, cette méthode est basée sur
I'utilisation des facteurs de la longueur effectives K, qui tiennent compte de la contribution et de
I'influence des conditions de retenues sur la capacité de la résistance axiale des poteaux. Vu que la
MLE est aussi basée sur diverses hypothéses en ce qui a trait a la géométrie, les conditions de
retenue et les propriétés des matériaux (comportement dans le domaine élastique), on a pu
constater a travers les paragraphes précédents, que cette méthode peut s’avérer inappropriée,
surtout dans les cas ou les structures traitées représentent des caractéristiques qui ne soient pas
consistantes avec les hypothéses qui sont a I'origine de cette méthode. Dans un souci de pouvoir
utiliser une méthode de dimensionnement qui peut avoir I'avantage de « capturer » avec plus
d’exactitude les principaux facteurs qui affectent le comportement des poteaux et/ou poteaux-
poutres, la méthode d’analyse directe (MAD) a été introduite dans les spécifications techniques qui
régissent la conception et le calcul des charpentes d’acier (AISC, 2005), comme une méthode
alternative a la MLE. Cette méthode s’appuie sur les exigences fondamentales de la stabilité qui
stipulent que « La stabilité doit étre assurée par la structure considérée dans son ensemble et par

chacune de ses membrures ».
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Un des avantages majeurs de la méthode proposée, réside dans sa capacité de pouvoir tenir
compte des imperfections géométriques de la membrure et des défauts de construction qui
contribuent a générer des contraintes additionnelles, réduisant par le fait méme la capacité
portante de la structure (Suroveck & Zienmian, 2005). La MAD est applicable a tous types de

structures qu’elles soient contreventées ou non contreventées.

Pour prendre en considération tous les défauts géométriques, la MAD s’appuie sur |'utilisation
des charges fictives appliquées a la structure dans la direction horizontale. Ces imperfections ou les
charges fictives correspondantes doivent étre appliquées dans la direction des charges latérales.
Pour les cas des charges de gravité, ces charges fictives doivent étre appliquées dans la direction
suivant laquelle, la structure tend a se déplacer latéralement. Concernant un autre défaut
géométrique, en l'occurrence, le défaut de rectitude, la modélisation de ce défaut dans I'analyse
structurale de I'ensemble de la structure, peut s’avérer complexe et laborieuse, comparée a la
modélisation des défauts de la non verticalité. Dans la pratique, le concepteur peut rencontrer des
difficultés significatives concernant la direction de ces défauts de rectitude a spécifier par
membrure. Pour contourner cette difficulté, la réduction de la rigidité flexionnelle des membrures
concernées peut représenter une alternative beaucoup plus simple a utiliser dans une routine de

calcul.

L’application de ces charges fictives assimile I'influence des effets du second ordre dans la
réponse structurale, ce qui peut étre interprété comme étant des effets qui contribuent a réduire
la rigidité latérale de la structure. La MAD est basée sur des calculs qui retiennent une valeur du
facteur de la longueur effective K=1. Les deux méthodes de dimensionnement (MLE et MAD)
utilisent les équations d’interaction pour estimer la capacité individuelle des membrures. Toutefois,
vu que les deux méthodes sont « différentes », il faut s’attendre a ne pas aboutir au méme
dimensionnement des membrures et ce pour une configuration structurale donnée. Bien entendu

dans le cas ou les résultats du dimensionnement obtenus de I'application des deux méthodes
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représentent des différences substantielles, il devient judicieux de poser toute question pertinente

pour expliquer et comprendre les raisons de ces différences.

La nouvelle méthode proposée fournit une « représentation » raisonnable du comportement
réelle de la structure incluant les effets des non linéarités des matériaux et les non linéarités
géométriques. L'objectif de I'introduction de cette méthode dans les spécifications techniques est
de palier aux limitations de la MLE. Dans le dimensionnement des cadres d’acier selon la MAD, on
utilise une analyse élastique du second ordre, que cette analyse soit une méthode rigoureuse ou
une analyse élastique de premier ordre avec des facteurs d’amplification (U, et U, dans S16, ou B;
et B, dans AISC LRFD). L'analyse structurale du second ordre est accompagnée de I'application des
charges latérales fictives et d’une réduction de la rigidité flexionnelle des membrures qui
contribuent  assurer la stabilité de I'ensemble de la structure. A noter que les spécifications (AISC,

2010) préconisent I'application des charges latérales fictives dans les combinaisons ou figurent

. s ) s . Asecond ordre
uniguement des charges de gravité, en autant que le facteur d’amplification B, | B, = —————

premier ordre

soit inférieur a 1,7. Dans le cas contraire, les charges latérales fictives sont ajoutées aux charges

latérales de conception.

L'effet principal recherché de I'application des charges latérales fictives et la réduction de la
rigidité flexionnelle, est de tenir compte de fagon « approximative » du comportement inélastique
des membrures et des imperfections géométriques pour approcher la réponse structurale réelle. En
utilisant la MAD, I'analyse élastique du second ordre est conduite avec I'application des charges

fictives et la réduction des rigidités, suivantes :

1. Charge latérale fictive appliquée au niveau de chaque étage égale a 0,2% de la somme

des charges pondérées de gravité sollicitant I'étage considéré.
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2. Lavaleur de 0,2% a été calibrée en utilisant des modeéles de calculs qui tiennent compte
de la propagation et de la distribution de la plasticité, de la limite élastique et des
conditions de retenues (analyse élasto-plastique du second ordre).

3. La réduction des rigidités flexionnelles des membrures qui contribuent a assurer la

stabilité de la structure est donnée par El = O,BTbEl avec

P
( 1,0 pour — < 0,5
P
Tp !

_ y
- P, P, P,
4 [—r<1 — —r>] pour > 0,5
l By By By
B étant la résistance requise par la membrure et P, = A F),, la résistance axiale de la

membrure.

4. Réduction de la capacité axiale des membrures qui contribuent a assurer la stabilité de

la structure, de fagon a avoir EA = 0,8EA.

Un autre avantage de cette méthode est la simplicité des calculs et I'élimination de I'utilisation
des nomogrammes d’alignement et tous les ajustements nécessaires que le concepteur devait y
apporter. Il est important de souligner que les normes Canadiennes régissant la conception et le
calcul des charpente d’acier aux états limites ultimes peuvent étre considérées comme pionniéres
dans I'approche d’abandonner le concept de la longueur effective dans le dimensionnement des
cadres libres de se déplacer latéralement et ce, au profit d’'une approche basée sur I'utilisation des

charges latérales fictives tout en retenant une valeur du facteur de la longueur effective K = 1.
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4,1 APPROCHE BASEE SUR LES IMPERFECTIONS GEOMETRIQUES

Cette approche est une autre alternative a celle basée sur le concept de la longueur effective
pour déterminer la résistance des poteaux faisant partie des structures a cadres rigides. Plutot que
de calculer les facteurs de la longueur effective qui tiennent compte entre autres des conditions de

retenue aux extrémités des membrures, on utilise la longueur réelle du poteau K =1,0

conjointement avec une charge latérale fictive et I'équation d’interaction de résistance des
membrures agissant comme poutre-poteau. Pour les structures libres de se déplacer latéralement,
cette approche de la charge fictive est aussi appelée la « méthode des imperfections équivalentes »;
étant donné qu’elle tient compte des effets des diverses imperfections qui influencent la résistance
des membrures des cadres rigides. Les imperfections dans les structures en acier peuvent survenir

de plusieurs sources :

1. Les contraintes résiduelles dans les membrures qui peuvent étre vues comme étant des
imperfections dans les matériaux.

2. Les imperfections géométriques qui influencent la stabilité dans le plan des cadres,
incluant les défauts de verticalité, les défauts de rectitude et la non-verticalité de
I'ensemble de la structure a condition que les membrures de ces cadres soient

composées de sections compactes (pas de possibilité d’instabilités locales).
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Les imperfections géométriques locales (flambement local des parois qui composent les
sections), influencent la stabilité locale des sections transversales non-compactes, ou le rapport
d’élancement des ailes (b/t) est supérieur a 200/\/@. Aussi, pour les cadres qui ne sont pas
adéquatement contreventés hors du plan de chargement, le déversement et le flambement des
membrures peuvent affecter le comportement global et, dans ce cas, on peut étre en présence d’un

phénomeéne d’instabilité du cadre hors du plan de chargement.

Au moins trois différentes approches sont couramment utilisées dans le dimensionnement des
poteaux dans les cadres libres de se déplacer latéralement. La premiére approche est basée sur le
concept de la longueur effective pour déterminer le terme de la résistance a la compression dans
les équations d’interaction des membrures travaillant comme poteaux-poutres (AISC, 1993). La
structure est analysée pour déterminer les effets élastiques du second ordre, en supposant une
structure parfaitement droite qui contient des membrures parfaites et idéales. Les imperfections
géomeétriques sont considérées uniquement via la courbure d’un poteau équivalent étant articulé a

ses extrémités. Cette approche a fait I'objet du chapitre 3 du présent mémaoire.

La deuxiéme approche est une méthode d’analyse de premier ordre avec des facteurs
d’amplification (U; et U, dans S16 et B; et B, dans AISC LRFD) pour tenir compte des effets du second
ordre P-A etP-6.

La troisieme approche est celle basée sur le concept des charges latérales fictives accompagnée
d’une analyse structurale élastique du second ordre, exécutée sur une structure parfaite ou les
défauts géométriques ne sont pas modélisés de facon explicite. Cette approche utilise la longueur
réelle de la membrure dans les équations d’interaction de la résistance des poteaux-poutres et tient
compte des défauts de rectitude des membrures, des défauts de la verticalité et de I'effet des
contraintes résiduelles. Les charges latérales fictives sont spécifiées pour capturer les effets des
défauts géométriques. Cette approche est adoptée par la norme canadienne CSA-516.1-M94, la
norme britannique BS5950 : Part 1 (1990) et la norme australienne AS4100-1990. Les normes
européennes Eurocode 3 sont similaires aux normes CSA-516.1-M94 et BS5950 : Part 1 (1990) dans
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I'utilisation d’une force latérale fictive avec une analyse structurale élastique du second ordre,
exécutée sur une structure parfaite, a I'exception du fait que la longueur effective peut étre utilisée
dans le terme de la résistance axiale dans les équations d’interaction. Cette exception est valable
pour les structures contreventées (empéchées de se déplacer latéralement). L'approche de la
charge latérale fictive est développée dans le contexte des cadres rigides libres de se déplacer
latéralement. Les facteurs de la longueur effective dans ce type de structure sont supérieurs a l'unité

et, donc, les moments additionnels induits par les charges latérales fictives sont trés importants

c p
pour équilibrer I'augmentation dans le terme de la résistance axiale C—f (S16) ou Fr (AISC) dans
r C

les équations d’interaction basées sur la longueur réelle du poteau. Si le cadre est partiellement ou
totalement retenu, l'approche de la charge latérale fictive continue de s’appliquer, mais
possiblement résulte d’'une conception plus conservatrice. Pour le cas extréme d'un cadre
contreventé, les charges latérales fictives qui agissent a chaque niveau d’étage vont produire un
petit changement dans la distribution de la force axiale a travers la structure, mais auront un effet
négligeable sur la distribution des moments. Il est vrai que si les facteurs de la longueur effective

des poteaux dans un étage sont inférieurs a l'unité, donc toute procédure de dimensionnement

impliquant I'utilisation des charges fictives conjointement avec K =1 sera conservatrice.

4.2 APERCU DE L’APPROCHE DES CHARGES FICTIVES

Cette section présente une description détaillée des différents types d’imperfections et de leur
influence dans la détermination de la résistance des poteaux et des cadres. La méthode des charges
fictives est considérée comme étant une procédure de conception rationnelle et simple
d’application en ingénierie des structures. Une alternative aux calculs des coefficients de la longueur
effective des poteaux, dans une structure non-contreventée, est d’utiliser la longueur réelle du
poteau ( K =1) en conjonction avec une charge latérale fictive agissant a chaque niveau. Une
analyse élastique du second ordre est exécutée relativement a une structure géométriguement

parfaite. Les charges latérales fictives appliquées a chaque étage contribuent a prendre en
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considération les imperfections géométriques (défauts de verticalité et de rectitude) sous I'effet des
charges de gravité. La charge fictive N, qui agit & chaque niveau (étage), est considérée comme

étant une proportion ¢ de la charge de gravité totale Q agissant sur I'étage de facon a ce que
N = £Q . La valeur de la variable ¢ varie selon les spécifications entre 0,002 dans une analyse

élastique du second ordre, AISC LRFD, section C2.2a et 0,005 dans les spécifications canadiennes
$16-09, article 8.4. Les valeurs choisies devront aboutir a des résultats proches de ceux déterminés
a partir des méthodes d’analyse structurale rigoureuses qui tiennent compte de la propagation de
la plastification dans la section. La différence dans la valeur des charges latérales fictives entre les
spécifications S16 et AISC LRFD peut s’expliquer par le fait que les spécifications AISC LRFD
emploient une valeur de 0,002 accompagné d’une réduction de la rigidité flexionnelle et axiale des
membrures qui contribuent a assurer la stabilité de la structure. Les normes canadiennes,
conservent les valeurs nominales des rigidités flexionnelles et axiales des membrures. En se limitant
au seul comportement de la structure dans le plan du chargement, si la méthode des charges fictives
était permise dans les spécifications AISC LRFD, les équations pertinentes d’interaction des poteaux-
poutres devraient étre satisfaites pour toutes les membrures travaillant comme poteau-poutre

telles que :

R +§ M, <1,0 pour R >0,2
¢c Pn(L) 9 ¢an ¢c Pn(L) ( )
4.1
R +§ M, <1,0 pour R <0,2
2¢c Pn(L) 9 ¢bM n ¢c Pn(L)

et dans lesquelles la résistance axiale nominale Pn(L) est calculée a partir de la courbe de résistance

du poteau en utilisant la longueur réelle de I'élément L ; la résistance ainsi calculée tient compte
des imperfections géométriques. Dans une analyse structurale élastique, la méthode de la charge

fictive agit en conjonction avec les vraies charges latérales et les charges de gravité, ce qui produit

invariablement des valeurs plus élevées des moments dans les membrures M u comparées a celles
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obtenues des charges réelles seulement. Dans cette perspective, la contribution additionnelle aux

moments M y est contrebalancée par I'laugmentation du terme de la résistance axiale nominale de

Pn (basée sur la longueur effective KL ) a Pn(L) (basée sur la longueur réelle L ). Les charges

horizontales fictives doivent étre employées dans toutes les combinaisons de charges et, en
principe, elles nécessitent a étre considérées dans toutes les directions, mais seulement dans une
direction a la fois. Lorsque les vraies charges latérales sont appliquées, les charges réelles et les

charges fictives sont logiguement supposées agir dans la méme direction.

En I'absence de charges latérales réelles (cas d’une structure sollicitée par des charges de gravité
symétriques seulement) et lorsque la structure et/ou la charge est asymétrique, les charges fictives
doivent étre considérées comme agissant de fagon indépendante dans les deux directions, chaque
direction a la fois. On peut noter qu’effectivement, cette procédure augmente le nombre de cas de
charge ol la charge de gravité a besoin d’étre considérée. Le grand nombre de cas de charges
inhérentes, dans la procédure de la charge fictive, ne doit pas représenter un probleme de taille,
surtout avec I'utilisation courante des analyses structurales sur ordinateur. Une conséquence de
I'utilisation de la méthode des charges fictives est que méme s’il s’agit des cas de charges de gravité,

chaque poteau retenu et faisant partie d’une structure libre de se déplacer latéralement, est sollicité
par un moment de flexion Mu et seuls les poteaux ayant des rotules aux extrémités (poteaux
faibles) sont dimensionnés pour des charges axiales pures. Cela signifie qu’un point fixe, sur I'axe
Pn/Py du diagramme d’interaction de la résistance de la membrure sous I'effet de la charge axiale
pure, n’existe pas dans cette approche basée sur les charges fictives et qu’il y a une certaine portion
du diagramme d’interaction adjacente a I'axe Pn/Py (ou le moment Mu est plus petit que celui

généré sous I'action de la charge fictive seule) qui est inutilisable.

Ces aspects particuliers, associés avec I'approche des charges fictives, n’affectent pas la puissance

de cette méthode, mais confirment la réflexion sur la présence des défauts de verticalité dans les
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cas réels et que les charges de gravité, agissant sur ces défauts de verticalité, induisent des moments
de flexion. Un des avantages de la méthode basée sur les charges fictives est sa capacité a fournir
les moments de flexion aux joints des cadres sous I’effet des charges de gravité et ces moments sont
nécessaires pour le dimensionnement des poutres et les assemblages qui assurent le transfert des

charges.

4.3 INFLUENCE DES IMPERFECTIONS GEOMETRIQUES SUR LA RESISTANCE DU

POTEAU

4.3.1 Généralités

En général, seulement deux types d’imperfections sont considérés dans la détermination de la
résistance des poteaux tel que reflété dans les courbes de la résistance des poteaux. Il s’agit des
contraintes résiduelles et des défauts de rectitude. L'influence de chaque imperfection et de leur
combinaison est illustrée a la Figure 4-1. Cette courbe est obtenue en considérant une membrure
parfaitement droite et une distribution des contraintes résiduelles selon le modele proposé par
(Galambos & Ketter, 1959). La membrure ne montre aucune déformation latérale avant le

flambement (bifurcation), la charge critique de flambement est obtenue a partir du module tangent

ET et est désignée par Pt et les déformations subséquentes suivent la courbe (B). Pour une

membrure ayant des défauts de rectitude (courbe A), mais exempte des contraintes résiduelles, les
déformations latérales prennent place immédiatement aprés le chargement et elles suivent une
courbe de flexion élastique du second ordre jusqu’a I'atteinte de la limite élastique correspondant
a une charge P, , les déformations subséquentes suivent la courbe A. Si les deux types

d’imperfections sont présents, les déformations suivent la courbe C et atteignent une valeur

maximale pour une charge correspondante Pm avec les déformations subséquentes suivant un

tracé qui approche la courbe B.
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Les multiples courbes de résistance des poteaux dans la norme britannique BS5950 : Part 1
(1990) et la norme australienne AS-4100-1990 sont basées sur I'équation de Perry-Robertson qui
inclut un terme du défaut de la verticalité. Dans la norme australienne AS-4100-1990, le terme du

défaut de la verticalité est augmenté de facon artificielle pour tenir compte des contraintes

résiduelles, ce qui conduit a réduire la résistance calculée de PL a Pm (Figure 4-1). Les courbes

multiples des poteaux dans les normes européennes sont basées sur une combinaison des analyses
aux états limites ultimes et sur des tests a échelles réelles. Par contre, la courbe de la résistance des
poteaux, dans la méthode de calcul aux contraintes admissibles ASD (AISC, 1978) est basée sur une

réponse du poteau qui tient compte seulement des contraintes résiduelles (flambement suivant la
courbe B de la Figure 4-1), ol la contrainte résiduelle maximale en compression est égale é0,5Fy.
Cette valeur représente une majoration artificielle de la contrainte résiduelle typique en
compression qui est habituellement égale a 0,3Fy pour tenir compte partiellement des effets des

courbures initiales (défauts de rectitude). Toutefois, cette méthode ne tient pas compte

adéquatement des défauts initiaux de la verticalité et, donc, un facteur de sécurité variable est

utilisé de facon a réduire la valeur de Pt a une valeur qui correspond a Pm déterminée a partir des

résultats des tests.

La courbe de la résistance des poteaux dans la spécification AISC LRFD représente un ajustement
de la courbe de la spécification ASD qui inclut les effets des contraintes résiduelles ainsi que les
effets des imperfections géométriques. Pour les membrures faisant partie des cadres libres de se
déplacer latéralement, les courbes de la résistance des poteaux, décrites ci-dessus, ne tiennent pas
compte directement des défauts de verticalité de |'étage ou de la non-verticalité de 'ensemble de
la structure. Tous les effets de ces imperfections peuvent étre inclus dans une analyse structurale
inélastique avancée. Les résultats d’une telle analyse peuvent étre qualifiés de « résistances

exactes » des poteaux. Les résistances déterminées d’une analyse structurale inélastique avancée
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peuvent étre comparées aux résultats obtenus des méthodes de conception prescrites dans les

normes et les spécifications pour fins d’adaptation et/ou de rectifications (calibrage).

Chorge

Flambenent &lostique

—

limite
elastique

Flexian &lastique

Courbe A
courbure initiole

Courke B

-~ controintes reésidueles

Courke C
controintes résiduelles- courbure intiole

Déplocerment lotérol

Figure 4-1 : Influence des imperfections géométriques sur le comportement du poteau (Trahair & Bradford, 1991)

En plus des imperfections considérées ci-dessus, il y a d’autres imperfections qui peuvent se

produire dans la pratique, a savoir : les déviations dans les plaques qui constituent les sections, les

excentricités accidentelles des charges, les charges transversales accidentelles, les mouvements des

appuis et les tassements des systémes de fondations sont des exemples parmi tant d’autres. Ces

dernieres imperfections ne sont pas traitées dans le cadre de ce mémoire.

4.3.2 Types d'imperfections

Les sections structurales laminées a chaud renferment des contraintes résiduelles qui résultent

des différents taux de refroidissement que les différentes parties de la section éprouvent durant le

processus de la fabrication. Pour les sections en |, les contraintes résiduelles sont habituellement

des contraintes de compression dans le bout des ailes. Comparé aux sections exemptes de

contraintes résiduelles, la magnitude et la distribution de ces contraintes résiduelles de compression
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influencent la résistance a la compression des membrures, a cause de la possibilité d’atteindre
prématurément la limite élastique dans différents endroits de la section, ce qui peut réduire la
résistance a la flexion. Deux différentes distributions des contraintes résiduelles dans les sections
en | sont montrées a la Figure 4-2. Les effets des contraintes résiduelles sont plus séveres pour des
sections en | fléchies suivant leurs axes faibles. Comparé a celles fléchies suivant I'axe fort, les
valeurs des contraintes résiduelles de compression et de traction peuvent étre déterminées avec

les expressions développées par (Galambos & Ketter, 1959) :

ool — 8 s (a.2)
"l btrw(d-2t) | " ‘

N

ou O, =O,3Fy est la contrainte résiduelle en compression et 0, est la contrainte résiduelle en

traction.

Les contraintes résiduelles dans les sections en | laminées a chaud sont mesurées a I'aide des
méthodes destructives et non destructives. Une des premieres méthodes exactes pour déterminer
les contraintes résiduelles a été proposée par (Mesnager, 1919) et modifier par (Sachs, 1919) est
connue sous |'appellation technique de « Boring-out Method ». La distribution des contraintes
résiduelles, proposée par (Beedle, 1964), est consistante avec les contraintes résiduelles mesurées
dans les sections américaines, désignées par W (wide flange), qui résultent du refroidissement de la
section pendant et aprées le laminage. Des recherches conduites, pour investiguer le déversement
par flambement latéral des poutres et des poteaux-poutres, ont permis une représentation des

contraintes résiduelles induites dans les ailes des sections, aprés le laminage a chaud par une
distribution parabolique variant de 0,35 Fy , en compression aux bouts des ailes, a 0, 5Fy de traction

a la jonction ailes-ame. (Bild & Trahair, 1989) ont adopté une distribution bilinéaire pour les ailes et
une distribution tri-linéaire pour I’ame (voir Figure 4-2b). La distribution des contraintes montrées

a la Figure 4-2a a été employée largement dans les études paramétriques relatives a la résistance
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des poteaux-poutres et des cadres dans le contexte du développement des équations d’interaction

(Bild & Trahair, 1989).

o? Jistribution des controintes résiduelles

0.5Fy

]

dr a4 E/ \ 0.35F

sz 0.5Fy
GWI’C
dr4 I\\ /] k) Distribution des controintes residuelles
EZ ] suivart Trabair ot Blid ¢1985)

Figure 4-2 : Exemples de la distribution des contraintes résiduelles dans une section en | doublement symétrique
(Bild & Trahair, 1989)

4.3.3 Imperfections géométriques

Dans les différentes spécifications techniques de conception, des valeurs définissant les

tolérances de la fabrication et d’érection sont incluses de facon explicite ou implicite pour simuler

les défauts de rectitude de la membrure 0, , les défauts de verticalité a I'étage Ao et de la non-

verticalité globale €, de la structure. Trois types d’imperfection qui peuvent étre désignés comme
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des imperfections de la membrure et de la structure dans son ensemble sont montrés a la Figure

4-3.

LDéfout de verticalité Ag/h 0
D&fout de rectitude
de lo membrure &g /L 1 l l L
Ap
L 3y k

g Defaut de verticolite
Lourbure initiale DE"IFQE':A’C de verticalité glokole de la structure
a l'etage

Figure 4-3 : Défauts géométriques des membrures et des cadres

Les défauts de rectitude d’'une membrure sont parmi les aspects qui ont été les plus examinés et
les effets de ces imperfections sont inclus dans les courbes de résistance des poteaux adoptées par
les différentes spécifications techniques. Les imperfections peuvent étre incluses dans la procédure
de la conception et I'analyse des cadres, mais une telle approche peut s’avérer trés complexe.
Eurocode 3 recommande que ces imperfections géométriques soient étre incluses dans I’analyse
élastique globale du cadre. Bien que I'influence du nombre de poteaux dans un étage et le nombre
d’étages soit considérée, seules quelques lignes directrices sont données en ce qui a trait a la forme
et la distribution de ces imperfections. Les spécifications AS4100-1990 et CSA-516.1-M94 incluent
les effets des imperfections géométriques a travers 'utilisation des charges latérales fictives. Cette

approche est aussi admise dans Eurocode 3. La modélisation des imperfections gé¢ométriques n’est
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pas une procédure simple. Ce n’est pas simplement la magnitude, mais aussi la forme, la distribution

et 'orientation de ces imperfections qui sont significatives.

Le concept de la longueur effective du poteau, équivalent articulé aux deux extrémités peut étre
utilisé pour prendre en considération les défauts géométriques des poteaux ayant des conditions
de retenues différentes de celles du poteau équivalent. Différents exemples de |'utilisation de ce

concept sont montrés a la Figure 4-4.

L

(23 potesu orticuld B pateau

comtrevents e porte-d-foux

(dd poteocu encostré
contreventé

C) poteow encastré
likre de se déplocer

Figure 4-4 : Poteaux équivalents avec imperfections géométriques basés sur le concept de la longueur effective

Dans le cas d’absence d’'imperfections géométriques, les poteaux-poutres montrés aux Figure
4-4a a Figure 4-4d, ont un comportement identique. De facon similaire, si les imperfections

géométriques sont incluses suivant le concept d’un poteau bi-articulé équivalent avec un défaut

initial de rectitude 50 , le comportement de chacun des quatre poteaux est identique. Le défaut de

verticalité des poteaux-poutres sur les Figure 4-4a et Figure 4-4c est défini implicitement par le

défaut de rectitude de la membrure 50 et de la longueur effective K et ce défaut est indépendant
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des tolérances de I'érection. Le poteau en porte-a-faux, montré a la Figure 4-4b, a un coefficient de

la longueur effective K = 2 sur le défaut de verticalité implicite supposé, 8, égal a 6, = 260/1(,

tandis que le coefficient de la longueur effective du poteau encastré a ses extrémités (voir Figure

4-4c) est égal a 1 et la non-verticalité implicite égale a 2§, = 260/K. La modélisation des
imperfections géométriques des cadres, et plus particulierement, la détermination des orientations
appropriées de ces défauts est beaucoup plus complexe que celle pour une membrure individuelle.
Plutot que de prescrire des défauts de rectitude aux membrures et des défauts de verticalité au
cadre, on peut employer un modele de cadre équivalent représentant des imperfections
géométriques. Les imperfections équivalentes peuvent étre définies comme étant de larges
imperfections qui résultent d’'une déviation uniforme de la verticale, et ce, pour tenir compte des

effets combinés des défauts des membrures et de I’ensemble du cadre.

4.3.4 Imperfections géométriques - Normes et spécifications

Une revue des imperfections géométriques et des imperfections des matériaux (contraintes
résiduelles) incluses dans les spécifications techniques a travers le monde peut étre trouvée dans
(SSRC, 1991). Certaines spécifications techniques incluent les imperfections directement dans la
procédure de la conception. Alternativement, ces imperfections peuvent étre incluses dans une
analyse structurale pour déterminer les effets des charges agissant sur ces imperfections.
L’'emphase sur ces imperfections, et comment elles sont considérées dans les procédures basées
sur le principe des analyses élastiques du second ordre, est fondamental pour comprendre la

motivation d’une approche basée sur le concept des charges fictives.

4.3.5 Défauts de rectitude de la membrure

Pour déterminer les forces internes dues aux charges appliquées dans le contexte d’une analyse
élastique qui traite la structure dans son ensemble, les spécifications techniques négligent

habituellement les défauts de rectitude des membrures. Cependant, ces défauts sont considérés
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dans le dimensionnement de la membrure par I'usage d’une courbe de résistance des poteaux qui
inclut aussi les effets des contraintes résiduelles. Eurocode 3 exige que les défauts de rectitude de

la membrure soient inclus dans I’analyse globale lorsque I’élancement de la membrure excede une

limite définie, relative au ratio de la charge axiale a la charge équivalente de la limite élastique P/P .
y

Les défauts de rectitude de la membrure sont considérés dans les diverses spécifications

techniques :

CSA-516-09: inclut dans les courbes de résistance des pieces comprimées, des défauts de

rectitude qui sont basées sur une valeur sécuritaire de la déformée initiale égale a L/1000.
AS4100-1990 : inclut les défauts de rectitude dans les courbes de résistance des poteaux.
AISC LRFD (1993) : inclut les défauts de rectitude dans les courbes de résistance des poteaux.

AISC LRFD (2005) : offre la possibilité d’utiliser la méthode d’analyse directe qui tient compte des
imperfections géométriques, soit par I'application des charges latérales fictives ou par

I'intermédiaire d’'une modélisation directe de ces imperfections dans I’analyse structurale.

Eurocode 3 : inclut les défauts de rectitude dans la courbe de résistance des poteaux ou en
utilisant une analyse du second ordre avec des poteaux représentant des défauts géométriques

initiaux.

4.3.6 Deéfauts de verticalité de I'étage

Les imperfections initiales d’un cadre peuvent étre considérées dans |’analyse structurale
élastiqgue au moyen d’une imperfection géométrique équivalente sous la forme d’un déplacement
initial Y tel que montré a la Figure 4-5. Il est important de réaliser que le défaut de verticalité
équivalent est souvent plus grand que la non-verticalité physique de I'étage spécifiée sur la base des

tolérances d’érection. Pour plus de convenance dans I'analyse structurale, I'imperfection initiale
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peut étre remplacée par des charges fictives équivalentes a N =P ou P représentent la

somme des charges de gravité qui sollicitent I'étage. Les charges latérales fictives équivalentes sont
montrées a la Figure 4-5a, pour une membrure individuelle, et a la Figure 4-5b, pour un cadre rigide

a étages. Les valeurs de ' relatives a I'analyse élastique du cadre, qui sont incluses dans certaines

spécifications de conception, sont :

AISC LRFD : non applicable. Les facteurs de la longueur effective sont utilisés pour les poteaux

faisant partie des structures libres de se déplacer latéralement, de cette fagon, Y est

considérée comme étant une quantité implicite (AISC, 1993). La norme (AISC, 2010) permet
I'utilisation des charges latérales fictives, Ni, pour tenir compte d’'un défaut de verticalité de
I'ordre de 1/500, sous la forme N; = 0,002Y;, ou Y; est la somme des charges de gravité
sollicitant I’étage. Dans le cas ou un défaut de verticalité plus petit est défini, les charges latérales

fictives peuvent étre diminuées.

CSA-516-09 : \y = 0,005 conjointement avec un facteur de la longueur effective K = 1 ou les

charges latérales fictives sont plus grandes que les charges latérales réelles; sinon, la charge

fictive est nulle.

AS 4100-1990 : \ = 0,002 conjointement avec un facteur de la longueur effective K =1,0 ou

les charges latérales fictives sont plus grandes que les charges latérales réelles; sinon, la charge

fictive est nulle.

Eurocode 3 (1992) :

Y= kcksWO
avec y,=0,005

k,=0,5+1/c k <10
k,=+0,2+1/s k <10
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avec C et S, le nombre de poteaux par étage et le nombre d’étage respectivement.

La valeur de Y peut donc varier d’un maximum 0,005 a un minimum de 0,0016, dépendamment

du nombre d’étages (hauteur de la structure) et du nombre des poteaux a I'étage. A noter que \Jf

est utilisée conjointement avec le facteur de longueur effective K pour les cadres contreventés

(empéchés de se déplacer latéralement).

P P
v W MO
v
& I
W
Y O3 I
YP
|
P
Fh
CoiMembrure indivicdueslle Chilodre

Figure 4-5 : Défauts de verticalité et charges fictives équivalentes

4.3.7 Apercu des tolérances courantes de la construction et de la fabrication

Une approche alternative a la modélisation des imperfections géométriques et a leur prise en
compte dans une étude inélastique avancée consiste a prendre en considération les tolérances
d’érection et de fabrication pour les membrures (voir Figure 4-3). Les spécifications techniques ont
habituellement des exigences concernant les tolérances de fabrication et d’érection des membrures
sollicitées en compression. Ces tolérances doivent idéalement refléter les imperfections permises

pour atteindre la résistance exigée.
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Défauts de rectitude des membrures

Une membrure présentant des défauts géométriques (cas courants dans la pratique) peut étre
modélisée avec exactitude a I'aide d’'un nombre de termes obtenus d’une série de Fourier. C'est
généralement le premier terme qui représente une demi-onde de forme sinusoidale entre les
extrémités de la membrure qui a 'effet le plus significatif sur la résistance. Donc, le défaut de
rectitude est normalement spécifié sous la forme de la proportion §,/L ou §, est I'imperfection a
la mi-hauteur de la membrure et L est la longueur de la membrure. Les tolérances de fabrication

pour les membrures en compression dans certaines spécifications techniques de conception sont :
AISC LRFD (1993): 6,/L = 0,001
CSA-516-09 : 6,/L = 0,001
AS4100-1990 : La valeur minimale de §, = 3 mm ou 6,/L = 0,001

Eurocode 3 (1992) : 5,/L = 0,001 ou §,/L = 0,002 (pour les sections tubulaires)

Défauts de verticalité globale

Durant I'érection de la structure, les poteaux a chaque étage sont alignés de facon a maintenir
la verticalité dans les limites des tolérances prescrites. Une mesure du défaut de verticalité a chaque
étage (la tolérance d’érection) est le ratio Ay /h ou A, est le déplacement relatif de I'étage a I'état
ou la structure n’est pas chargé et h est la hauteur de I'étage comme montré a la Figure 4-3b. Les

tolérances d’érection dans certaines normes de conception sont les suivantes:
AISC LRFD (2005) : 5,/L = 0,002
CSA-5§16-09 : 6,/L = 0,001

AS4100-1990 : 5,/L = 0,002
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Eurocode 3 (1992) : 5,/L = 0,002

D’un point de vue analytique, toutes les spécifications mentionnées ci-dessus, permettent que

les imperfections relatives a la verticalité soient représentées par des charges latérales fictives
N Z(Ao/h)Q ou Q correspond a la totalité de la charge de gravité agissant a I'étage. Il est

important de noter que la valeur de l'imperfection équivalente,  , telle que discutée

précédemment, peut-étre plus grande que la valeur de la tolérance de construction Ao/h

considérée dans la présente section. Cette derniere approche est plus adaptée a la procédure de

construction.

Défauts de verticalité de I'ensemble de la structure

Pendant I'érection de la charpente d’acier, les poteaux dans les étages doivent étre droits et bien

alignés pour maintenir la verticalité générale de la structure dans les limites permises. Des exemples

d’enveloppe pour la tolérance maximale de la verticalité €, pour les poteaux d’un cadre, sont

montrés a la Figure 4-3. Les exigences dans certaines spécifications de conception sont les

suivantes :

AISC LRFD (2005) : pour les poteaux extérieurs (poteaux de rive) : 25 mm vers la lighe du
batiment ou 50 mm éloignés de la ligne du batiment pour les premiers 20 étages; au-dessus de
20 étages, la déviation peut étre augmentée de 1,6 mm pour chaque étage supplémentaire
jusgu’a un maximum de 50 mm vers la ligne du batiment ou 75 mm éloignés de la ligne du
batiment. Pour les poteaux adjacents a des cages d’ascenseur : 25 mm pour les premiers 20
étages et la déviation peut étre augmentée de 0,8 mm a chaque étage supplémentaire jusqu’a

un maximum de 50 mm.

CSA-516-09 : Pour les poteaux extérieurs: 25 mm vers la ligne du batiment ou 50 mm éloignés

de la ligne du batiment pour les 20 premiers étages, plus 2,0 mm pour chaque étage
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supplémentaire jusqu’a un maximum de 50 mm vers la ligne du batiment ou 75 mm éloignés de
la ligne du batiment. Pour les poteaux adjacents a des cages d’ascenseur : 25 mm pour les 20

premiers étages, plus 1 mm pour chaque étage supplémentaire jusqu’a un maximum de 50 mm.

AS 4100-1990 : Pour tous les poteaux, 0,002 de la hauteur ou la plus petite valeur entre ce qui
suit : 25 mm pour un point jusqu’a 60 m au-dessus de la base ou 25 mm plus 1 mm pour chaque

3 m dépassant 60 m jusqu’a une valeur maximale du défaut de verticalité de 50 mm.

Eurocode 3 (1992) : 0, 00352h/\/ﬁ ol =h est la hauteur totale et 1 estle nombre total d’étages

a partir de la base jusqu’au niveau considéré.

Par exemple, a une hauteur totale de 105 m, I'équivalent d’environ 35 étages de 3,5 m de

hauteur, la valeur maximum de eo est de 50 mm pour AS4100-1990 et de 73,5 mm pour Eurocode

3, ce qui a une influence directe sur les forces internes obtenus des analyses structurale. Cet état
des faits met lI'accent sur les différences qui subsistent entre les différentes spécifications

techniques.

4.4 L’ADAPTATION DES IMPERFECTIONS DANS L’UTILISATION D’'UNE ANALYSE

AVANCEE

Un poteau de longueur L libre de se déplacer latéralement et caractérisé par des retenues
rotationnelles élastique aux extrémités (voir Figure 4-6), peut étre utilisé comme modéle analytique
pour l'investigation de I'approche basée sur les charges fictives dans la détermination de la

résistance des poteaux et de la stabilité globale de ce type de structure.
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Figure 4-6 : Poteau libre de se déplacer latéralement ayant des retenues latérales en rotation
Les rigidités élastiques en rotation des retenues aux extrémités A et B du poteau sont

désignées par &, et 0y respectivement. Ces retenues élastiques peuvent étre exprimées sous la

forme:

a,=a,L/El
_ (4.3)
oy =agL/El

ou El est la rigidité a la flexion de la section du poteau. Les facteurs de rigidité GA et GB

couramment utilisés pour les poteaux libres de se déplacer latéralement (qui sont une mesure de
flexibilité plutot que la rigidité), peuvent étre exprimés en terme de retenues élastiques a la rotation

telle que :

G,=6/a,

_ (4.4)
G; =6/a,
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Les équations du flambement élastique, le flambement inélastique ainsi que le comportement
élastique non linéaire de ce poteau (libre de se déplacer) ne sont pas traités dans le cadre de ce

mémoire.

4.4.1 Méthode d’analyse avancée

Les analyses avancées sont généralement basées sur un modéle de zones plastiques qui sont
distinctes de celles utilisant le concept des « rotules plastiques SRC, 1993 ». L’analyse avancée basée
sur les zones plastiques est reflétée dans la littérature de différentes facons : analyse « élasto-
plastique », analyse de la plasticité répartie ou analyse inélastique répartie. L’analyse avancée basée
sur un modele des zones plastiques est caractérisée par la modélisation explicite de la diffusion de
I’écoulement (plasticité) dans les membrures de la structure. Les autres facteurs qui affectent la
résistance et la stabilité du cadre, tels que les contraintes résiduelles et les imperfections
géomeétriques, peuvent aussi étre modélisés. Une analyse avancée peut inclure les effets des grands
déplacements, la non-linéarité des matériaux et le chargement non proportionnel des membrures

et de la structure.

4.4.2 Evaluation analytique de 'importance des imperfections géométriques

Les effets des imperfections géométriques et des contraintes résiduelles sur la résistance du
poteau ont été étudiés en utilisant un modéle d’un poteau en porte-a-faux montré a la Figure 4-7.
Le poteau en porte-a-faux permet de considérer les défauts de rectitude et de verticalité et de
fournir une compréhension des sujets plus complexes issus de la prise en considération des

imperfections géométriques dans I'analyse des structures a cadres rigides.

Dans la plupart des analyses, I’élancement du poteau est :

F
ﬁ’c = 1(&) ¥ (4.5)
T\ r E
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ou K est le facteur de la longueur effective, qui est choisie égale a I'unité, puisque c’est la valeur
pour laquelle la charge élastique et la charge du flambement élastique coincident et produisent la
plus grande sensibilité aux imperfections dans le poteau. Les configurations considérées par ces

imperfections sont montrées a la Figure 4-7.

= P F P
A, P Ay
Ay P
L o S0 50
(a) (b) (c) (d) (e) (f)

Figure 4-7 : Formes des imperfections pour un poteau en porte-a-faux
Les imperfections montrées a la Figure 4-7 consistent en des combinaisons de défauts de

verticalité de magnitude Ao et de défauts de rectitude de forme sinusoidale et d’amplitude 50 .La

section en | utilisée dans I'analyse est un W200x46 fléchi suivant I'axe fort dont le comportement
du matériau est supposé parfaitement élastique avec F,, = 250 MPa. La distribution de contraintes
résiduelles a suivi le modele proposé par (Galambos & Ketter, 1959) avec une contrainte résiduelle

de compression aux bouts des ailes égale a 0,3F,. Le module d’élasticité de I'acier est égal a 200

GPa. Les résistances du poteau Pu obtenues d’une analyse avancée ainsi que des spécifications

américaines AISC LRFD utilisées dans cette étude, ont permis de constater que :

1. Lesimperfections géométriques et la distribution des contraintes résiduelles affectent la

résistance du poteau.
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2. Pour toutes les formes des imperfections, soit avec ou sans les contraintes résiduelles,

c’est le défaut de verticalité Ao qui I'effet le plus significatif sur la réduction de la

résistance du systéeme du poteau en porte-a-faux, comparé a l'effet du défaut de

rectitude 50. Aussi, les contraintes résiduelles ont un effet significatif sur la réduction

de la résistance du poteau pour tous les cas d’'imperfections gé¢ométriques.

3. Les poteaux de la Figure 4-7 different seulement dans I'orientation de I'imperfection de
rectitude par rapport a I'imperfection de verticalité. L'imperfection favorablement
orientée dans le poteau (d) donne une meilleure résistance comparée a celle obtenue

pour le poteau (e) avec une imperfection défavorablement orientée.

4.4.3 Adaptation des imperfections géométriques a la courbe de résistance des

poteaux dans les spécifications AISC LRFD

Tel que mentionné dans le commentaire des spécifications AISC LRFD, une seule courbe de la
résistance des poteaux représente une adaptation raisonnable des résultats obtenus de la
recherche. Les analyses avancées des poteaux, qui représentent des imperfections géométriques et

une distribution déterminée des contraintes résiduelles, ont conduit a déterminer des valeurs de

) ) AO, et O qui se rapprochent étroitement des résultats obtenus de la courbe de la

résistance, et ce, pour différents élancements des membrures. La courbe de la résistance des

poteaux dans la spécification AISC LRFD est définie par :

7’Elr _ 0,877t

P =0,877 =
n (KL)Z ACZ y

(a.6)

ou t et K représente respectivement le facteur de réduction de la rigidité (comportement

inélastique) et le facteur de la longueur effective inélastique.
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Pour obtenir des résultats consistants avec les analyses avancées dans le cas d’un poteau libre
de se déplacer latéralement et ayant des retenues aux extrémités qui développent une rigidité a la
rotation, I"élancement de la membrure A, doit étre fonction de la longueur effective inélastique
plutét qu’en fonction de la longueur effective élastique. Le calcul du facteur inélastique de la
longueur effective K et la réduction de la rigidité inélastique T implique la résolution par itération

du systéme d’équations (tirée de (Length, 1997b)) :

@@{@ﬁj@ ot (1)(1) o (@)
T T T T K K K

Poteau contreventé articulé aux extrémités

Un poteau contreventé articulé aux extrémités (GA = GB =00) g été analysé pour adapter le
défaut de rectitude 50 et le niveau des contraintes résiduelles O . ala courbe de la résistance du
poteau adoptée par les spécifications AISC LRFD, indépendamment du facteur de la longueur

effective K, qui est égal a 1 dans ce cas, et du défaut de verticalité Ao qui n'a aucun effet dans ce

cas (voir Figure 4-8).

Il a été trouvé que la combinaison d’un défaut initial de rectitude 50 =0,001L et d’une

contrainte résiduelle de compression O, = 0,3Fy aux bouts des ailes correspond a la courbe du
poteau de AISC LRFD pour un grand nombre des valeurs d’élancement ﬂc . Il est intéressant de noter

que la valeur de 50 =0,001L correspond a la tolérance de fabrication dans plusieurs spécifications

techniques. Les équations de la résistance du poteau dans les spécifications AISC LRFD sont basées

sur la résistance d’un poteau équivalent articulé aux extrémités de longueur KL avec un défaut

de rectitude a mi-hauteur d’environ KL/1500. Pour évaluer la sensibilité de la résistance d’un

poteau aux deux types d’imperfections, a savoir les défauts de rectitude et les contraintes
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résiduelles, les résultats des investigations analytiques ont montré que ces deux parametres ont un
effet significatif sur la résistance du poteau et devraient donc étre incluses dans I’analyse avancée

des poteaux représentant des imperfections géométriques.

=
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over inperfections P erticulé aux exirémités

Figure 4-8 : Poteau non contreventé avec imperfections géométriques

Poteau libre de se déplacer latéralement avec retenues en rotation

En plus du défaut de rectitude 50, les poteaux de longueur L sont caractérisés par d’autres

imperfections géométriques notamment un défaut de verticalité Ao tel que montré a la Figure 4-8a.

Cette imperfection provient des tolérances de I'érection et a un effet significatif sur la résistance
des poteaux non contreventés. Malgré que cette imperfection se produise aussi dans les poteaux
contreventés, son effet, dans ce cas, peut étre qualifié de significatif (M. J. Clarke & Bridge, 1992).
Des analyses avancées ont été exécutées sur un nombre de poteaux non contreventés représentant
des imperfections géométriques. Ces poteaux sont de longueur L avec des retenues élastiques en

rotation et sans aucune retenue en translation. Ces derniers ont des imperfections géométriques
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pour déterminer la résistance « exacte » du poteau Pn. Le défaut de rectitude retenu dans les

analyses était 50 =0,001L et les contraintes résiduelles de compression O . 20,3Fy aux bouts
des ailes. La valeur du défaut de verticalité a été modifié jusqu’a ce qu’un ajustement avec les

courbes de résistance soit atteint, et ce, pour une grande variété d’élancement ﬁc ainsi qu’une

grande variété de conditions de retenues aux extrémités. Il est important de mentionner que le
facteur de la longueur effective inélastique KL doit étre utilisé pour des fins de comparaison entre
les résultats obtenus des analyses avancées et ceux des courbes de résistance des poteaux. Les
études réalisées ont démontré que la courbe de résistance des poteaux dans les spécifications AISC
LRFD, en conjonction avec un facteur de la longueur effective inélastique K , se rapproche
étroitement des résultats obtenus des analyses avancées dites « exactes » sur des poteaux ayant
des imperfections géométriques, libres de se déplacer latéralement et pouvant atteindre la ruine
par rapport a I'axe fort de la section. A noter que les spécifications canadiennes ne font mention, de
facon explicite, que des effets des imperfections et du comportement inélastique des poteaux dans
la seule équation qui détermine la résistance a la compression des membrures chargées en

compression (CSA/CAN $16-09, article 13.3).

4.5 CHARGES FICTIVES POUR DES COMPORTEMENTS ELASTIQUE ET INELASTIQUE

EQUIVALENTS

L'utilisation de I'approche des charges fictives pour déterminer la résistance des poteaux dans
les structures a cadres rigides, qui est aussi nommé I’approche des imperfections équivalentes, est
une alternative a I'approche de la longueur effective couramment utilisée. Comparée a la MLE,
I"'approche des charges fictives tient compte de la nature physique du poteau et des imperfections
géométriques de fagon plus directe. Les effets des imperfections des membrures et de I'étage sont
considérés de facon indépendante. Les défauts de rectitude et les contraintes résiduelles sont

considérés a travers une formulation conventionnelle de la résistance du poteau qui utilise la



CHAPITRE 4

STABILITE DES CADRES RIGIDES 163

longueur réelle au lieu de la longueur effective. Le défaut de verticalité de I'étage est pris en

considération en incluant les charges fictives dans I'analyse structurale globale.

4.5.1 Charge fictive pour un comportement élastique équivalent

Le poteau montré a la Figure 4-9a présente un défaut de verticalité défini par I/ et le poteau

montré a la Fig. 4.9b est parfaitement droit et sollicité par une charge latérale fictive N . La question
est de déterminer la valeur de la charge latérale fictive de facon a ce que le comportement élastique
du second ordre des deux systémes (a et b) soit identique. Avec la résolution des équations

différentielles pertinentes des deux poteaux de la Figure 4-9, il peut étre démontré qu’on pourra
obtenir des distributions identiques des moments élastiques du second ordre M =M (Z, P) si

N =yP.

P P
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Figure 4-9 : Poteau non contreventé avec des retenues offrant une rigidité a la rotation — (a) Défaut de rectitude
(b) Charge latérale fictive
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4.5.2 Charge fictive pour un comportement inélastique équivalent

Comme discuté dans la section précédente, les deux cas de la Figure 4-9 ont une distribution
identique du moment élastique M =M (z,P) quand N =P . On peut donc affirmer, dans le but
de déterminer la résistance du poteau en utilisant une analyse avancée, que les défauts de

verticalité d’'une déviation angulaire ¥/ peuvent étre remplacés par une charge latérale fictive N
de magnitude N =P . Cette affirmation a été confirmée numériquement en utilisant des

analyses avancées (M. J. Clarke & Bridge, 1992; M.J. Clarke, Bridge, Hancock, & Trahair, 1992).

4.6 ADAPTATION THEORIQUE DES CHARGES FICTIVES A LA RESISTANCE DES

POTEAUX

Tel que discuté précédemment, on peut se rapprocher étroitement de la courbe de résistance
des poteaux dans la spécification AISC LRFD par une analyse des zones plastiques des poteaux
articulés aux extrémités avec un défaut de rectitude initial de forme sinusoidale avec une amplitude
maximale a mi-hauteur égale a §, = 0,001L et une distribution des contraintes résiduelles telle que

montrée a la Figure 4-2 (Galambos & Ketter, 1959) ainsi qu’avec une valeur maximale de la
contrainte résiduelle de compression aux bouts des ailes égale a 0, = 0,3 Fy. Pour les poteaux

libres de se déplacer latéralement et possédant des retenues aux extrémités avec différents degrés
de rigidité en rotation, il a été démontré que I'adoption d’un défaut de verticalité égal a Ay=
0,002L en conjonction avec les défauts de rectitude et les contraintes résiduelles, le tout inclus dans
une analyse avancée, donne des résultats trés proches de ceux obtenus de la courbe de résistance
de la norme AISC LRFD, pourvu que la longueur effective du poteau soit basée sur un facteur de la
longueur effective inélastique. Pour un poteau libre de se déplacer latéralement avec défaut de

verticalité désigné par ¥ , la force latérale fictive N qui doit étre appliquée a un poteau

parfaitement droit pour produire un moment élastique du second ordre est simplement égal a

N =P . Ll'adaptation d’une approche basée sur une charge fictive latérale a une procédure de
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dimensionnement se fera en analysant une membrure libre de se déplacer latéralement avec des
retenues latérales aux extrémités de rigidité &, et Oy . La membrure est sollicitée par une charge

axiale P et une charge fictive horizontale N . On suppose que la charge fictive est une proportion
£ de la charge appliquée P de facon a ce queN =£P . Dans le cas ou d'absence de retenues en

translation, le moment maximal aura lieu a I'une des deux extrémités (A ou B) et le moment est

donné par:
M, =N LQ=¢PLO (4.3)

ou Mu et Nu définissent la résistance requise du poteau-poutre et Q = max(Qy,, Qp ) avec QA

et QB qui sont des parametres déterminés en fonction des conditions de retenues ainsi que de la

force axiale telle que (tirées de (Length, 1997b)):

a, (uLsin ul —ag cos ul +ag )

Q,= - — — 2\ .
,uL[(aAJraB),uLCOS,uL+(aAaB—(,uL) )Sln,uL}
(4.9)
o - g (ulsinul—a, cos ul +a, )
i yL[(§A+§B)yLCOSyL+(0_¢A§B—(,uL)Z)Sin,uL}
ou:
a,=a,LIEl,a; =a,L/El
(4.10)

P
L=L |-
a El
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avec ay et ay, les retenues rotationnelles élastiques. Avec I’hypothése que la section utilisée est

compacte, la résistance nominale de la section en flexion est égale a :

M, =ZF (4.12)

n y

En substituantZ =S, S = %I (section supposée symétrique) et I' =/ I/A , (4.11) devient :

21 P nr
M, = uSF, = UBKy = 2(3) rP, (4.12)

avec

| . moment d’inertie de la section

D : hauteur totale de la section

S . module élastique de la section

Z .module plastique de la section

M. ratio du module plastique et du module élastique de la section
P, = AF,: la capacité élastique de la section en compression

E, : limite élastique de I'acier

A : aire de la section

Avec (4.8), le ratio du moment pondéré par rapport au moment nominal est donné a :

u

M nPLOD 1 (P LY\ D
_ =_Fl L=l = 1|Q .
M 2nrP,r Zé{Py](rj[nrj (4.13)

n
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Puisque I’élancement géométrique L/r peut étre exprimé en terme du parametre modifié de

I’élancement /IC(L) par:

F
A :l(kj — (a.14)

La substitution de (4.14) dans (4.13), donne :

M T P E(D
u = — 2/ —_u _— — gz .
M, 2§C(L)(PyJVFy (Urj (4.13)

L’Equation (4.15) indique que le ratio des moments Mu/Mn est fonction de certains

parametres caractéristiques :

& @ parametre qui définit la magnitude de la force horizontale fictive

lc(l_) : parametre de I'élancement de la membrure
E/Fy : parametre spécifique des caractéristiques du matériau
Pu/Py : paramétre de la force axiale dans la membrure

&, Qg : paramétres qui définissent les rigidités a la rotation des retenues latérales
D/(nr) : paramétre géométrique de la section
Pour une adaptation « correcte » du paramétre ¢ d’'une membrure sollicitée en compression

axiale, la valeur maximale de la capacité axiale Pu calculée avec I'utilisation de I'approche de la

charge fictive en conjonction avec I'’équation d’interaction des poteaux-poutres, doit étre égale a la

capacité axiale nominale Pn calculée avec I'approche basée sur le facteur de la longueur effective :
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7°Elr  0,877r 0,877r
R, =0,877 (KL)Z = 2y T Py (4.16)
(K4y)) ‘

ou K, Tet KﬂC(L) représentent respectivement le facteur de la longueur effective inélastique,

.....

(4.5).

Dans I'approche des charges fictives, la capacité nominale axiale Pn(L) qui est utilisée dans

I’équation d’interaction se référe a la longueur réelle de la membrure K =1,0 et elle est donnée

par :

P =0.658" P

n v

ﬂ)R pour A{m >1.5

pour A4, <L5
_ (4.17)
P, =0.877/4

e(L)

En définissant un facteur de réduction inélastique de la rigidité 7|, qui se réféere a la longueur

réelle du poteau L au lieu de la longueur effective KL, la capacité axiale nominale est calculée

sous la forme :

~0,8777,

n(L) /’i,C(L)Z

Py (4.18)

Le ratio de la résistance a la force axiale requise sur la résistance nominale peut étre obtenu de

(4.16) et (4.18) tel que :

I
= K2 . (4.19)
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Il s’en suit que le ratio du moment requis sur le moment nominal peut étre obtenu de (4.15) et

(4.16) :

K2 Fy (4.20)

M. 22

n c(L)

M, = & 0877t |E BQ
nr

En examinant les équations d’interaction des poteaux-poutres obtenues des spécifications AISC

LRFD et en négligeant les facteurs ¢, on retrouve :

R +§NIu <10 pour R >0,2

P 9M P

n(L) n n(L)

P M p (4.21)
4+ —t<10 pour “_<0,2

2|:)n(L) Mn I:)n(L)

Il est approprié de négliger les coefficents de tenue ¢ dans (4.17) puisque I'adaptation est faite
pour la résistance nominale plutét que pour la résistance de conception. En supposant que
Pu/Pn(L) >0,2 (dans la plupart des cas, puisque la seule contribution du moment dans I’équation

d’interaction provient des charges fictives) et la combinaison de (4.19) et (4.20) avec la premiére

équation d’interaction de la spécification AISC LRFD, (4.21), on trouve une expression pour ¢ telle

que:

F
£ =Ay, k2_ ]9 1 _y(ﬂ_l’ji (a.22)
7, )47 0,877tV E \ D )Q

Si le poteau est suffisamment élancé, de fagon a ce que Pu/Pn(L) < 0,2, on utilise alors la

deuxieme équation d’interaction du poteau-poutre pour obtenir le parametre de la charge fictive

¢



CHAPITRE 4

STABILITE DES CADRES RIGIDES 170

1 1 F 1
¢ =4 2K? - | == _y(n_l‘)_ (4.23)
7, J7r 0,877t \ E \ D /Q

Pour un poteau de longueur définie et en connaissant le type de retenues aux extrémités, les
caractéristiques de la section transversale et les propriétés du matériau, le paramétre requis de la

charge latérale fictive exigée £ peut alors étre calculé a partir de (4.22) et (4.23). Toutefois, les
calculs des facteurs de réduction inélastique des rigidités T et 7| exigent une procédure itérative.

Pour les poteaux élancés et libres de se déplacer latéralement ( ﬁC(L) >1,5 ), (4.22) et (4.23) peuvent

étre simplifiées du fait que 7 =7 =1,0. apparait de (4.22) et (4.23) que la force latérale fictive
théorique requise semble sans limite avec I'augmentation de I'’élancement. |l est proposé de réaliser
I’adaptation de la charge fictive a un parametre modifié de I'’élancement /lc proche de 'unité parce
que cette longueur correspond a la plus grande sensibilité aux imperfections et, par conséquent,
aux charges fictives. Pour une plage d’élancements intermédiaires ( ﬂ«c ~1,0 ), le parametre

théorique de la force latérale fictive requise varie de & =0, pour le cas d’'un poteau non

contreventé avec de parfaites retenues a la rotation (GA = GB =0 et un facteur de la longueur

effective K =1,0), a une valeur qui s’approche de & =0,01 pour un poteau non contreventé qui

est légérement retenu en rotation et dont les deux extrémités ont la méme rigidité. L’examen des
Eq. 4.18 et 4.19 nous permet de citer les facteurs qui contribuent a augmenter la valeur de la charge

latérale fictive requise pour une adaptation précise :

e Une augmentation de I’élancement du poteau telle que définie par lc(l_) .
e Une augmentation du coefficient de la longueur effective K.

e Une augmentation de la limite élastique de I'acier Fy .
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L’examen du terme nr/D dans (4.23) montre qu’une plus grande charge fictive est requise pour

le comportement suivant I'axe fort (petit ratio de D/(7r) ) comparé au comportement selon |’axe

faible d’une section typique en I. A noter que les spécifications AISC LRFD ne font pas de distinction
dans la forme de I'équation d’interaction en ce qui a trait a la flexion suivant I'axe fort et I'axe faible
de la section. D’autres spécifications, telles que les normes canadiennes CSA-5S16.1-M94 et
Eurocode 3 emploient des équations d’interaction distinctes pour la résistance dans le plan de
chargement et la résistance hors du plan de chargement. Dans ces cas, de plus grandes charges
fictives peuvent étre exigées pour le calcul de stabilité hors du plan comparé aux charges requises
pour la stabilité dans le plan de charge (suivant I'axe fort de la section), de facon a éviter une
évaluation non conservatrice de la capacité de certains cadres jugés sensibles aux effets de la

stabilité.

4.7 ADAPTATION SIMPLIFIEE DE LA METHODE DE LA CHARGE FICTIVE

Le premier objectif de cet exercice d’adaptation sera de dériver une valeur unique pour le

parameétre 5 250 dans la conception des poteaux-poutres qui ont différentes conditions de

retenues rencontrées dans la pratique et qui sont applicables pour étudier le comportement de la
membrure suivant I'axe fort et I’axe faible sans égard a la limite élastique du matériau de la section.

Avec cette intention, il est proposé dans les différentes spécifications techniques (CSA/CAN S16-09

et AISC LRFD 2005 que 5250 :0,005. Cette valeur représente la meilleure adaptation pour

déterminer la charge latérale fictive N = &P pour une large gamme de conditions pratiques.

4.7.1 Adaptation modifiée de la charge fictive

Différents parametres ont un effet direct sur la charge latérale fictive, parmi lesquels le ratio

E/Fy . Puisque le module élastique de l'acier E est essentiellement constant (200 GPa), les

variations de E/ Fy sont dues aux variations de la limite élastique Fy . Il est considéré approprié de
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modifier le parametre fondamental de la charge fictive 5020,005 de fagon a prendre en

considération les différentes limites d’élasticité. Le parametre de la charge fictive ainsi dérivé est

nommé le parametre de la charge fictive « modifié » §M et est exprimé en terme d’un facteur de

modification de la limite élastique ky tel que :

$m = $oky (a.24)

Il est indiqué par (4.22) et (4.23) gu’un tel facteur de modification doit étre proportionnel a

,/Fy/E , donc la valeur suggérée de ky est donnée par:
Fv
k, = 22,|- (a.25)
E

L’équation (4.25) est une formule simple qui modifie la charge fictive de facon appropriée pour
les effets des différentes limites d’élasticité. De plus, la limite élastique spécifiée de |'acier structural
correspond typiquement a seulement quelques-unes des valeurs standards telles que 250 MPs, 350
MPa et 450 MPa. Pour ces valeurs standards de la limite élastique, la plupart des normes proposent

que le parametre de la charge fictive ¢ qui peut étre appliqué universellement pour toutes

conditions pratiques de retenues aux extrémités et d’élancement sont tels que montrés au Tableau

4-1.

Tableau 4-1 - Valeurs universelles du paramétre de la charge fictive selon la limite élastique

Limite élastique, F, (MPa) Parametre de la charge fictive, & (-)
250 0,004
350 0,0045
450 0,005
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Les valeurs indiquée au Tableau 4-1 sont proposées comme étant les meilleures adaptations
possibles des parametres de la charge de fictive en fonction des limites élastiques spécifiées. Dans
beaucoup de situations, la résistance prédite du poteau ou du poteau-poutre n’est pas trés sensible

a la valeur précise de £ proposée. La sensibilité de la résistance de la membrure a & va étre plus
grande pour une gamme intermédiaire des élancements pour lesquels les différences dans Pn et

Pn(L) sont plus grandes et ou I'élancement effectif modifié ﬂc est approximativement égal a I'unité.

La sensibilité de la résistance des membrures a d’autres imperfections, tels que les défauts de
rectitude et les contraintes résiduelles, est aussi plus grande dans la gamme intermédiaire des

élancements. La résistance de la membrure sera un peu moins sensible a £ pour la gamme des

grands élancements ol le flambement élastique devient plus important. Avec la diminution de

I’élancement du poteau, la sensibilité de la résistance du poteau Pn au facteur de la longueur

effective K diminue ( Pn tend vers Pn(L) qui approche Py) et les effets d’amplification élastique

du second ordre deviennent moins significatifs. Pour de tels poteaux trapus (faible élancement),
I'effet de la charge fictive sur le moment fléchissant est approximativement du premier ordre. Le
cas de GA = GB =0 est une limite inférieure théorique étant donné que la longueur effective du
poteau est égale a la longueur réelle K =1,0 et par conséquent, la charge fictive théorique requise
est égale a zéro. Donc, I'application de & = 0,004 produit nécessairement une courbe de résistance

du poteau plus basse que celle définie dans les spécifications AISC LRFD.

4.7.2 Adaptation raffinée de la charge fictive

L'objectif d’une adaptation raffinée de la charge fictive est d’améliorer la précision des
adaptations simples et modifiées qui sont traitées ci-dessus. Bien que dans beaucoup de cas, les
adaptations simples et modifiées produisent des estimations adéquates de la résistance du poteau

comparées aux résultats des analyses avancées, dans d’autres cas, les résultats peuvent étre
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qualifiés de conservateur. La motivation et les lignes guides pour une adaptation raffinée de la

charge fictive découlent de certaines observations :

e Quel que soit la longueur du poteau, lorsque la rigidité latérale de la membrure non
contreventée en ses extrémités et libre de se déplacer approche celle d’'une membrure
pour laquelle la rotation est empéchée, la charge fictive requise tend vers zéro. Dans ¢
cas, le facteur de la longueur effective tend vers I'unité.

e Quel que soit la magnitude des retenues aux extrémités (via le facteur de la longueur
effective), lorsque la longueur réelle de la membrure approche de zéro, la charge fictive

requise tend également vers zéro.

En plus des observations mentionnés ci-dessus on peut supposer a partir d'arguments

probabilistes que le paramétre de la charge fictive ¢ devrait diminuer a mesure que le nombre de

baies dans un étage augmente. Le parametre de la charge fictive raffinée §=§R , qui est

généralement applicable a un étage complet, est exprimé sous la forme :
§=¢gp= fokyksklkc (4.26)

ou ‘fo est le paramétre fondamental (ou simple) de la charge fictive (d’'une valeur de 0,005)

employé dans I'approche simple de la charge fictive et ky , ks , k/1 et kC , les facteurs d’ajustement

ou de raffinement qui tiennent compte respectivement de la limite élastique des poteaux dans
I’étage, de la rigidité latérale de I'étage, de I'élancement effectif de I’étage et du nombre de poteaux

dans I'étage. Ces facteurs d’ajustement peuvent étre déterminés a partir de :

k =22, |—- (4.27)
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1 pour 0<+/S <0,50
k= 2(1-+/S)  pour 0,50<+/S <10
Aet
ky = (s)
k,=+0,5+1/c ,k <10
avec S, la rigidité latérale donnée par S =y = 4GA+(2;2:(§§:GB+6 et C, le nombre des poteaux par

étage.

4.8 APPLICATION DE LA METHODE DE LA CHARGE LATERALE FICTIVE AUX

POTEAUX-POUTRES

4.8.1 Généralités

Les sections précédentes ont traité de I’évaluation de la résistance des membrures sollicitées
principalement par des charges axiales en utilisant I'approche de la charge fictive. Cette méme
approche peut étre étendue pour évaluer la résistance des membrures travaillant comme poteaux-
poutres sollicitées en compression et en flexion simultanément et ou les effets beaucoup plus
significatifs de la flexion proviennent de vraies charges latérales et fictives. Dans cette section, la

résistance ultime des poteaux-poutres qui sont libres de se déplacer latéralement est examinée.

4.8.2 Calcul des courbes d’interaction incluant l'effet des charges latérales

fictives

Les différences entre I'approche de la charge fictive et les autres approches pour déterminer
la résistance des poteaux-poutres sont mieux comprises lorsque les diagrammes d’interaction sont
tracés en terme de charges réelles (charges fictives non incluses), seulement a des moments du

premier ordre au lieu de moments du second ordre. D’un autre c6té, les équations d’interaction des
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poteaux-poutres dans les spécifications AISC LRFD sont exprimées directement en termes de M u

qui est par définition le moment maximal du second ordre dans la membrure. Dans I'approche de

la charge fictive, les charges latérales réelles et fictives contribuent a Mu . La résistance des
poteaux-poutres peut étre représentée par un diagramme d’interaction de la force axiale Pu et de
la force latérale réelle Hu. La procédure utilisée pour tracer ces courbes prend en considération la

charge fictive Nu = §Pu . Pour une valeur donnée de Pu , le moment maximal du second ordre peut

étre exprimé sous la forme d’une somme des deux composantes telle que :
M, =M +M, (4.28)

avec MuR et MuN , les moments dds respectivement a la charge latérale réelle Huet a la charge

latérale fictive Nu = fpu . Le moment maximal du second ordre requis peut aussi étre exprimé sous

la forme:
M, =06xM iz +6,M (4.29)

ou M wm et M w sont les moments du premier ordre dus respectivement aux charges réelles et aux
charges fictives et Oy =0j (Pu) et Oy =0y (Pu) , les facteurs d’amplification élastique

correspondants. Ces facteurs d’amplification 5R et 5,\, sont déterminés a partir d’une analyse
élastique du second ordre d’'une membrure parfaite travaillant comme poteau-poutre et sollicitée
par une charge axiale et des charges latérales réelles (pour 5R) ainsi que par des charges latérales

fictives (pour 5N ). Dans ce cas, les charges latérales réelles et les charges latérales fictives agissent

dans la méme direction et sont appliquées au méme point d’action. Comme c’est souvent le cas, les
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deux facteurs d’amplification 5R et 5N sont égaux. Le facteur d'amplification pour un poteau-

poutre libre de se déplacer latéralement avec des retenues élastiques en rotation aux extrémités

désignés par &, et 0y avec une seule charge latérale appliquée en téte, est données par (voir

Figure 4-10) :
Q
N =—A
CI)A
Q
Oy =—5
Oy
o L @(2+) (a30)
AT Al = —_ _ —
2| ap+aap +ag |
o -1 ®%(2+a,)
B~ Al — —_ _ —
2| apt+ oo+ ag |
avec (), et Qg définis par (4.9). De (4.29), M @ peut étre déterminé par :
M -o M
M - :U—NfN (4.31)
8

ou MfN est défini directement par la force latérale fictive Nu :fpu: MfN =§PULCDA. Les moments

de premier ordre aux extrémités de la membrure sont donnés par :

M =NLD,
M = NLD, (a.32)
® =max(®,, Dy)
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La charge latérale réelle Hu qui sollicite la membrure a I'état limite de la résistance peut étre

exprimée comme une fraction de la charge de rupture plastique H p telle que:

H, = My (4.33)
H p M p
ouM p estle moment plastique de la section et M @ est obtenu de (4.31)
2P P P
s H 53 HeN 53
OLB —_— DLB
N=cF
5,* oooL L
Ay = 0002 L
0 o, 4 P'(P
wwe  %rc = 03Fy S BN
P F F
() modele utilisé (cmodele utilize
0y modéle utilicé o I | - osdi d r | oot
dons lonolyse avoncée ans l'analyse &lastique . ons l'orolyse élastique
basée sur lo longueur effective bosée sur lo chorge fictive

Figure 4-10 : Modeéles pour déterminer les courbes d’interaction des poteaux-poutres

4.9 APPLICATION DE L’APPROCHE DE LA CHARGE LATERALE FICTIVE AUX CADRES

RIGIDES SIMPLES

Concernant I'approche de la charge latérale fictive appliquée a un étage, chague membrure dans
cet étage peut étre traitée comme un poteau-poutre. Les poteaux faibles, articulés aux extrémités,

peuvent étre interprétés comme un cas spécial d'un poteau-poutre ou il n’y a pas de moment de
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flexion. Du point de vue analyse du second ordre, la capacité d’un étage est supposée étre limitée a
la résistance associée a |'atteinte d’un premier état limite, pour toute membrure faisant partie de
I’étage. Toute réserve de capacité, associée a une distribution inélastique des forces et des moments
de flexion a partir des membrures qualifiées de critique, ne peut étre considérée. Pour les structures
hyperstatiques, les effets d’une telle distribution inélastique sont automatiquement inclus dans

I’estimation de la résistance calculée par les méthodes d’analyses avancées.

Le cadre montré sur la Figure 4-11 a un poteau articulé aux extrémités (c’est un cas extréme du
concept du flambement de I'étage); ce cadre est investigué en utilisant I'approche de la charge
fictive. Le poteau du c6té gauche (1) est connecté rigidement tandis que le poteau du coté droit (2)
est articulé. Toute la retenue latérale de ce cadre est donc assurée par le poteau (1) qui est supposé
étre retenu en rotation par les poutres de facon a ce que les facteurs de la rigidité G au pied et en

téte du poteau (1) soient données par :

_ 2EL/L _ 2EL/L
T El4/Ly BT Elg/Ly

Gy (4.34)

ou Ell, E|A et E|B sont respectivement les rigidités a la flexion du poteau (1), de la poutre

inférieure et de la poutre supérieure, L est la longueur du poteau et Lb est la longueur des

poutres. Ces expressions des facteurs G tiennent compte du fait que les poutres sont articulées au
poteau (2).
Le cadre peut étre investigué comme étant chargé de facon proportionnelle par les charges de

gravité Pl et Pz et la charge latérale H jusqu’a I'atteinte de la résistance ultime du systéme ou

d’une membrure critique. Donc, les charges de gravité peuvent étre exprimées en termes d’un seul

parameétre de charge tel que :

P=pP (4.35)
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P,=p,P

avec P; TP, :1, dong, P1+ Pz =P. un parameétre de la résistance axiale du cadre peut donc étre

défini par le ratio :

,Y _ Pul + PuZ _ ZPui
P,+P, 3P

yi

(4.36)

ol Pui est la charge de gravité appliquée au poteau | correspondant a la résistance ultime du cadre

et Pyi est la charge qui correspond a la limite élastique du poteau | .

Fi=p,P Pa=p ,F
H 3 Elg
f
Og
L
El; El=
Gy Ela \
Foteowu 1 FPoteouw &2

Figure 4-11 : Cadres avec poteaux articulés

L’élancement du cadre, caractérisé par un parametre de I'élancement kC(L)i correspondant au

poteau I, est donnée par:
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1(L F,
A‘C(L)iz ( J — (4.37)

=\t )VE

Les résultats obtenus des analyses avancées (zones plastiques) présentent une excellente
concordance avec les résultats obtenus de l'application de la méthode des charges fictives.

L'approche de la charge fictive tend a balancer 'augmentation du moment de flexion (force interne)

par I'augmentation de la résistance axiale de an (calculée en utilisant une longueur effective) a

Pn(L)X calculée en utilisant la longueur réelle.

4.10 APPLICATION DE L’APPROCHE DE LA CHARGE FICTIVE AUX CADRES ETAGES

Les travaux réalisés dans le cadre de la qualification de I'approche des charges fictives ont été
concentrés sur les cas des cadres simples et des poteaux-poutres individuels. Malheureusement
I’extension de I'approche de la charge fictive, tel que développée pour les cadres simples aux cadres
a étages, peut conduire a un dimensionnement surestimé. Les aspects particuliers a considérer dans

le cas des cadres a étages sont :

1. L'approche de la charge fictive peut s’avérer trés conservatrice pour des cadres non
contreventés qui contiennent des poteaux ayant un élancement faible a moyen, qui sont
fléchis en double courbure et qui ont des retenues appréciables a la rotation a leurs
extrémités. Des poteaux ayant de telles caractéristiques sont couramment rencontrés
dans les cadres étagés non contreventés, particulierement dans les étages inférieurs.

2. A mesure que le ratio hauteur/portée du cadre augmente, des forces axiales
additionnelles sont générées par les charges fictives dans les poteaux, ce qui peut mener
a une augmentation de la proportion de la force totale axiale par rapport aux forces
axiales dues aux charges réelles (charges de gravité et charges latérales). Cet effet est
plus sévere pour les poteaux formant les étages inférieurs, ce qui contribue au

surdimensionnement de la structure. Toutefois, dans une certaine mesure, les forces
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axiales additionnelles dues a I'effet de renversement provoqué par les charges fictives
est un phénomeéne réel qui résulte des défauts réels de verticalité. A noter qu’il reste
plusieurs questions fondamentales concernant ce qui peut constituer une distribution
appropriée des charges fictives a utiliser dans I'analyse et la conception des cadres a

étages.

4.11 ANALYSE AVANCEE DES CADRES ETAGES

4.11.1 Considérations générales - imperfections

Avant d’aborder I'approche de la charge fictive dans le contexte des cadres a étages, il est
pertinent de considérer comment la résistance de tels cadres peut étre évaluée al'aide des analyses
avancées. Le concept des imperfections équivalentes d’'un cadre peut étre employé comme une
alternative aux imperfections individuelles des membrures. Une « imperfection équivalente » est
définie comme étant une déviation angulaire uniforme de la verticale qui tient compte des effets

des imperfections locales et globales prescrites dans les spécifications des calculs.

4.11.2 Influence du nombre de baies

Pour un cadre simple a une seule travée, il est raisonnable de supposer que le défaut de
verticalité de I'ensemble de I'étage est égal a la tolérance de I’érection prescrite dans les
spécifications techniques. Cette hypothése d’une valeur maximale de non-verticalité n’est pas
statistiquement justifiée a mesure que le nombre de travées ou le nombre de poteaux par étage
augmente. Des commentaires similaires peuvent étre appliqués a la magnitude du parameétre de la

charge fictive &. Seul I'Eurocode 3 propose un mécanisme pour prendre en considération I'influence

du nombre de travées sur la non-verticalité de I'étage. L'imperfection de la verticalité de I'étage Y,

a utiliser dans I’analyse avancée pour un étage considéré avec des travées multiples est :
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=y,k, (4.38)
ou:
W, : défaut de verticalité de I'étage

Y, :0,002

k. : /0,5+1/c <1.0

C : nombre des poteaux/étage

Vraisemblablement, cette définition de kc a une base statistique rationnelle fondée sur une

magnitude particuliére d’imperfection et de la déviation standard correspondante.

4.11.3 Concept de I'étage critique - Détermination pratique de la résistance du

cadre

Dans le cas d’un cadre a étages sollicité par une certaine distribution de charges, il devient
inévitable que la résistance de I'’ensemble du cadre soit gouvernée par la résistance d’'un étage en
particulier. Cet étage est désigné comme étant I'étage critique. Si le cadre est sollicité par des
charges de gravité seulement, I'étage critique est celui ayant le plus bas facteur de charge au
flambement inélastique de I'étage. Il est intéressant de noter que les résultats obtenus d’une
analyse du flambement du systeme (valeurs propres) ne facilitent pas I'identification de I'étage
critique étant donné que toutes les membrures du cadre sont supposées flamber simultanément a
la méme charge critique. Toutefois, la connaissance de la configuration du systeme au flambement,
dérivée du vecteur des valeurs propres, peut révéler que le mode du flambement est largement
confiné a un seul étage. Pour toutes considérations pratiques, cet étage est celui qui est critique.

Dans le contexte d’'une analyse avancée de zones plastiques, I'étage critique du cadre est défini
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comme celui qui fournit la valeur minimale de lni (1S 1< S) ou kni correspond a I'analyse avancée

de la résistance du cadre avec une non-verticalité localisée dans I'étage | et S, le nombre d’étages
dans le cadre. Méme si un grand nombre de permutations aléatoires des imperfections
géomeétriques peut étre considéré, il reste que certaines lignes directrices sont proposées pour aider

a I'évaluation de la résistance d’un cadre a étages.

Dans certains cas pratiques, il peut étre plus prudent d’ignorer les imperfections géométriques
de toutes les membrures, possiblement a I'aide du cadre équivalent (De Stefano & De Luca, 1994).
Par rapport aux défauts de verticalité, il est proposé de considérer deux configurations pour une
évaluation pratique de la résistance d’un cadre a étages dans le contexte d’'une analyse avancée.

Ces deux configurations sont :

1. Une non-verticalité globale de I'ensemble du cadre de hauteur H dans la direction des

charges latérales et avec une déviation uniforme =€y H ou €y est la valeur

maximale de la déviation de la verticale en téte du cadre par rapport a sa base.

2. Un défaut local de rectitude dans I'étage critique dans la direction des charges latérales

et une déviation de la verticale Y, :\llokc donné par (4.38) avec évidemment,
Yy SVYs.

La résistance du cadre est déterminée d’une analyse avancée et est égale a la plus petite des
valeurs des deux résultats calculés pour chaque défaut discuté ci-dessus, et ce, de fagcon séparée.
Dans la majorité des cas, I'imposition d’'une imperfection localisée dans I'étage critique conduit a la

plus petite résistance du cadre, comparée a un défaut étendu a la totalité de la hauteur du cadre.
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4.12 PROCEDURES MODIFIEES D’ANALYSES DE LA CHARGE FICTIVE

4.12.1 Forces axiales induites par les charges fictives

Le défaut de verticalité, considéré sous I'effet des charges de gravité, conduira a des forces

additionnelles de traction ou de compression dans les poteaux. Le fondement de I'approche des

charges fictives est la correspondance entre le défaut de verticalité physique Y, de I'étage et le
parametre de la charge latérale fictive ¢ employé dans I'analyse élastique. Les moments

additionnels provenant des charges fictives appliquées a chaque étage sont nécessaires pour

refléter la philosophie de I'approche des charges fictives, qui est d’augmenter le moment de flexion

(M u) dans les membrures afin de balancer 'augmentation de la résistance axiale de la section dans

les équations d’interaction de la résistance. Dans une analyse avancée d’un cadre a étages d’une
hauteur raisonnable, il est inapproprié de supposer I'ensemble du cadre non-vertical via une

guantité qui correspond a la non-verticalité locale de I'étage basée sur les tolérances de I'érection

Vs . Le cadre doit plutdt rester dans I'enveloppe globale de la non-verticalité prescrite par les

spécifications techniques. Il est donc évident que malgré le fait que I'effet cumulatif des forces
axiales est un phénomeéne réel dans le contexte des analyses avancées, il reste que cet effet, dans
le cas des cadres a étages avec des charges latérales fictives a chaque étage, pourra contribuer a un
surdimensionnement. Cet effet sera plus sévere pour les poteaux des étages inférieurs des cadres a
étages ayant un ratio élevé de la hauteur sur la largeur. Par conséquent, il devient important de
modifier la procédure d’analyse pour préserver la philosophie de base de I'approche de la charge

fictive (augmentation du moment de flexion dans les membrures pour contrebalancer
I'augmentation du terme de la résistance axiale de Pn a Pn(L)) tout en évitant I'effet coexistant

d’augmenter la compression de facon exagérée dans les poteaux des étages inférieures. La

procédure modifiée de 'analyse est désignée par le couplage des effets « R— N »,
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4.12.2 Procédure de couplage « R— N »

Due a la complexité de cette procédure, I'analyse « R—N » est d’intérét théorique
prédominant et ne peut pas étre considérée pertinente dans un contexte pratique pour I'étude des

cas usuels. Considérons le cas d’un cadre & S étages (cing dans la Figure 4-12) ou chaque étage i est

sollicité par une certaine distribution J; de charges de gravité (provenant des poutres), des charges

latérales Hi et des charges fictives Ni comme montré a la Figure 4-12a. Dans la procédure

conventionnelle de la charge fictive, une analyse élastique du second ordre du cadre, considéré
parfait, et sollicité par des charges réelles et des charges fictives simultanément, doit étre exécutée
(configuration de la Figure 4-12a). Cette analyse va conduire a la détermination des forces axiales
Pu et des moments M 4 bour chacune des membrures. Les effets des charges fictives sont alors

inclus implicitement. La procédure modifiée d’analyse doit éviter cet effet coexistant de la force

axiale par la décomposition de la configuration intégrée en deux analyses désignées par analyse

« N » et paranalyse « R ». Ces deux analyses peuvent étre décrites dans ce qui suit:

e Dans l'analyse « R »illustrée a la Figure 4-12b, une analyse élastique du second ordre

est exécutée pour le cadre sous l'effet des charges réelles seulement (; et Hi. Les

résultats de cette analyse déterminent les forces axiales Pu et les moments M u-

e Dans I'analyse « N » illustrée a la Figure 4-12c, I'idée de base est de calculer des
moments additionnels dans les membrures dues aux charges fictives seulement. On doit
retenir que ces moments doivent étre des moments du second ordre qui sont amplifiés
par les effets des forces axiales dans les poteaux. De cette facon, les moments dus aux
charges fictives peuvent étre isolés des moments générés dans les poteaux dus aux

charges sur les poutres. Pour pouvoir rencontrer ces exigences, les charges distribuées

de gravité¢ (, = qi(X) agissant a chaque étage | doivent étre remplacées en premier
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C Wi
par une charge nodale équivalente Qij de facon a ce que: Q = ZQ” = .[0 qidx ou Qi
j=1

est la charge totale de gravité de I'étage, C est le nombre de poteaux par étage et Wi

est la largeur totale de I'étage.

L’analyse « N » donne la distribution des moments du second ordre MuN dans les membrures

dus aux charges fictives seulement. Pour chaque membrure du cadre, la distribution résultante du

moment de flexion, due aux charges réelles et fictives, est donnée par la sommation de MuR et
MuN. Pour I'évaluation de la capacité d’'une membrure a travers les équations d’interaction des

poteaux-poutres, le moment M y a étre utilisé est donné par la valeur maximale de (MuR + MuN )

sur la longueur de la membrure. Il est important ici de réitérer que la force axiale employée dans la
vérification de la résistance d’un poteau-poutre est obtenue directement de Ianalyse « R » du

cadre parfait et elle n’inclut pas la contribution indésirable des charges fictives.

q u o u
He +Ns 5 He S5 Ne 51 S2 53
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HaMy Q4 Hy a4 Ny l l l
31 Pap e
Hgthg Az H S3 Mo f l l
Py Ozz Uz
Ha +ho g2 Ha % Ne || 1 |
P By P13
Hye My G Hy 1 Ny J, l J,
MoFu Mop Fur Mo Fun

B DN D R N B R it Pty

(a1 Analyse intégrole {hr Aralyse “RY (o fAnalyse N

Figure 4-12 : Procédure de couplage « R—N »
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4.13 RESISTANCE TRIDIMENSIONNELLE D’UN POTEAU-POUTRE DANS LE PLAN DU

CHARGEMENT

Dans la pratique, les structures en acier sont tridimensionnelles et la résistance tridimensionnelle
qui peut étre gouvernée par une rupture dans le plan ou hors du plan de chargement des
membrures travaillant comme poteau-poutre doit étre déterminée. Une structure
tridimensionnelle de forme géométrique rectangulaire en plan est traitée comme une série de
cadres paralleles interconnectés par un systeme de résistance aux forces latérales (systeme de
contreventement) dans des directions orthogonales. Dans ce type de systeme structural, les cadres
sont sollicités par un chargement dans le plan seulement et sont libres de se déplacer latéralement.
On suppose que les cadres ne subissent aucune flexion hors du plan de chargement mais la
possibilité d’une rupture hors du plan existe aussi. Dans ces circonstances, les équations
d’interaction pour les poteaux-poutres dans les spécifications AISC LRFD sont simplement

appliquées telles que :

u +§ M, <L0 pour —-=0,2 (a.39)

et

it + M, <10 pour 5 <0,2 (4.40)
2¢CPH ¢an‘

con

ou B, est la plus petite valeur de la résistance nominale a la force axiale du poteau dans le plan et
hors du plan de chargement et M,,,,, la plus petite valeur de la résistance nominale a la flexion dans
le plan et hors du plan de chargement. On constate que les spécifications AISC LRFD adoptent une
seule équation pour vérifier la rupture dans le plan et hors du plan de chargement. Cette approche

est différente des autres spécifications a travers le monde, telles que les spécifications canadiennes
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CSA-516.1-M94, Eurocode 3 et les spécifications australiennes AS4100-1990. Toutes ces
spécifications adoptent des vérifications distinctes pour la rupture dans le plan et hors du plan de
chargement avec les résistances les moins élevées parmi les deux plans. Si 'approche de la charge

fictive (K =1) est utilisée pour vérifier la résistance dans le plan du chargement, le terme P,

provenant de (4.39) et (4.40) peut étre défini par :
P, =min(P,,,.,P,) (a.41)

ou Pn(L)X est la résistance nominale axiale du poteau par rapport a son axe fort, basée sur la
longueur réelle de la membrure L et Pny, la résistance nominale a la force axiale du poteau par

rapport a son axe faible, basée sur la longueur effective KyL (pour un cadre contreventé hors du

plan, le facteur de la longueur effective hors du plan est pris égal a 1.0). Dans la grande majorité des

cas pratiques, ou rx/l'y >]7/Ky , la résistance axiale du poteau Pn sera gouvernée par la résistance

hors du plan Pny. Ceci peut amener une certaine confusion sur le réle de I'approche des charges

fictives dans I'estimation de la résistance tridimensionnelle des poteaux-poutres, parce que cette

approche se référe a la résistance dans le plan du chargement seulement.

4.14 ANALYSE TRIDIMENSIONNELLE AVANCEE

Des analyses plastiques tridimensionnelles par éléments finis ont été conduites a I’'Université de
Sydney (Pi & Trahair, 1994). Ces analyses ont tenu compte des imperfections géométriques et des
retenues latérales dans le plan et hors du plan de chargement. Comme chargement, on a considéré
deux types de chargement : une force axiale P qui agit simultanément avec une force latérale H

et un moment C appliqué en téte de la membrure. Deux sections différentes ont été utilisées, soit
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W250x39 type poutre pour laquelle Pny < an et W200x46 type poteau pour laquelle an < Pny. La

Figure 4-13 montre le cas de figure considéré.

ADV Z, W
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- H
H
- B
GB = o R P
S0y L 84, = 0001 L
\ Bﬂy = 0000 L \ . U
G, =0 s Agy = 0002 L SN
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¥
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Figure 4-13 : Poteau en porte-a-faux étudié par une analyse tridimensionnelle avancée

La longueur de ces membrures est caractérisée par le parametre d’élancement dans le plan tel

que:

1(K,L) [F
A =_(_rx j Ey (4.42)

X

ol KX =2,0 (membrure en porte-a-faux) tandis que I’élancement de la membrure hors du plan

est donnée par :
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, S il A% (4.43)
AN E

ou Ky est le facteur de la longueur effective hors du plan égal a 0,70. Du point de vue d’'une

résistance du poteau (sous I'effet des charges axiales seulement), déterminée en utilisant une

analyse avancée tridimensionnelle, il est possible de calculer :

e La résistance nominale dans le plan I, en considérant des imperfections géométriques

dans le plan de chargement uniquement et une retenue latérale totale du poteau hors du

plan de chargement.
e La résistance nominale hors du plan de chargement Pny en considérant des imperfections

géométriques hors du plan de chargement uniquement et des retenues contre les

déplacements dans le plan de chargement.

e La résistance tridimensionnelle Pn en considérant les imperfections gé¢ométriques dans le

plan et hors du plan de chargement et la possibilité que le poteau est libre de se déformer

librement dans I'espace.

Si an est égal a Pny, on doit s’attendre a une certaine interaction entre les modes de rupture
dans le plan et hors du plan de chargement; cette interaction résulte du fait que la résistance

tridimensionnelle Pn est la plus petite valeur de an et Pny. En pratique, lorsque Pny< an, il est

approprié de considérer que la résistance tridimensionnelle Pn est égale a la résistance hors du plan

Pny. De cette analyse tridimensionnelle avancée, les auteurs de cette étude ont noté les faits

suivants:
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1. Le mode de rupture (dans le plan ou hors du plan de chargement) dépend de plusieurs
facteurs, incluant la longueur effective du poteau par rapport aux deux axes principaux,
la distribution des moments et des forces axiales, le ratio de la force axiale et de la flexion
ainsi que la forme géométrique de la section transversale.

2. |l est approprié et rationnel de prévoir des équations d’interaction séparées qui
correspondent aux différents modes de rupture.

3. L'adoption d’équations d’interaction séparées pour vérifier la résistance des membrures
dans le plan et hors du plan pour la flexion et la compression par rapport a I'axe fort, n’a
pas de conséquence particuliere pour I'approche basée sur les charges fictives. La
résistance dans le plan peut étre estimée également, soit par I'utilisation de la MLE
(basée sur les facteurs de la longueur inélastique), soit par la méthode des charges
fictives.

4. Les procédures des calculs, associées a I'utilisation du concept des charges fictives, sont
largement plus simples que celles requises pour le concept de la longueur effective,
considérant que les calculs des longueurs (inélastiques) effectives dans le plan sont

évités.

4.15 RESUME ET COMMENTAIRES

Ce chapitre a traité de I'utilisation de I'approche des charges fictives comme procédure dans
I’évaluation de la stabilité des cadres. Comme c’est le cas de I'approche basée sur la longueur
effective, I'approche de la charge fictive est une procédure qui doit étre appliquée en conjonction
avec une analyse élastique du second ordre de la structure gé¢ométriguement parfaite. Le chapitre
a traité de linfluence des contraintes résiduelles et des imperfections géométriques sur la
résistance des poteaux. Basés sur des considérations physiques des membrures ou des cadres
représentant des imperfections qui sont prises en considération dans les analyses avancées, on peut

distinguer les différents types d’'imperfections géométriques suivants :
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1. Défaut de rectitude initial de la membrure; la magnitude de ce défaut doit étre
consistante avec les tolérances de la fabrication prescrites dans les spécifications des
calculs des charpentes d’acier.

2. Défaut de verticalité initial de I'étage et non-verticalité globale de I'ensemble du cadre;
les magnitudes et les distributions de ces défauts doivent étre consistantes avec les
tolérances de I'érection prescrites dans les spécifications des calculs des charpentes

d’acier.

Dans I'approche de la longueur effective pour la conception des poteaux-poutres, tous les effets
des imperfections gé¢ométriques mentionnées ci-dessus sont inclus implicitement dans la courbe de
résistance du poteau en utilisant la longueur effective de la membrure. L’approche de la longueur
effective ne peut pas traiter de fagon indépendante des défauts de rectitude et de verticalité qui
sont des composantes intrinséques d’une analyse structurale rationnelle avancée. Cependant,
I'approche de la charge fictive tente d’inclure les effets de diverses imperfections de fagon plus
directe afin d’approcher les imperfections employées dans les analyses avancées. Les effets des
contraintes résiduelles et les défauts de rectitude des membrures peuvent étre regardés comme s'il
étaient inclus dans les courbes de la résistance des poteaux, considérant leur longueur réelle L, soit
avec K = 1. Les effets des défauts de verticalité a I'étage peuvent étre considérés séparément a
travers I'application des charges latérales fictives a chaque étage. Du point de vue conceptuel, ces
charges fictives tiennent compte des effets de la non-verticalité de I'étage sous I'effet des charges

de gravité.

L' objectif principal dans I'adaptation de I'approche de la charge fictive aux calculs des cadres est
de déterminer la magnitude de ces charges latérales, de facon a ce que les résistances obtenues des
poteaux-poutres puissent étre consistantes avec celles obtenues en utilisant des analyses
structurales avancées. Lorsqu’une charge latérale fictive est appliquée a une membrure individuelle
libre de se déplacer latéralement, simultanément avec une force axiale P, cette charge latérale

fictive N est égale a N =£P ou ¢ est le coefficient de charge fictive. Lorsque la charge fictive est
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appliquée a un cadre sur un ou plusieurs étages, ces charges latérales a chaque étage sont
supposées étre égalesa N = £3P ou XZP représente la somme de toutes les charges de gravité

agissant sur I'étage correspondant. Ces forces latérales fictives agissent conjointement avec les
charges latérales réelles et, de cette facon, les moments obtenus des calculs employés dans les
équations d’interaction des poteaux-poutres tiennent compte de la contribution des charges

latérales réelles et fictives.

L’adaptation simple de la charge fictive indique qu’une magnitude de & =0,005 donne des

résultats qui peuvent étre qualifiés d’exacts et/ou conservateurs comparés aux résultats obtenus
des analyses structurales avancées qui ont été réalisés sur une vaste gamme de cas pratiques.

L’approche de la charge fictive modifiée confirme la valeur de & = 0,005 en incorporant un facteur
de modification Ky =22 Fy/E qui tient compte de I'effet des limites élastiques de I’acier.

L’approche du parametre modifié de la charge fictive est défini comme étant & = §(K,, avec &, =
0,005. On peut noter avec une précision suffisante que &, = 0,004, 0,0045 et 0,005 pour des

limites élastiques standard de 250 MPs, 350 MPa et 450 MPa respectivement.

Les résultats obtenus de I'application de I'approche de la charge fictive modifiée sont
particulierement précis pour les membrures fléchies en courbure simple mais plus conservateurs
pour les membrures fléchies en double courbure avec des retenues latérales significatives. La
résistance d’un seul étage dans un cadre libre de se déplacer latéralement, avec ou sans poteaux
articulés aux extrémités (poteaux faibles) et avec différentes conditions de retenues aux extrémités
et différents élancements, peut étre déterminée de facon précise et/ ou sécuritaire a travers

I'utilisation d’une charge latérale fictive de magnitude N = &P .

L’adaptation raffinée de la charge latérale fictive é: = éfR , est conduite essentiellement pour

afin d'améliorer la précision générale de la procédure simple et modifiée utilisant les charges

fictives, principalement en réduisant le conservatisme inhérent associé a ces derniéres procédures
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pour les poteaux d'élancement faible a intermédiaire, fléchis en double courbure. Ces types de

poteaux sont des cas courants dans les cadres a étages. L'expression raffinée du parametre de la

charge latérale fictive f = tfR tient compte de I'influence de la limite élastique, de I’élancement de

I’étage, de la rigidité flexionnelle de I'étage et du nombre de poteaux dans ce méme étage. Dans
des cadres a étages, le paramétre raffiné de la charge latérale fictive peut étre considérablement

inférieur a la valeur retenue dans I'adaptation simple qui est égala & =0,005.

Dans les analyses structurales avancées des cadres a étages, les imperfections relatives aux
défauts de verticalité, sous I'effet des charges de gravité, produisent de petites valeurs de traction
surimposées aux poteaux (au vent) et de petites valeurs de compression surimposées aux poteaux
(sous le vent). Les analyses avancées prédisent aussi une augmentation des moments de flexion
dans les poutres due aux imperfections réelles et a I'inélasticité. Il peut étre approprié, si désiré, de
négliger les effets des forces axiales qui résultent de 'application des charges latérales fictives, ceci
peut étre accompli par I'introduction d’une procédure d’analyse appelée « N —R ». Cette
procédure d’analyse modifiée impose deux analyses séparées du second ordre pour les charges
réelles et les charges fictives, de facon a ce que les moments associés aux premieres peuvent étre
déterminés indépendamment de ceux associés aux deuxiemes. Dans ce type d’analyse, les charges
latérales fictives ont le réle de considérer les effets de la non-verticalité de I'étage en ajustant la

valeur du moment utilisée dans les équations d’interaction pour balancer I'augmentation de la

résistance nominale a la force axiale Pn(L) basée sur la longueur réelle de la membrure.

L'avantage principal de I'approche de la charge fictive réside dans sa simplicité. Comme la

longueur réelle de la membrure est utilisée (K = 1) pour déterminer la résistance nominale a la
force axiale Pn(L) , il n’est pas nécessaire de calculer les valeurs des facteurs K et G. De plus, comme

I’'approche de la charge fictive a été adaptée aux résultats obtenus des analyses avancées basées
sur les zones plastiques qui tiennent compte des effets des imperfections et de la non-linéarité du

matériau, il n’est donc pas nécessaire de réaliser une analyse spéciale de charge latérale pour
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déterminer les facteurs modifiés G qui tiennent compte de la distribution des moments dans les

membrures résistantes.



CHAPITRE 5
MEMBRURES TRAVAILLANT EN
COMPRESSION-FLEXION

5.1 GENERALITES

Les membrures qui supportent des charges et qui induisent de la flexion et de la compression
axiale simultanément sont désignées comme étant des poteaux-poutres. Des telles membrures sont
rencontrées tres souvent dans les structures a cadres rigides et dans lesquelles les membrures
verticales sont fléchies et comprimées simultanément (Figure 5-1). Malgré le fait que le sujet de la
stabilité des cadres d’acier a été largement étudié et documenté, il n’en demeure pas moins que les
approches qui traitent cet aspect de stabilité varient considérablement entre les spécifications
techniques utilisées a travers le monde. Le contenu de ce chapitre se limite aux analyses élastiques
et au dimensionnement selon les états limites ultimes des cadres d’acier caractérisés par des
assemblages rigides poteau-poutre, des cadres rigides libres de se déplacer latéralement, ainsi que

les cadres contreventés empéchés de se déplacer latéralement.

Les charges axiales P proviennent des étages au-dessus de la membrure considérée et des
poutres de I'étage connectées a la membrure considérée. Dans une structure a cadres rigides, les
poteaux-poutres sont souvent sollicités par des forces appliquées aux extrémités. Toutefois, il est
possible que les poteaux-poutres puissent supporter des charges transversales en plus des forces
appliqguées aux extrémités. L'analyse des poteaux-poutres comprend une combinaison du

comportement de la membrure comme poteau et comme poutre. En réalité on peut considérer
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toutes les membrures comme des poteaux-poutres; dont les poutres représentent le cas limite ol
la force axiale de compression est nulle et les poteaux, un autre cas limite, ou la flexion est nulle. La

membrure montrée a la Figure 5-2 est de section uniforme et sollicitée par une force axiale de
compression P et des moments de flexion aux deux extrémités. Les moments aux extrémités M Bx
et MTX sont considérés positifs dans le sens antihoraire. Le moment de flexion le plus grand
numériquement sera utilisé comme référence et la convention des signes de la Figure 5-2b sera

adoptée. Dans ce cas, le moment le plus grand est désigné par M o etl’origine de I'axe z se trouve

a I'extrémité ol le moment Mo agit. Le moment a I'autre extrémité est KMO ol  est le ratio

du moment le plus grand sur le moment le plus petit. Donc —1< x <1. Lorsque - est positif, le

moment a Z =L est positif et il agit dans le sens anti-horaire.

Mg Ma Mg
T FT T
|
' ] s
| ~
| Mo
|
) Cla

(o0

" l s
522 AN T e

[fap]

Figure 5-1 : Chargement des poteaux-poutres - (a) Poteaux-poutres dans un cadre a étages, (b) Déformations des
poteaux-poutres types dans un cadre, (c) Poteaux-poutres sollicités transversalement
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Figure 5-2 : Forces aux extrémités d’'une membrure

5.2 COMPORTEMENT DES POTEAUX-POUTRE

Le comportement de la membrure montrée a la Figure 5-2b, qui agit comme poteau-poutre, peut

étre étudié en référant le moment Mo a la rotation 90 durant 'application des charges. Ce type

de comportement est caractérisé par les courbes obtenues de fagon expérimentale et connues sous
I'appellation M — @ . Un exemple type de ces courbes est montré a la Figure 5-3 et st obtenue a

partir d’un test expérimental d’'une membrure ayant une section en | doublement symétrique et

sollicitée par une force axiale concentrique en compression P ZO!R( avec & , un coefficient

inférieur a I'unité. Tandis que P reste constante, un moment Mo est appliqué a une extrémité
suivant I'axe fort de la section (K =0). Le moment est appliqué a une extrémité a travers une

rotation graduelle 490. La relation entre la rotation 90 et le moment Mo est similaire a celle

montrée sur la Figure 5-3. La membrure étant supportée latéralement de fagcon continue, empéche
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I'instabilité par déversement et le flambement selon I'axe faible de la se la section. Donc, la courbe

M, — 6, représente la relation charge vs déformation suivant un seul plan (plan du chargement).

section spécifigue

A

—— =constant

Py

b

Figure 5-3 : Courbe expérimentale moment-rotation pour une membrure agissant comme poteau-poutre

Le comportement d’'une membrure qualifiée de poteau-poutre est différent de celui des poutres
seules et des poteaux seuls. La force axiale appliquée est plus petite que la force axiale maximale
supportée par la membrure agissant comme poteau seulement; ce qui laisse une réserve pour
résister a un moment de flexion. En contrepartie, le moment appliqué est plus petit que le moment
équivalent a la limite élastique pouvant étre supporté par la membrure si elle devait agir comme

une poutre seulement. Le moment de flexion le long de la portée de la membrure est composé d’un
. . Z ~ . AY
moment primaire Mo 1—E dd au moment Mo et d’'un moment secondaire P - v ou v est la

déflexion de la membrure. Etant donné que certaines sections le long de la membrure deviennent
inélastiques, la déflexion v augmente et le moment P - v mobilise une plus grande partie de la

capacité de la section en flexion. Eventuellement, la membrure devient incapable de supporter une
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augmentation du moment Mo et, par conséquent, la valeur de M o diminue avec 'augmentation

de la déflexion.

Le comportement de la membrure dans le plan du chargement est représenté par la courbe de
la Figure 5-3 et la courbe en trait plein a la Figure 5-4. Ce comportement reflete des conditions
optimales. Certaines autres conditions non optimales peuvent étre causées par le déversement

et/ou le flambement local. Différentes possibilités et conditions sont montrées a la Figure 5-4. La

courbe A montre la possibilité du déversement élastique dans le plan du chargement(Mo)CrE. La

courbe B montre la possibilité du déversement inélastique (Mo)cn et le moment maximal ( MO)LTB

. La courbe C montre la possibilité du flambement local. La charge critique qui produit la bifurcation
dans le domaine élastique est égale au moment maximal, tandis que dans le domaine inélastique,

la bifurcation aura lieu avant I'atteinte du moment maximal (courbe B).

P
ST T My
Mg
KMD 2 i L
Mo 2 L 1p
Mg 2 crl
(MD 2 L.E.
Mp crE
®. P =constant

Figure 5-4 : Effets du déversement et du flambement local
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5.3 COMPORTEMENT ELASTIQUE D’UN POTEAU-POUTRE

5.3.1 Equations différentielles d’un poteau-poutre

Les équations différentielles qui gouvernent le comportement élastique de la membrure

montrée a la Figure 5-2, sont données par :

BV + Pv—Px,$ =M, [—1+%(1— K)jl (5.1)

n Z
B,u +Pu+M0¢{1—E(1—K)}+PyO¢:O (5.2)

et
C,4"—(Cr +K)g'+ Mou’{l—f(l—x)} +Py,u’ - Pxov'+%(1—zc)u =0 (5:3)

Les équations (5.1), (5.2) et (5.3) ne sont pas indépendantes les unes des autres et la premiéere
équation n’est pas homogene. Donc, ces équations ne décrivent pas une bifurcation, étant donné

que les déformations U, V et 4 seront présentes dés le début du chargement. De fagon a obtenir

les déflexions seulement dans un plan paralléle a un axe principal, on doit avoir minimalement un

axe de symétrie. En plus, les moments appliqués Mo et K'MO doivent agir dans le plan de

symétrie qui est le plan y-z. Ceci est accompli en posant X; = 0 dans (5.1), (5.2) et (5.3), ce qui

permet de réécrire (5.1) et (5.3) tel que:
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BV +Pv=M, [—1+E(1—,<)} (5.0
m va ' ' A 1 MO
C,#"—(C; +K)g'+ My 1—1(1—K) +Py.u +T(1—K)U =0 (5.5)

L’équation (5.2) reste inchangée parce que la variable X, n’y figure pas. Le dérivé de(5.2), (5.4)

et (5.5) ainsi que le remplacement des coefficients ,BX, ,By, CT et CW par leurs valeurs élastiques

El., El,, CK; et El, donne respectivement :
ElLV'+Pv'=0
ELV" +PU"+ M, [1—%(1—x)}¢"—2—'\:'()(1—,c)¢'+ Py¢" =0
El 8" —(GK, +K)¢"~ K¢’ + M, [1-%(1—;<)}u”+ Pyu" =0
avec:

n
. . s . 3
KT : moment d’inertie a la torsion gzbijtij , mm?*
i=1

E
2(1+v)

G : module de cisaillement , MPa

|W : constante de gauchissement, mm®

(5.6)

(5.7)

(5.8)

et K = Iaasz avec a qui la distance entre le point ol la contrainte ¢ agit et le centre de torsion.

A
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La valeur de K = Iaasz est calculée pour une contrainte 0 = _K—I—I_X Y. La composante
A X
. P . . 2 . Ile . s M
due a _K est égale a -P I, etla composante due a l—y est égale a Xﬂx .Donc:
X
K=Pr’+M,z,
I +1
=X + Y, +———
A (5.9)
_[y(xz + yz)dA

By =

| -2Y,

X

avec ( Xy , Yp), la coordonnée du centre de torsion. Le moment Mx dans (5.9) représente tout

moment le long de la membrure et sa valeur est donnée par :

YA
M =M, |:1—I(1—K')} (5.10)
Donc, (5.8) peut étre écrite sous la forme :

El,¢" —(GK; =P T2+ M, B, )4 +M,B,¢' (1-x)/ L+M,u" +Py,u" =0 (5.11)

L’équation différentielle (5.6), indépendante des équations différentielles (5.7) et (5.11) , défini
les déformations dans le plan de la symétrie. Les deux autres équations différentielles définissent

les conditions critiques au début du déversement.

5.3.2 Résistance d’'un poteau-poutre dans le plan du chargement

La déformation d’un poteau-poutre dans le plan y-z est définie par (5.6) telle que :
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At FVZV" =0 (5.12)
ou:
P
F?=—o 5.13
Ty (5.13)
La solution de (5.12) s’écrit donc :
v=Csinkz+C,cosFz+C;z+C, (5.14)
avec comme conditions aux limites :
V|z:0 = V|Z:L = 0
V" _ _Mo
=0
El, (5.15)
vloo- -kM,
=L El

Les deux dernieres conditions aux limites de (5.15) sont les résultats des moments appliqués aux

extrémités de la membrure, Mo et K'Mo. Les conditions aux limites permettent de déterminer

les constantes d’intégration de (5.14) et I'expression finale de la déflexion devient :

My | xk—cosF,L | . z
V= Y IsinFz+coskFz+—(1-x)-1 )
P H sin F,L j v 2+ (-5 } (5.16)

Le moment de flexion a une distance z est donné par:
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x—cosF,.L | .
M=-ElV'=M,|| —————|sinF,z+cosF,z 5.17
° [[ sinF,L j } (517)

De facon a pouvoir déterminer la contrainte maximale dans la membrure pour une certaine

charge donnée, on doit avoir la valeur maximale du moment M. Le moment maximal aura lieu a une

distance Z et peut étre obtenu a partir de :

dM Kk—cosF L .
—=0=M,F || —————|cosF,Z-sinF,Z .
dz 0 VK sinF,L j v v } (5.18)
xk—CosF, L
tanF7Z=——"*“— 5.19
! sinF, L (59

En substituant (5.19) dans (5.17), le moment maximal est :

max

M e = M, (tan R Zsin F,Z +cosF,7) (5.20)
Ce qui peut étre simplifié a :

— MO

= m (5.21)

max

De (5.19), les relations circulaires données sur la Figure 5-5 permettent de réécrire (5.21) sous la

forme:
M max M 0P (5.22)

avec ¢, un facteur de modification de Mo pour obtenir le moment maximum Mmax et donné

par
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1 JL1+x? —2xcosF,L

= . (5.23)
cosF,z sinF,L

La solution de (5.19) peut donner des valeurs négatives de Z ce que veut dire que la relation

exprimée par (5.17) n’a pas de valeur maximale dans l'intervalle 0 <z < L. Les cas possibles sont

montrés a la Figure 5-6 ol un diagramme des moments est montré pour le cas ou M max st dansla

travée et en dehors de la travée.

\/ 1+k-2% cos Fv L

k— cos [ L

Sir Fv L

Figure 5-5 : Relations trigonométriques
Dans le deuxiéme cas, le moment maximal est a 'intérieur de l'intervalle 0<z<L eta z=0,
il est égal a M o et par conséquent, selon (5.23), ¢ =1. La limite entre les deux types de situations
aura lieu lorsque Z =0 et donc, K =COS FVL selon (5.19). Donc, il faut utiliser la valeur de @

calculée a partir de (5.23) lorsque K 2 COSF L et poser @ =1 lorsque K <C0S F,L.Un autre cas

de situation limite peut avoir lieu lorsque la charge axiale P est égale a la charge critique du
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7°El,
flambement: Fg = T Dans ce cas, la membrure ne peut pas supporter un moment de flexion
en plus de P et de (5.22), on peut écrire :
M
M,=—"%=0 (5.24)

MI"‘IC\X

Figure 5-6 : Différentes possibilités pour la position du moment maximal

Cette situation est vraie et pourra avoir lieu si ¢ =0 . De (5.23), on constate que cette

condition est valide lorsque SN FL= 0, ce qui donne :

(FVL)maX =7 (5.25)

La limite de validité de I'application de ces équations pour les poteaux-poutres élastiques est le
point a lequel la contrainte maximale est atteinte (O‘Y ) Conséquent de la contrainte admissible

du matériau, on obtient :
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P
Opax =0y =+ Smax (5.26)

P P M, M

En introduisant les variables suivantes: — = et = , on obtient I'équation

R Ao, M, S0,

d’interaction :

P M

oP, oMy

1 (5.27)

Avec I'équation d’interaction (5.27), on est en mesure d’étudier les effets des variables qui
affectent la résistance élastique des poteaux-poutres chargés aux extrémités. La limite élastique est
définie comme étant le critere de la résistance. Le moment maximal que la membrure peut

supporter est atteint aprés avoir dépassé la limite élastique (Figure 5-4). Les parameétres qui

affectent la résistance élastique sont les ratios P/R( ) MO/MY , = et FVL avec:

F, =L/P/El, =7P/P, :rL ¢,(P/R,) (5.28)

etéy =0y /E . Donc, la résistance élastique pour les poteaux-poutres dans le plan du chargement

peut étre représentée a l'aide des parameétres suivants : P/R( , MO/MY , = et (L/r ey .

L’équation d’interaction de la résistance est représentée, habituellement, sous la forme de courbe

telles que montrées a la Figure 5-7.
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Figure 5-7 : Courbes d’interaction pour x =1.0

Les courbes montrées a la Figure 5-7 sont valides pour les sections doublement symétrique ou a
un seul axe de symétrie appartenant a des membrures chargées par une force axiale de compression
et des moments de flexion qui agissent dans le plan de la symétrie. L'influence de la variation de
I’élancement de la membrure qui est reflétée par le parameétre (L /1, )/€y est montrée a la Figure

5-7 pour un poteau-poutre en simple courbure provoqué par deux moments égaux aux extrémités

de la membrure (K=1.0). Trois courbes sont montrées pour (L/7)\/ey = 2 et 4, ce qui
correspond a (L/rx):51,3 et 102,6 pour une limite élastique oy = 300 MPa et un module de
Young E = 200 GPa. Les trois courbes convergent a Mo = MY lorsque P =0. A cette limite, la
membrure se comporte comme une poutre et Mo va atteindre MY au moment ou la contrainte
atteint la limite élastique. Lorsque Mo =0 , hous avons le cas d’'un poteau qui peut supporter

PZPY lorsque PE>PY et PZPE lorsque PE<PY . Plus I'élancement augmente, plus la

résistance du poteau-poutre diminue. La courbe pour (L/7)\/€y = 4 est naturellement plus basse
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que la courbe qui correspond a un élancement égal a zéro. Cette situation est logique étant donné
que les membrures élancées subissent plus de déflexion et une grande partie du moment total
provient de Pv. L'effet de la variation du ratio des moments aux extrémités de la membrure peut
étre résumé comme suit : Pour une membrure en simple courbure causée par deux moments égaux
Kk = 1, la résistance est a sa limite inférieure. Par contre, pour une membrure en double courbure
avec k = 1, la résistance atteint sa limite supérieure. Pour ce cas, le moment maximal se produit

aux extrémités de la membrure, et ce, indépendamment de sa longueur, donc ¢ =1.0 dans (5.27).

5.3.3 Approche approximative pour d’autres cas de chargement

La résistance dans le plan du chargement pour un poteau-poutre ayant une section prismatique
possédant une simple ou double symétrique et chargé par des moments de flexion aux extrémités,
est définie par I’équation d’interaction de la résistance (5.27). Cette équation d’interaction peut étre
utilisée aussi dans d’autres situations. Par exemple, dans le cas des membrures avec des charges
concentrées et/ou distribuées appliquées le long de la membrure. Le principe de la superposition
peut étre appliqué a condition de prendre en considération I'effet de la force axiale dans chaque
sous-solution. La membrure montrée a la Figure 5-8 peut étre traitée par superposition de la
solution d’une membrure sollicitée par des moments aux extrémités (Figure 5-8b) et a laquelle

s’ajoute la solution d’une membrure sollicitée par une charge uniformément répartie (Figure 5-8c).

Dans chacun des deux cas, P doit étre incluse étant donné que le moment est augmenté dans

les deux cas d{ a la présence de la force axiale P (effet P-8). L’équation différentielle qui décrit le
comportement de la membrure dans le plan du chargement pour le cas de la charge uniformément

répartie est:

EIlVY +PV' = (5.29)

"

avec comme conditions aux limites : V‘z—o = V‘ =V

z=L 7=0
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Figure 5-8 : Superposition de deux cas de charge
La solution de (5.29) est donnée par :
2
1-cosF,L | . FL'|z (z
v=" . —sinFz+coskFz————|—| |-1 (5.30)
PF, sinF,L 2 |L (L
Le moment maximal, quant a lui, est égal a :
M max ¢M 0 (5.31)
ou:
{ 0 pour A < CcoS FVL
P> +B)J1+A4%—2Acos F,L (5.32)
A+B)i+ S %% _ B pour A2C0SF,L
sin F,L

avec:
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gEl
A:ﬂ, B=—xX (5.33)
1+B M,P

De (5.31), on peut constater que I’équation d’interaction de la résistance d’'une membrure
agissant comme poteau-poutre peut étre déterminée par (5.27). Tout autre type de chargement qui
sollicite un poteau-poutre peut étre représenté par cette équation d’interaction pour un
comportement élastique. On peut aussi utiliser la méthode d’énergie pour obtenir une solution
approximative ou une procédure d’intégration numérique. La méthode de Newmark (Dhatt &
Touzot, 1981) permet la résolution numérique d'équations différentielles du second ordre. Elle
convient, non seulement pour des systemes différentiels linéaires, mais aussi pour des systémes
fortement non-linéaires avec une matrice de masse et une force appliquée. Une facon considérée
comme la plus efficace pour l'utilisation des équations d’interaction élastique dans la conception
est de se doter des graphiques pour diverses conditions de chargement pour éviter certaines
répétitions des calculs numériques de ¢ . Il existe aussi d’autres procédures qualifiées
d’approximatives, qui sont d’usage courant vu leur simplicité, tout en mentionnant que ces
procédures approximatives donnent des résultats moins précis mais sécuritaires. Parmi ces
derniéres, la procédure suivante peut étre aussi utilisée pour obtenir une solution plus simple, mais

moins précise, (5.27) peut s’écrire telle que :

P M
B Cn [M—jj @0 =10 (5.34)

y

ol @ _ estpour Kk =1 et Cm, un terme de correction employé pour tenir compte des cas lorsque

Kk # 1. De (5.23) on obtient :

_ \J2-2cosF,L

P =" i F L

(5.35)


http://fr.wikipedia.org/wiki/%C3%89quation_diff%C3%A9rentielle
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et
1+ —2xcosF, L
C,= ¢ _ ! (5.36)
o 2(1-cosF,L)
Le terme @ _; de (5.35) peut étre approximé par :
o 1 1
k=1 = = 2 (5.37)
1-P/R.1-(RLjx)

et le moment maximal aura lieu a z=L/2avec Mmax = Mo +PV.. Il existe diverses formulations
approximatives pour exprimerCm dans les spécifications américaines (c’est le méme terme désigné

par @, dans spécifications canadiennes). (Austin, 1961; Massonnet, 1959) proposent

respectivement :

C, =+/0,3x% +0,4x+0,3 (5.38)

C,=0,6+04x2>0,4 (5.39)

Les deux expressions ne donnent pas une trés bonne approximation de Cm parce que Cm ne

dépend pas uniquement de x , mais aussi de FVL . Toutefois, lorsque ces deux valeurs sont

utilisées dans I'équation d’interaction (5.34), le résultat est acceptable, spécialement pour

—0,5<x <1,0. Donc, pour les poteaux-poutres sollicités par des moments aux extrémités, nous

pouvons définir la limite d’utilisation dans le domaine élastique via I’équation d’interaction :
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C.M,

P
—+—"———=10 (5.40)

R M, (1— P/PE)

La valeur de C, est déterminée a partir de (5.38) ou (5.39). L'équation approximative
d’interaction (5.40) ne considére pas le cas pour lequel le moment maximal aura lieu a I'extrémité

de la membrure. Dans ce cas, une condition additionnelle doit étre satisfaite soit :
—+—=10 (5.41)

Dans le cas des charges transversales le long de la membrure, le moment peut étre déterminé

via I'expression :

_ Py
M i = M+ — 2
max max 1 P (5.42)
IDE

avec M., le moment maximal en travée si P =0 et V,,,, la déflexion maximale pour P=0.

Donc, pour un poteau-poutre sollicité par une charge répartie, le moment maximal est :

_pL2+ 5qL*
"8  3B4El, (1-P/P;)

M (5.43)

5.3.4 Résumé pour le cas des poteaux-poutres a comportement élastique

La résistance élastique dans le plan de chargement est définie comme étant la combinaison des

charges qui produit une contrainte maximale égale a la limite élastique O, =Oy dans la

membrure. Pour les membrures fléchies en simple ou en double courbure, la résistance élastique

peut étre représentée par une équation d’interaction de la résistance telle que (5.27). En plus de la



CHAPITRE 5

MEMBRURES TRAVAILLANT EN COMPRESSION-FLEXION 216

résistance élastique, on doit aussi vérifier la possibilité du déversement élastique. Dans le cas des
sections asymétriques ou le cas des moments de flexion appliqués suivant les deux axes principaux,
on se trouve dans une situation de flexion biaxiale. Donc, pour déterminer le déversement élastique
des membrures ayant des telles sections asymétriques, les équations différentielles générales
doivent étre résolues. Ces équations différentielles de I’équilibre pour le cas général des
excentricités bi-axiales ont été résolues par (Prawel & Lee, 1964) en utilisant différentes procédures

numériques.
5.4 RESISTANCE MAXIMALE DES POTEAUX-POUTRE

5.4.1 Comportement dans le domaine inélastique

La théorie élastique donne des moyens rationnels et relativement simples pour I'analyse et la
conception des poteaux-poutres en acier. Les limites de la validité de cette théorie sont I'atteinte
de la limite élastique ou l'instabilité due au déversement. Toutefois, il existe certains défauts a cette
approche, notamment : 1) La résistance maximale peut étre considérablement plus élevée (30 % a
40 % dans certains cas) que la charge qui correspond a la limite élastique. 2) Il n’existe pas de moyen

satisfaisant pour un cas ou Mo =0 , C'est-a-dire lorsque la membrure agit comme un poteau et qu’il

existe une transition entre le flambement élastique et la pleine plasticité. 3) La limite élastique n’a

pas un sens réel en relation avec la résistance maximale du cadre dont le poteau-poutre fait partie.
5.4.2 Comportement dans le plan du chargement

Une courbe typique Mo —90 est montrée sur les Figure 5-3 et Figure 5-4. Aprés une réponse

initiale linéaire de la structure jusqu’a la limite élastique, la relation Mo —90 devient non linéaire,

un pic est alors atteint et la capacité en flexion diminue. Pour des poteaux-poutres en acier, la limite

élastique est atteinte lorsque la somme des contraintes dues aux charges appliquées et aux
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contraintes résiduelles devient égale a la limite élastique Oy . L'équation d’interaction de la

résistance qui définit cette limite est:

P o Moy e
PY Q MY s, (5.44)

Les courbes Mo_‘go ont un pic parce gqu’éventuellement, |V|0+PV—) Mpc ou Mo est le
moment du premier ordre et M pc €stle moment plastique de la section transversale. Etant donné

que P et M pc Sont constantes, M o doit diminuer autant que la déflexion augmente. De la Figure

z
5-2, le moment & une section située a une distance z de I'appuiest: M, =M, [1—I(1—K)} +Pv

. Le moment externe est repris par un moment interne qui est fonction de la courbure @ . Dans le

domaine élastique (Mx)im :CDE|X et dans le domaine inélastique, cette fonction est beaucoup

plus complexe, donc (Mx)int = f(Q), P, Elx) . La courbure @ est égale 3 —V" si on retient

I'hypotheése des petites déformations des sections planes et que les déformations dues au

cisaillement sont négligeables. Ces hypothéses sont raisonnables aussi dans le domaine inélastique

du fait que les rotations sont petites. L’équation d’équilibre est obtenue en posant Mext =M int tel

que:

M, [1—%(1—K):|+ Pv=f (V”, P, EIX) (5.45)

Les déflexions et les rotations aux extrémités de la membrure sont obtenues par l'intégration de

(5.45). A cause de la forme complexe de la relation M —P —®, Ia solution de cette équation doit

étre traitée par des techniques numériques.
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5.4.3 Relation moment - force axiale - courbure

La relation M — P — & du c6té droit de (5.45) va dépendre de la séquence de I'application de P
et M. Pour toute valeur de P et M, la courbure inélastique résultante sera différente. Si, par exemple,
P et M augmentent proportionnellement ou si P est appliquée en premier et M par la suite. Dong, il
n’y a pas une relation unique parmi les trois quantités M — P — ®. Habituellement, les courbes
M — P — ® sont obtenues par I'application de P en premier qui est maintenu constante pendant
gue la relation correspondante entre M — @ est établie. Cette approche a donné des résultats tres
satisfaisants. Malgré le fait que la plupart des poteaux-poutres ne sont pas chargés dans cette
séquence, I'erreur résultante est petite. Examinons le cas d’une section rectangulaire montrée a la
Figure 5-9. La section est composée d’'un matériau élasto-plastique idéal qui obéit a la relation

contrainte/déformation montrée a la Figure 5-9b.

s}
c
¥
>
' e
¥ (k>
[Sop]
G =0, [+ o,
r M E®
g =<0, o =0, o,

[ap]

Figure 5-9 : Distribution progressive des contraintes dans une section d’un poteau-poutre
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A une section donnée, la membrure est sollicitée en premier par une force axiale de compression
P qui est maintenue constante et un moment de flexion qui varie de zéro a une valeur maximale

qui conduit a la plastification totale de la section. Il y a trois possibilités de la distribution des

contraintes montrées a la Fig. 5.9c¢. La relation M — & pour une valeur constante de P est obtenue

de I'équilibre JO‘dA= P et IaydA =M et de la géométrie des diagrammes des contraintes. Les
A A

équations résultantes M —P —® sont :

M_© ) P
— =—_—pour0<—<|1—-—— (5.46)
MY (DY cI)Y ( PYJ
_ %
ﬂzg{l_ﬁ}w sour (1_EJS2S; (5.47)
M, R ((D/CDY)% R ®, 1-P/R
3(1-P/R, )2
M _ ( /R) 3 1 b ( JSESOO (5.48)
M, 2 2(0/D,) 1-P/R ) &y
avecP =hdo, M :ﬁo- () —ZO-Y
Y e Y Y TR

Les courbes correspondantes aux équations (5.46) a (5.48) sont données a la Figure 5-10 pour

différentes valeurs de P/PY . Lorsque ® - ® , les courbes deviennent asymptotiques pour

M :%[1_(P/PY)2}MY . Ce moment est celui qui correspond a la plastification totale de la

section. Le moment plastique est réduit a sa valeur M P lorsque P =0tel que:

M, =|1-(P/R)’ |M, (5.49)
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3 bd?

ol Mp :EMY :TO-Y.

Les courbes M — P — @ pour d’autres formes de sections et d’autres matériaux peuvent étre
obtenues de la méme facon. (Timoshenko & Gere, 1961) ont présenté une méthode générale pour
déterminer la relation M — P — @ de facon graphique, et ce, pour toute section et toute relation
déformations-contraintes. Les courbes M — P — ®, pour des sections en |, montrent la formation
de rotules plastiques a des courbures relativement plus petites que celles présentées par des
sections rectangulaires. Des résultats satisfaisantes pour le calcul de M, peuvent étre obtenues des

équations empiriques :

M P
= | =118|1-— (5.50)
M, | R
P
—2 | =119|1-— (5.51)
Mp R

Avec I'hypothése d’une courbe idéale O — & élasto-plastique, les valeurs de M oc Obtenues de

(5.50) et (5.51) représentent les plus grands moments de flexion qu’une section en | peut

supporter pour une valeur spécifique de la force axiale P .

5.5 METHODE DE RESOLUTION DES CAS DE POTEAUX-POUTRES INELASTIQUES

Les courbes M — P — @ constituent I'information de base a partir de laquelle I'intégration de
I’équation d’équilibre d’un poteau-poutre et tel que défini par (5.45) peut étre exécutée. Etant
donné que I'expression analytique de ces courbes est complexe, I'intégration de (5.45) peut étre

effectuée par [l'utilisation des procédures d’intégration numériques. Pour les sections
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rectangulaires, il existe diverses solutions analytiques exactes. La Figure 5-10 montre des courbes

typiques décrivant la relation M — P — & pour différents ratios de P/ Py et M /My.

Figure 5-10 : Relation M — P — ® pour une section rectangulaire poutre
5.5.1 Méthode analytique exacte

Une solution exacte a été donnée par (Jezek, 1937) pour une membrure de section rectangulaire,

chargée par une force axiale excentrique en compression et montrée a la Figure 5-11.

Pour cette section et avec I'hypothése d’une courbe 0 — & élasto-plastique, les relations M —

P — ® décrites par les équations (5.46) a (5.48) sont valides. Le moment de flexion a une section

située a une distance z de I'extrémitéest: M = P(e+v).
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Elastique

o |—

limite élostique en compression

| limite élostigue en compression
et en traction

limite 2lostique en compression

Elastique

€lp

Figure 5-11 : Membrure chargée excentriquement

En égalisant ce moment externe au moment interne défini par les équations (5.46) a (5.48), on

obtient les équations différentielles pour les trois zones montrées a la Figure 5-11 tel que :

1. Zone élastique

P(e+v)=—EI (5.52)

2. Limite élastique en compression seulement

(5.53)

3]_ 2(0-P/R )"

P(e+v)=M,|3|1-
(&+9) ( R ) (~Edv'/20, )

3. Limite élastique en compression et en traction
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P(e+v)=M, (5.54)

Dans les équations (5.52) a (5.54), @ est remplacé par —V” . Les équations (5.53) et (5.54)
peuvent alors étre réarrangées et résolues a 'aide des tables d’intégrales elliptiques. Les constantes
de l'intégration sont obtenues des conditions de I'égalité des déflexions et rotations aux points ou
deux zones se rencontrent et la courbe P —V peut étre déterminée. Le pic de cette courbe est la

valeur maximale de P .

5.5.2 Méthodes approximatives

L'intégration de (5.45) est fastidieuse et ce, méme pour une section rectangulaire. Pour des
formes géométriques plus complexes, il n’est pas conseillé d’utiliser une telle méthode. Plusieurs
solutions approximatives ont été développées pour traiter les cas des poteaux-poutres avec
différents types de chargement. Certaines de ces méthodes utilisent les courbes exactes M — P —
® et supposent une déformée convenable, tandis que d’autres se basent sur des intégrales
analytiques approximatives de la relation M — P — ®. Les relations pertinentes M — P — ® pour
une section rectangulaire sont données par les équations (5.46) a (5.48). Une des solutions
approximatives est basée sur le raisonnement qui stipule que lorsque la charge maximale est
atteinte, la courbe charge/déflexion doit atteindre son pic et le moment externe augmente avec le
méme taux que le moment interne fourni par les contraintes. Si I'augmentation du moment externe
est plus grande que le systéme interne peut fournir, I'équilibre peut étre maintenu seulement par
une diminution du moment externe, et par le fait méme, de la diminution des charges appliquées.
Dans ce contexte, le gradient de la courbe charge/déflexion devient négatif. D’un autre coté, si le

moment résistant interne est plus grand, le gradient est positif et le pic ne peut pas étre atteint.
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Donc, le pic est caractérisé par I'égalité des changements dans les moments externes et internes

aux sections les plus déformées. Pour la membrure montrée a la Figure 5-11, la section la plus

déformée se trouve a mi-portée (Z = L/Z) ou la déflexion est égale & V;; etle moment externe est

égala P (e +V, ) . Etant donné que la courbure est proportionnelle a la déflexion Vj, nous pouvons

définir la condition de la membrure au moment de I'atteinte de la valeur maximale de la charge,

comme étant :

dMext _ d [P(e-'-vo)] _ d'\/Iint
dv, dv, dv,

(5.55)

Pour pouvoir compléter cette solution, nous avons besoin de supposer une déformée

convenable du poteau-poutre. Nous pouvons supposer que la déformée de la membrure obéit a la

relation : v =, sinﬂ—z. Cette déformée remplit la condition que V|z—0 =V|H_ =0 et la courbe est
L - -

symétrique par rapport a la déflexion V a mi-hauteur. En introduisant I’équation de la déformée,

nous pouvons résoudre (5.53) et (5.54). La courbure a mi-hauteur est égale a :

72'2.72' 72'2
O, =-V'(L/2)=v,—sin==v | = 5.56
=V (1/2) =, Trsin? =y, 7] 539

ou encore, sous sa forme adimensionnelle :

o, v, P
~0_ghE
®, dP (5.:57)

et
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2
P 2°E _z°(d/L) (558)
—= = 5.58
R o (Lr) 12
Le moment externe sous sa forme adimensionnelle a (Z = L/2) est:
M P(e+y, Pe 6Py, M v, P
= (e+Vo) = 0 - 0,69 — (5.59)

= + >
M, M, M, bds, M, dP

y

ou Pe:MO et R( :AGY =bdGY . L’équilibre aux sections les plus déformées exige que

Mext = Mint . Deux limites élastiques sont considérées :

1. Limite élastique en compression seulement.

2. Limite élastique en compression et en traction (Figure 5-9c et Figure 5-11). Le moment
externe est décrit par (5.59) et les moments internes sont donnés par (5.47) et (5.48)
respectivement pour les deux cas de la limite élastique. Les équations d’équilibres

résultantes sont :

/b VY
ﬂ+6v—°ﬁ=3[1—ﬁ} 2(=P/R) (5.60)
M, d R P ) [6(v/d)(P/P)]?
31_@2
M0 v, Pv 1 (5.61)
—24+62= - 2
M, d 2 [6(v,/d)(P/R,)]

Dans (5.60) et (5.61), CD/CDY est remplacée par I'expression obtenue de (5.57) et la condition a

laquelle le pic sur la courbe Mo =V, est donnée par (5.55) telle que :
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d (Mext/MY ) _ d (Mint/MY) _ d [(Mext — Mint)/MY] (5.62)
d(v,/d) d(v,/d) d(v,/d)
Pour le cas de la limite élastique par compression seulement :
2(1-P/R, )%
d _ ﬂ_FGV_OE_g(l_EJ_’_ ( / Y) (5.63)
d(v,/d)|M, dPR P, (6pE/pY)%(VO/d)%
Si on multiplie (5.63) par (vo/d )%, la dérivée de I'expression résultante donne :
v, _1-P/R, _M/M,
- = - (5.64)
d 6P/R 18P/R

L'expression (5.64) donne la valeur de la déflexion a mi-hauteur pour la limite élastique en

compression seulement, et ce, pour la valeur maximale de Mo- En introduisant Vo/d de (5.64)

dans (5.60), on pourra obtenir une équation d’interaction qui lie les parameétres de la géométrie et

du chargement a la charge maximale telle que :

Y

%
ﬂze{l_ij 1_m (5.65)
R (R/R)A

Y

Si on exécute une séquence d’opérations similaires pour le cas de la limite élastique par traction

et compression, on pourra obtenir la déflexion maximale correspondante a la charge maximale :

_(32)[1-(P/R )’ |-My/M,

(5.66)
9(P/R,)

o |o<

Ainsi que I’équation d’interaction :
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2 2
M, _3[, (PY_(PR)"
=—|1 7 (5.67)
M, 2 R (pE/pY) 3

Le domaine d’application de (5.65) et (5.67) est défini par les limites auxquelles les relations

M —P—® (5.47) et (5.48) sont applicables. De (5.57), (5.64) et (5.65), on trouve que pour le cas de

la limite élastique par compression seulement :

() P P/R %
— =|1-— || B (5.68)
D, R JLP/R

La courbure définie par (5.68) est applicable sur I'intervalle 1— P/PY < q)/q)y < ]7/(1— P/R, ) tel

()
que décrit par (5.47). Une limite de (5.65) et (5.68) survient lorsque 521— P/PY ou lorsque

Y

() 1
P/P. =1,0. I'autre limite est atteinte | —=———ou,de(5.68), P/P. =(1-P/P, )’
/E autre limite est atteinte lorsque o, (1—P/PY) ou, de ( ) / . ( /Y)

. Dong, (5.65) est valide pour l'intervalle (1— P/F’Y)3 < P/PE <1,0. De fagon similaire, on peut

montrer que (5.67) est valide pour lintervalle 0<P/P. <(1- P/F’Y)3 , fournissant ainsi les

équations d’interaction :

3
%3(1—%}[1—(%] ] pour (1 —P/Py)° <P/Pg <1 (5.69)

Y Y E

3(1-(P/R, )’ =(P/R,)**
I\'\;:O_ ( ( Y)Z (P/R) )pourOSP/PE<(1—P/Py)3 (5.70)
Y
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Les équations (5.69) et (5.70) associent le moment Mo = Pe , la force axiale P et le ratio

(L/r)\/a‘Y , qui est la variable du terme PE/PY dans (5.58) pour une membrure de section
rectangulaire, chargée comme montrée a la Figure 5-11, et supportant un moment d’extrémité

maximal Mo sous l'effet d’'une charge axiale donnée P. Les trois parametres sans unité qui

définissent la condition maximale sont les mémes qui définissent la charge de la limite élastique.

5.5.3 Intégrales numériques

La résistance maximale d’un poteau-poutre dans le plan du chargement, pour toute condition
des charges, peut étre déterminée par intégration numérique, tel que montré a la Figure 5-12 pour

un poteau-poutre sollicité par des moments aux extrémités selon un ratio x =0,5. Les étapes de la

solution pour des valeurs spécifiques de M et P sont:

1. Obtenir les courbes M —P —® pour une section, un matériau et une distribution des
contraintes résiduelles données.

2. Spécifier une valeur de M, supérieure a celle qui peut causer la plastification.

3. Supposer une géomeétrie raisonnable de la déformée et comme premier essai, utiliser la
déformée élastique déterminée a partir de (5.16).

4. A partir de la déformée choisie et les moments aux extrémités, déterminer le moment
de flexion M (z) + Pv a différentes sections le long de la membrure.

5. Déterminer la courbure correspondante au moment total a chaque section, a partir des
courbesM — P — &,

6. Déterminer une nouvelle déformée par lintégration numérique de la courbure.
L'intégration numérique peut étre exécutée convenablement par la méthode de
Newmark.

7. Répéter les étapes 4, 5 et 6 avec une nouvelle déformée jusqu’a convergence de la

déformée ou encore jusqu’a divergence du processus d’intégration. Dans ce cas, la
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valeur du moment calculée, Mo , est plus grande que la valeur maximale que la

membrure peut supporter.

8. Répéter les étapes 2 a 7 avec une nouvelle valeur de Mo .
9. Finalement, une courbe M, =V peut étre tracée, pour laquelle la plus grande valeur de
0
Mo peut étre obtenue. Le résultat recherché de ces calculs est le moment maximal

Mo' qui correspond a une valeur spécifique de P et de L pour une section et un

matériau donnés.

M < Mo

0 .
/ - \ Chargerment
A AN

Déformée supposée

Mg

Moment du premier ordre

Moment odu second ordre

Moment toto

Diograomme de lo courbure

Figure 5-12 : Construction du diagramme de la courbure d’'une membrure sollicitée par une charge axiale et des
moments de flexion aux deux extrémités
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5.6 EQUATIONS D’INTERACTION APPROXIMATIVES

L'utilisation des courbes d’interactions de la résistance ou des tables peut étre évitée en utilisant
des formules empiriques obtenues, vérifiées et calibrées sur la base des informations exactes. Les

courbes d’interaction pour k¥ =0 (voir Figure 5-13) et x =1,0 (voir Figure 5-14) peuvent étre

substituées de facon approximative, et ce, pour un niveau d’exactitude trés acceptable par :

P C’ .M,

+—:
P, M,(1-P/F)

cr

1,0 (5.72)
ou:

PCr : est la charge axiale maximale que la membrure peut supporter si le moment de flexion est

nul;

*

C n - coefficient qui tient compte de lI'effet des moments inégaux aux extrémités de la

membrure (coefficient d’uniformisation des moments);

Mo et P :moment de flexion maximal & I'extrémité de la membrure et la force axiale

respectivement;

M p : moment plastique total pour P=0;
PE : charge élastique du flambement de la membrure dans le plan de I'application des moments.

La valeur de C n Ppeut étre obtenue approximativement par (5.38). L’expression (5.71) est tres

similaire a la limite élastique de (5.40) a I'exception que Pcr représente soit la résistance élastique

ou inélastique du poteau. Cette équation fournit une transition empirique et simple entre une limite

lorsque Mo =0 et P= Pcr et une autre limite lorsque Mo = Mp et P =0 tant que C*m =1,0.si



CHAPITRE 5

MEMBRURES TRAVAILLANT EN COMPRESSION-FLEXION

231

C*m #1,0 (et que ¥ #0 et donc C*m <1,0), (5.71) va donner Mo > M, lorsque P=0, doncil

existe des points ou (5.71) n’est plus valide. Ces points sont le reflet de la formation d’une rotule

plastique & une extrémité du poteau-poutre. Pour les poteaux-poutres de section en | avec des

ailes larges et fléchies selon I'axe fort, la condition de la rotule plastique est définie par (5.50) telle

que:

05

P Y

M, =118 1—i <10
M R

1=0

B L

=0

My

B 5 %
L 100 Tre =030y
B 120

|

0.5 1,0 Mg

(5.72)

Figure 5-13 : Courbes d’interaction pour poteau-poutre de sections en I fléchies suivant I’axe fort (k = 0)
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s 1.0
— T s op. =030,
= 0.1
B 1,25
DJ5_ MD MD
B P //_ _\ P
/—ng\
L
D I I I I I I .
0,5 1,0 1.5 2.0 2.5 3,0 3,5 re 7

Figure 5-14 : Courbes d’interaction pour poteau-poutre de sections en I fléchies suivant I’axe fort (k = 1)
Les relations définies par (5.71) et (5.72) sont montrées a la Figure 5-15 ou les courbes

d’interaction sont tracées pour P/R( versus MO/M p pour une valeur donnée de |'élancement.

La courbe inférieure pour x =1,0 représente les cas de chargement les plus sévéres, cette

courbe est toujours concave vers le bas; elle relie Mo =M p et P= or - Pour k¥ <1,0, la courbe

de (5.71) pivote vers le haut de son origine a P= Pcr et ne passe pas par M p . Au-dela de son point

d’intersection avec (5.72), elle n’est plus valide. Donc, I'enveloppe montrée a la Figure 5-15, définit
la résistance maximale estimée. Dans toutes les situations, nous devons vérifier, de (5.71) et (5.72),
celle qui donne la plus petite valeur de la résistance. L'exactitude des équations empiriques
d’interaction a été vérifiée par des tests expérimentaux et comparée avec les courbes d’interaction
déterminées par intégrations numériques. Elles donnent une bonne représentation de la résistance

maximale dans le plan du chargement pour les poteaux-poutres sur l'intervalle 0 < x <1,0. La

corrélation devient moins satisfaisante lorsque la valeur de x approche —1, mais reste considérée

comme une approximation suffisamment bonne pour étre utilisée avec confiance dans en phase de



CHAPITRE 5 )33
MEMBRURES TRAVAILLANT EN COMPRESSION-FLEXION

conception. Plusieurs spécifications techniques utilisent ces équations comme base pour les calculs

des poteaux-poutres.

M_ —],18(]_ P_)
P F 4
— 10 F
T
P, . /
- - .
F Cwm M
PCI“____‘-_— \\ — - ° _110

Erveloppe gui definit la
~. limite de lo résistonce moxinale lorsque

ch 1,0

0,5

P
PCI"
. ch =10
0,5 1,0 Mg
Mp

Figure 5-15 : Equations d’interaction empiriques
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EQUATIONS D’INTERACTION POUR LE
CALCUL DES POTEAUX-POUTRES

6.1 COMPARAISON ET EVOLUTION DES SPECIFICATIONS TECHNIQUES

CANADIENNES

Ce chapitre présente une comparaison détaillée des approches pour la conception et le
dimensionnement des poteaux-poutres dans les structures d’acier et ce, telles que spécifiées dans
les standards canadiens, américains, européens et australiens. Ce chapitre décrit aussi une
procédure pour modifier les spécifications américaines afin de pouvoir éviter le calcul des facteurs
de la longueur effective. Ce chapitre discute des différentes philosophies et procédures pour la
conception des poteaux-poutres et résume les similarités et différences parmi les différentes
spécifications. Malgré que le sujet de la stabilité des cadres soit considéré comme mature, il n’en
demeure pas moins que les approches pour considérer la stabilité dans la conception des cadres
d’acier varient largement entre les spécifications courantes a travers le monde. De plus, un grand
nombre de méthodes de calcul a été proposé dans une vaste littérature qui traite le sujet de la
stabilité des cadres. Plusieurs de ces méthodes présentent des différences subtiles, ce qui a de
grandes implications en ce qui concerne leurs applications. Les spécifications considérées sont :
CSA/CAN-516-09, AISC 2005, Eurocode 3 et AS4100-1990. || existe plusieurs différences parmi ces
spécifications en ce qui a trait a la stabilité et la résistance des poteaux-poutres. Ces différences

sont:
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e Les facteurs de résistance (coefficients de tenue des matériaux) et des charges
(coefficients de pondération).

o Les formules de résistance des poteaux (nombre de courbes de résistance adoptées).

e Les charges nominales et les combinaisons des actions conformément a chacun des
standards.

e Lesformules de résistance des poutres.

e Le nombre, le format et la configuration des courbes d’interaction qui représentent le
couplage entre la résistance en flexion et celle en compression axiale.

e L'usage ou le non-usage des modeles de flambement ainsi que la détermination des
facteurs de la longueur effective associés.

e La modification des moments de flexion pour tenir compte des imperfections
géomeétriques et des effets de la distribution de la plasticité a travers I'application des

charges latérales fictives.

Cependant, toutes ces spécifications techniques exigent le calcul des effets du second ordre, soit
par analyse directe ou par des amplifications approximatives des effets élastiques de premier ordre.
Dans ce chapitre nous porterons notre attention sur I'examen et I’évolution des équations
d’interaction de la norme CSA/CAN-§16 ainsi que sur les principales distinctions parmi les approches
pour la vérification des résistances suivant chacune des quatre spécifications. Le chapitre se termine
par un résumé des équations contenues dans chacune des spécifications, exprimées dans une
notation unifiée, ainsi que les grandes lignes des différentes similarités et différences dans les
philosophies ainsi que la logique derriére chacune de ces approches. La méthode de calcul des

poteaux-poutres, faisant partie des cadres rigides libres de se déplacer latéralement, basée sur le

concept de la longueur effective KL , est abandonnée par les spécifications canadiennes et ce
depuis la mise en vigueur de I'édition (CAN-516.1-M89). Le calcul des éléments poteaux-poutres
dans une ossature a fait I'objet de diverses recherches et discussions. Méme dans certains cas, il y
a eu de la controverse. Les équations utilisées dans les calculs doivent prédire correctement le

comportement des pieces et avoir un sens physique. La simplicité des équations aide les
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concepteurs a éviter les erreurs et les mauvaises interprétations. Une prédiction exacte de la

résistance d’un élément, travaillant comme poteau-poutre, demande des procédures itératives et

des techniques numériques, spécialement dans le domaine inélastique ou se trouvent la plupart des

membrures faisant partie d’'une ossature. Des approches simples sont indispensables pour faciliter

le travail des concepteurs; pour cela, des équations linéaires d’interaction peuvent représenter le

comportement des poteaux-poutres avec des coefficients qui tiennent compte de la non-linéarité

géométrique. Le Tableau 6-1 résume quelques distinctions et similitudes parmi les approches de

conception pour le dimensionnement des poteaux-poutres dans chacune des quatre spécifications.

Tableau 6-1 : Comparatif des différents aspects du calcul des poteaux-poutres a I’état limite ultime (Picard,
Beaulieu, & Kennedy, 1992)

ITEM CSA/CAN-S16-09 AISC LRFD, 2005 AS4100- 1990 Eurocode 3
Les cadres Certains cadres
Effets P—A Tous les cadres Tous les cadres contreventés peuvent | contreventés peuvent
étre exclus étre exclus
Analyse directe Oui Oui Oui Oui
Facteur
d’amplification oui Oui oui oui
Ug=Y/(1-3C+ /3C¢)
Limite supérieure de
Non spécifiée 1,5 1,4 1,33

U,
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ITEM CSA/CAN-S16-09 AISC LRFD, 2005 AS4100- 1990 Eurocode 3
1. Longueur
réelle
Longueur effective des 2. KL, K>1,0
poteaux faisant partie Comme alternative
des cadres libres de se KL, K>1,0 Longueur réelle a condition d’amplifier

déplacer latéralement

Longueur réelle

les moments
sollicitant les poutres
de 20 %

Moments max. a
utiliser pour le
dimensionnement

U1(M 1g+U2M 1t)

U]_Mfg +U2Mft

Ui(Mg +UMy)

Ui(Mgg +U Mg )

Cadres libres de se
déplacer, sollicités par

des charges de

gravité seulement

Charge horizontale
minimale a chaque
étage égale a
0,005=C ¢

Vérification de la
stabilité avec
KL, K>1,0
ou
Charge horizontale
minimale a chaque
étage égale a

0, OOZZCf

Charge horizontale
minimale a chaque
étage égale a

0, OOZZCf

Charge horizontale
minimale a chaque
étage égale a
0,005=C s , cette

charge diminue en
fonction du nombre
de poteaux et d’étages

Charge horizontale
fictive
minimale utilisée
en combinaison avec
les charges réelles

Toutes combinaisons
des charges

Charges de gravité et
autres forces
horizontales

Charges de gravité
seulement

Charges de gravité et
autres forces
horizontales, sauf dans
les combinaisons des
actions ou
interviennent des
charges horizontales
significatives telles
que celles résultant de
I'action du vent
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ITEM

CSA/CAN-516-09

AISC LRFD, 2005

AS4100- 1990

Eurocode 3

Equations
d’interaction pour :

e  Résistance de
la section

e  Résistance
globale
suivant le
plan de
chargement

e  Résistance
globale hors
du plan de
chargement

Oui

Oui

Oui

Une seule expression
pour les différents
modes de rupture

Oui

Oui

Oui

Oui

Oui

Oui

Equations
d’interaction pour
différentes classes de

Fonctions graduelles
pour 4 classes de

Oui, avec une
diminution graduelle
de My, lorsque b/t

Oui, avec une
diminution graduelle
de My, lorsque b/t

Fonctions graduelles
pour 4 classes de

. sections sections
sections augmente augmente
Résistance en flexion . . Oui, pour la résistance
o, Oui, pour tous les . Oui, pour tous les .
majorée pour les Oui de la section
. modes de rupture modes de rupture
sections de classe 1 seulement
_ 0,6-0,4x ] ] ] ]
1 7(1—(:]‘ /Ce) Oui Oui Oui Autre expression
U1< 1.0 pour la flexion
dans le plan de Oui Non Non N/A
chargement
Moment résistant
réduit pour tenir . . . .
P Oui Oui Oui Oui

compte du
déversement
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ITEM CSA/CAN-S16-09 AISC LRFD, 2005 AS4100- 1990 Eurocode 3
Moments non-
uniformes par rapport
a I’axel fort, valeur Oui Oui Oui Oui
rehaussée du moment
résistant qui cause le
déversement élastique
Nor,nt.)re de courbes de ) 1 5 4
résistance poteaux
Différentes courbes de
résistance des sections Non Non Oui Non

en | suivant les axes
forts et faibles

Usage de modeles de
flambement et des
longueurs effectives

associées

K=L,0 est retenue
comme valeur, a
moins que pour le cas
des cadres
contreventés, le degré
de retenue en rotation
aux extrémités de la
longueur non-retenue
peut donner des
valeurs inférieures a
1,0

Le calcul de la charge
du flambement est
requis; le facteur de la

longueur effective K
peut étre inférieur ou
égala 1,0
dépendamment des
retenues latérales

K=1,0 est retenue
comme valeur, a
moins que pour le cas
des cadres
contreventés, le degré
de retenue en rotation
aux extrémités de la
longueur non-retenue
peut donner des
valeurs inférieures a
1,0

Les longueurs
effectives similaires a
celles des structures

contreventées
peuvent étre utilisées

a condition d’exécuter
une analyse du second
ordre;
alternativement, les
moments de premier
ordre peuvent étre
utilisés avec des

valeurs de K
obtenues d’un mode
libre de se déplacer

latéralement,

toutefois, les
moments dans les

poutres et les
connexions doivent

étre amplifiés
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6.2 COMPARAISON DES DIFFERENTES SPECIFICATIONS TECHNIQUES POUR LE

CALCUL DES POTEAUX-POUTRES

Il est possible d’observer a travers les comparaisons résumées dans le Tableau 6-1 qu'’il y a deux
philosophies différentes pour incorporer les effets de la stabilité du cadre dans la conception des
poteaux-poutres. La premiere philosophie est basée sur l'utilisation d’une analyse explicite ou

implicite du flambement et/ou les longueurs effectives associées des poteaux dans la détermination

de la résistance du poteau désignée par Pn(KL) , Cette approche est connue sous |'appellation

d’approche de la longueur effective (AISC, 2005). La deuxieme philosophie est basée sur la
considération des effets de la stabilité a travers le calcul des forces internes au moyen d’une analyse
élastique du second ordre et 'utilisation des charges latérales fictives; cette approche est connue
sous l'appellation d’approche des charges fictives (AISC LRFD, 2005, S16-09, ENV 1993 octobre
2005, 1993 et AS4100, 1990). Les spécifications qui emploient les charges fictives n’exigent aucune
analyse du flambement ni de calculer les longueurs effectives. Dans ces spécifications, le terme de
la résistance du poteau est calculé en se basant sur la longueur réelle non supportée L de la
membrure ou, dans le cas d’Eurocode 3 (ENV 1993), KL< L, c’est-3-dire en se basant sur une
longueur effective contreventée. Les deux procédures utilisées dans les quatre spécifications
considérées (analyse du flambement et les charges horizontales fictives) ont d’importantes et

différentes justifications fondamentales en ce qui a trait a leurs utilisations.

6.2.1 Equations d’interaction des spécifications CSA/CAN-516-09

Comme montré au Tableau 6-1, les spécifications canadiennes, européennes et australiennes
basent leurs évaluations de la capacité des poteaux-poutres sur des résistances séparées de la
section transversale, de la membrure dans le plan du chargement et hors du plan de chargement
(déversement). Pour un ratio donné de flexion sur la compression axiale, la résistance qui gouverne

est obtenue comme étant la plus restrictive des équations utilisées séparément. Ces équations sont
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exprimées en termes d’efforts pondérés et sont adaptées pour les calculs aux états limites. Les
membrures ayant des sections en | doublement symétriques de classes 1 et 2 devant résister a des
moments de flexion et a un effort de compression axiale, doivent étre dimensionnées pour satisfaire

la relation :

Cf + 0’85U1xM fx + ﬁUIyM fy

C M M

r rx ry

=10 (6.1)

ou Cf et M ¢ représentent les effets maximaux des efforts de compression et de flexion incluant

les effets de la stabilité (effets du second ordre) et :

$=0,6+0,42,<0,85 (6:2)
avec
_KL R
Ay = r. \z°E (3]

y

La capacité de I'élément doit étre examinée pour les cas suivants :

1. la résistance de la section (éléments de cadres contreventés seulement) ol 8 = 0,6,
auquel cas :

i C, doit étre calculé par :

o _ AR,

" (aeam)

(6.4)

en considérant A = 0, ce qui donne Cr = ¢AFy avec ¢, le coefficient de tenue

des matériaux (acier) spécifié comme étant égal a 0,9 pour la flexion et la
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compression. Le paramétre n de (6.4) définit chacune des trois courbes de
comportement des pieces en compression pure adoptées par les spécifications
canadiennes CSA/CAN S16-09. La valeur de de n pour la courbe 1 est 2,24, pour
la courbe 2 est 1,34 et pour la courbe 3 est 1,0.

M, qui est la résistance pondérée d’un élément soumis a la flexion uniaxiale
selon son axe fort et dont la semelle comprimée est retenue latéralement de
facon continue et efficace, ou d’un élément qui ne présente pas une tendance

au déversement. Pour des sections de classes 1 et 2, M, est donné par :
Ivlr :¢ZxFy :¢Mp (6.5)
et pour les sections de la classe 3 :
M, = ¢SXFy =¢M , (6.6)

Uix et Uy, tiennent compte des effets du second ordre dus a la déformation de

I’élément entre ses extrémités avec :

CSA
,
Uh=———— _>10
1 1-(p. /p (6.7)
B f/ e(L)
avec w$S4 , qui est le facteur du moment uniforme équivalent pour une

membrure sollicitée par des moments aux extrémités est donné par :

e pour les éléments non soumis a des charges transversales entre les
. CSA
appuis: @, =0,6-0,4x2>0,4
e pour les éléments soumis a une charge répartie ou a une série de

, . . . CSA _1 0
charges s’exergant en plusieurs points entre les appuis : @, =1,
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e pour les éléments soumis a un moment ol a une charge concentrée

. CSA
entre les appuis: @ = 0,85

Ce facteur convertit le moment maximal d’extrémité M f(fort) ASSOCi€ avec une

certaine distribution du moment sur la longueur non supportée, a un moment
. . . , . N CSAM

uniforme réduit d’une valeur égale a @, f(fort) - L& concept du moment

uniforme équivalent est basé sur les travaux de (Austin, 1961; Ketter, 1961).
Le terme « est le rapport entre le moment pondéré le plus faible et le
moment pondéré le plus fort aux extrémités de I'élément; ce rapport est
positif dans le cas d’une courbure double et négatif dans le cas d’'une courbure

simple:

M., ..
K= f ( faible) (6.8)
M f (fort)

2. larésistance globale de I'élément, auquel cas :

i C, est calculée a I'aide de (6.4) en considérant K =1, sauf que pour la flexion
uniaxiale, C, doit étre selon I'axe de flexion.

ii. M, est la résistance pondérée d’un élément soumis a la flexion uniaxiale selon
son axe fort et selon la classe de section appropriée et dont la semelle
comprimée est retenue latéralement de facon continue et efficace, ou d’un
élément qui ne présente pas une tendance au déversement (équations (6.5) et
(6.6))

iii. Uix et Uy, doivent avoir une valeur de 1,0 pour les éléments des cadres non
contreventés. Ui, et Uy, doivent étre déterminés selon (6.7), pour les éléments
des cadres contreventés

3. larésistance au flambement en torsion-flexion, s’il y a lieu, auquel cas :
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i C: est calculée a I'aide de (6.4), en considérant le flambement en flexion par
rapport a I'axe faible de la piece ou le flambement en flexion-torsion. Le
coefficient d’élancement K, est choisi en fonction des conditions de retenue aux
extrémités de la piece Ky <10

ii. Pour les sections de classes 1 et 2 a symétrie double, a I'exception des sections

HSS carrées et circulaires, M, est calculée a I'aide de :

Mr:LB¢MpF—9%§BE}S¢MPSiMu>0ﬁ7Mp

u

(6.9)
2
M, = #M, avec Mu:win\/E,yGJ{%j Lc, siM <067,
avec
4M
, = max <25
LML AM 2T AN (6.10)
etou:

Cw : constante de torsion de gauchissement, égale a 0 pour les sections tubulaires
rectangulaires

J : constante de torsion de St-Venant

L : longueur du segment non contreventée de la poutre

Mmax: moment de flexion pondéré maximal de la longueur non contreventée

M, : moment de flexion pondéré au quart de la longueur non contreventée

My : moment de flexion pondéré au centre de la longueur non contreventée

M. : moment de flexion pondéré au trois quarts de la longueur non contreventée
w; : coefficient tenant compte de la majoration du moment résistant d’une section
de poutre sans appui latéral soumise a un gradient de moment. Si la variation du
moment de flexion est linéaire sur la longueur non contreventée, le coefficient du
moment équivalent @, peut étre égal 3 1,75 + 1,05k + 0,3x? < 2,5.
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Dans le cas de segments de poutres non contreventés supportant des charges appliquées au-
dessus du centre de cisaillement entre les points de contreventement, |'effet déstabilisateur des
charges doit étre pris en compte si le mécanisme d’application des charges n’offre pas de retenue

latérale ni de retenue en rotation.

Dans le calcul de Pf et M i , les spécifications CSA-S16-09 exigent, que pour les combinaisons

de charges de gravité, les moments produits par le déplacement latéral, obtenus d’une analyse
élastique de premier ordre, doivent étre plus grands ou égaux aux moments produits par les charges
latérales fictives égales a 0,005 fois la charge totale pondérée de gravité qui sollicite I'étage. Cela
implique donc que si les moments causés par le déplacement latéral sous I'application des charges
de gravité sont plus petits que ceux causés par I'application des charges latérales fictives a chaque
niveau, les effets de ces charges fictives doivent étre inclus dans le calcul des effets des charges de
gravité. Ces charges latérales fictives sont équivalentes a un défaut de verticalité uniforme de 0,005
fois la hauteur. Dans le cas ou une analyse directe élastique du second ordre est employée, une
interprétation conservatrice de ces exigences sera d’appliquer ces charges fictives dans les analyses
des effets des charges de gravité suivant la direction ou le cadre se déplace sous I'effet de ces
dernieres. (Kennedy, Kitipornchai, Hancock, & Bradford, 1995) avait observé, qu’en général, ces
charges fictives doivent étre appliquées avec toutes les combinaisons des charges, que ce soit pour
les charges de gravité ou pour les charges de gravité et les charges latérales et ce, afin de

transformer un probléme de bifurcation en flambement en un probleme de résistance en flexion.

6.2.2 Equations d’interaction des spécifications AISC LRFD

Les courbes d’interaction des poteaux-poutres, des spécifications AISC LRFD, peuvent étre

exprimées pour la flexion, soit selon I'axe fort ou encore, selon I’axe faible sous la forme :

M P
%+%£mrx+Mry]gl,o pour ?20,2 (6.11)
c cX C

cy
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P
i + MrX+Mry <1,0 pour —-<0,2
2P, (M M., P,

CcX

ou Pr est la résistance axiale requise de compression (provenant d’une analyse élastique de la
structure) et P , la résistance de la membrure en compression axiale, PC = ¢c Pn avec Pn = FcrAg ,la
résistance de la membrure en compression axiale et ¢c , le facteur de la résistance en compression

=0,90. La contrainte critique du flambement en flexion F ; est donnée par :

F, {0658/}F pour&<471/F (ou F, >0,44F,)
r
y

F, =0,877F, pour _>4 71\/FE (ou F, <0,44F))
y

(6.12)

r

ou L est la longueur non contreventée de la membrure, r, le rayon de giration de la section
transversale et K, le facteur de la longueur effective dans le plan de la flexion, déterminé a I'aide
d’une analyse du flambement ou pris égal a 1,0 a condition que toutes les combinaisons des charges

incluent des charges latérales additionnelles (approche des charges latérales fictives).
Mr est le moment maximal pondéré obtenu d’une analyse élastique du second ordre et

MC = %Mn avec M n. la capacité nominale de la membrure en flexion en I'absence de charges

axiales et ¢b, le facteur de résistance pour la flexion égal a 0,9. Pour les sections compactes

doublement symétriques (aucune possibilité de flambement local des parois constituant la section),
la capacité nominale est égale a la plus petite valeur entre la capacité plastique en flexion et le

moment de flexion qui produit le déversement :
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1. Plastification
M, = Mp = FyZX (6.13)

ou F, et Z, représentent respectivement la limite élastique minimale de I'acier et le
module plastique de la section selon I'axe fort de la section.

2. Déversement

Lb < Lp : le déversement ne gouverne pas la résistance en flexion

Lb_Lp

r p

<M (6.14)

Ly <L, <L M,=C,|M, —(M, -0,7FS ) ;

p

L>L : M, =F,S, <M,

cr =X

ou Ly est la longueur entre les points retenus contre le déplacement latéral de I'aile en

compression ou les points de retenue contre la rotation de la section et :

2 2
F, =27 o078 [
L, S.hy

. (6.15)
t

ts

ou E est le module d’élasticité de I'acier, J est la constante de torsion, Sy est le module

élastique de la section selon I'axe fort de la section et

c_ 12,5M .
©2,5M_, +3M, +4M, +3M,

R, <30 (6.16)

Les limites des longueurs L, et L, sont respectivement :
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L, =176r, /E
Fy
(6.17)

0,7F ‘
L =195r 2 |55 h fiie,76) 2 r S
0,7F, \S,h, E J

1,C

y-—w

S

X

avecc =1, rts2 = et hy, la distance entre les centres de gravité des semelles.

Bien que la configuration des courbes d’interaction de la résistance puisse étre différente dans
le cas de la flexion uniaxiale suivant I'axe fort et I'axe faible, les spécifications AISC LRFD ne font pas
de distinction entre les deux cas. Cette simplification est basée sur le fait que pour les sections en /

doublement symétriques avec des valeurs de L/r supérieures a environ 40, les effets combinés de

la plasticité et de la stabilité donnent des courbes d’interaction de résistance presque similaires a
celles pouvant étre obtenues d’une analyse inélastique du second ordre (zone plastique)
indépendamment de l'axe selon lequel la flexion est produite (Le Messurier, 1997). Le
développement des équations d’interaction AISC LRFD est basé, en partie, sur un paramétrage
exhaustif des solutions obtenues des analyses qualifiées d’exactes (Liew & Chen, 1997; Liew, White,

& Chen, 1991).

6.2.3 Equations d’interaction des spécifications d’Eurocode 3

Pour les sections standards laminées en / ou H, définies comme classe 1 ou 2, Eurocode 3 (ENV

1993) spécifie la résistance de la section pour la flexion suivant I'axe fort comme :

‘,D+0,9 jM <1, jM <1 (6.18)
o'P, oM, oM,

et pour la flexion suivant I'axe faible :
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M P r '
2 <1,56[ 1-— || —+0,6 | pour ——>0,2
oM, o'P, )\ 9P, ¢O'F,
(6.19)

r

P
—><1,0 pour ——<0,2
oM, 7,

. i 4 ! . . , .
et ou P’ M x et M y sont la force axiale et les moments maximum élastiques du second ordre

suivant I'axe fort et I’axe faible respectivement, incluant les effets des imperfections géométriques
équivalentes. Ces imperfections géométriques peuvent étre appliquées comme des charges
latérales fictives aux niveaux des planchers et elles sont supposées tenir compte des effets réels des
défauts de verticalité et de rectitude, des excentricités mineures associées aux connexions, des
contraintes résiduelles, de la distribution et la propagation de la plasticité sur les forces et les
déflexions de la structure au point qu’un état limite soit atteint dans la membrure la plus critique
du systeme structural. Le concepteur est tenu d’inclure ces imperfections équivalentes ou des
charges fictives dans I'analyse, et ce, pour toutes les combinaisons des charges. Les magnitudes des
charges fictives sont spécifiées dans Eurocode 3 en fonction du nombre d’étages et des poteaux

compris dans le plan du cadre, avec une valeur limite maximale égale a 0,005ZP ( ZP représente
la totalité des charges de gravité a I’étage considéré). Les termes ¢’ dans (6.18) et (6.19) sont les

facteurs de la résistance effective, égaux a l'inverse des facteurs de sécurité partiels d’Eurocode 3

et qui sont les mémes pour la flexion et la compression axiale (¢’ = 0,9 =1/1,1). Les équations (6.18)

et (6.19) sont des équations simplifiées applicables a toutes les sections standards laminées en / ou
en H. Des équations alternatives plus précises sont spécifiées dans Eurocode 3, mais qui obligent le
concepteur a introduire les caractéristiques géométriques des sections en | ou en H. Toutefois,
Eurocode 3 permet aussi des régles plus simples que celles représentées dans (6.18) et (6.19), et ce,
en spécifiant que pour le cas de la flexion suivant I'axe fort des sections ouvertes, si la force axiale
ne dépasse pas la moitié de la résistance axiale plastique de I’dme ou un quart de la résistance
plastique de la section, I'interaction de la résistance plastique entre la flexion et la force axiale peut

étre négligée. De facon similaire, pour la flexion suivant I'axe faible des sections ouvertes, les effets
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de l'interaction peuvent étre négligés si la force axiale ne dépasse pas la résistance axiale plastique
de I'dme. La justification de ces regles est que I'écrouissage contrebalance les effets de la force
axiale en autant que la force axiale ne dépasse pas les limites mentionnées précédemment (ENV
1993). L'équation de la résistance dans le plan (applicable pour les sections de classe 1 et 2) a la

méme forme pour la flexion suivant I'axe fort et I'axe faible. Pour la flexion suivant I'axe fort est :

P’ , M
VI U, ———=<1 (6.20)
(I) PH(KLEL)T\‘ d) Mpr

ou PH(KLsL)X est la capacité associée a la rupture suivant I'axe FORT de la flexion de la membrure

agissant comme poteau et ce, basée sur la longueur effective d’'un systéeme contreventé

(actuellement Eurocode 3 exige que les valeurs minimales de Pn(KLsL)X et de Pn(KLSL)Xdoivent étre

o EC3 A CSA
utilisées dans (6.20)). le est I'équivalent dans Eurocode 3 du terme le dans les

!
spécifications canadiennes. Les deux termes qui affectent, le moment M x dans Eurocode 3 et M i

dans CSA-516-09 pour tenir compte des effets du second ordre dus a la déformation de I'élément

entre ses extrémités est donné par :

P!
EC3
le =1—MXP—3175 (6.21)
n(KL<L)x
ou
2 Z,
By = Aeqrieiy [F—4] +( s, —1j <0,9 (6.22)

et
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EC3 1

o, = _
™ 718107k, (6.23)

est un coefficient du moment uniforme équivalent qui donne approximativement les mémes valeurs

CSA . P .
que ®;, . Les termes ZX et SX sont les modules plastique et élastique de la section, et ce, pour

la flexion suivant I'axe fort tels que :

[E
Meokietyx :%(%] Ey avec KL<L (6.24)

Pour la résistance au déversement d’une membrure de classe 1 ou 2 fléchie suivant son axe fort,

Eurocode 3 spécifie I'’équation :

T — P + (.JIILTECS fw\ S l (6.25)
O'P e )y O'M,,
ou
PV
UlLTEC3 =1-p; ,P—Sl (6.26)
¢ n(KL<L)y
et
A‘c(KLSL)y
W :0,15 ﬁ—l So,g (6.27)
1LT

EC3 n EC3 . P
Leterme ;7  alamémeformeque ®;, , maisles moments d’extrémités sont les valeurs

aux endroits des supports dans la direction de y (hors du plan), tandis que les moments
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, P e ’ 4 . EC3 P
d’extrémités utilisés dans I"évaluation de ®;, sont ceux aux extrémités de la longueur non

supportée LX.

6.2.4 Equations d’interaction des spécifications australienne 454100

L’équation de la résistance de la section suivant I'axe fort présentée dans les spécifications

australiennes, est identique a celle de CSA-516.1 a I'exception de la force axiale et des moments

appliquée qui sont calculés différemment (ces forces sont désignées par P” et M « etcelles-cisont

équivalentes a Pf et M « dans les équations de CSA) tels que :

* *

P 1 M, M,
+ L <1,0, ——<1,0 (6.28)
0P, LIS ¢M, oM,
L’équation de la résistance de la section suivant I'axe faible est :
Py 1 M M)
<1,0, ————<1,0 (6.29)

_|_ - .
0P, | 119 ¢(1,55,F,) o(L5S,F,)
Pour une section en |, le terme 1, 5SyF est utilisé comme étant la résistance a la flexion suivant

I’axe faible; cette valeur étant une valeur limite de la résistance en flexion. Le facteur de la résistance
* *
¢ est égala 0,9 pour la flexion et la compression axiale (similaire a CSA-516.1). Les termes P, M «

et |\/|y dans (6.28) et (6.29) sont la force axiale et les moments maximum obtenus d’une analyse

élastique du second ordre, incluant les effets d’'une non-verticalité minimale égale a 0,002L pour

les combinaisons des charges de gravité dans les structures a étages. Toutefois, la norme AS4100
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n’‘exige pas de considérer ces imperfections pour les structures a un seul étage ou pour les
combinaisons des charges impliquant des charges latérales. Pour les cas de combinaisons de charges
de gravité dans les structures a étages, la norme AS4100 exige que des charges latérales fictives,
chacune égale a 0,002 fois la charge totale de gravité a I'étage, soient appliquées au niveau de
chaque étage pour prendre en considération les effets des défauts de verticalité. La norme AS4100
fournie une équation pour la résistance dans le plan du chargement des membrures composées de

sections compactes doublement symétriques pour le cas de la flexion suivant I'axe fort telle que :

* 3 *
M l_(1+1{\_) P +l,18(

n(L)x

(6.30)

p*

M* p*

avec < < 1. La charge axiale limite définie par p < 1, qui ne faisait pas partie

X ! ¢Pn(L)x Pn(L)x
de la version originale de la norme publiée en 1990, a été incluse dans 'amendement aux standards

en ao(t 1992. Elle permet d’assurer que la courbe d’interaction décrite par (6.30), qui est définie en

utilisant le terme de la résistance axiale Pn(,_)x basée sur la longueur réelle de la membrure, soit

limitée par la résistance du poteau ¢Pn(|_)x , basée sur la longueur effective KL . L’équation (6.30)

est applicable aussi pour la flexion suivant I’axe faible. La norme AS$4100 considére la stabilité hors
du plan (déversement) des membrures composées de sections compactes doublement symétriques

en forme de / en utilisant I'expression :

(6.31)

UlLT As4100MX* L P* (1 P* j
d)M nox d)Pn(L)y

d)POz

ou M nox €st la résistance de la membrure sollicitée par un moment uniforme et une force axiale

AS 4100

- EC3 . .
nulle. UlLT est I'équivalent de UlLT , mais applicable aux poteaux-poutres (les deux
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[ *
termes convertissent le moment M « dans Eurocode 3 et M « dans A§4100 a un effet de moment

. A . . (o . o |, _As4w00
qui peut étre utilisé dans les équations de la résistance au déversement, mais U ¢ inclut

aussi un ajustement basé sur l'intensité de la force axiale). Ce terme est :

3 *
ulLTAS“l"(’:(l_Kx){l_KXJ 0,4-0,23 P (6.32)
2 2 ¢Pn(|_)y

ou K, est le ratio des moments élastiques du second ordre aux supports latéraux dans la direction

y. Le terme F; dans (6.31) est la capacité maximale de la section a résister au flambement-torsion-

flexion tel que :

(63 +n’EC,L?)
P,= (6.33)
(1,+ Iy)/A

ol J est le moment d’inertie a la torsion, Cwest la constante de gauchissement, A est l'aire de

la section, G est le module d’élasticité au cisaillement, |X et |y , les moments d’inertie de la

section suivant I'axe fort et I'axe faible respectivement.

6.3 COMPARAISON DES PHILOSOPHIES ADOPTEES DANS LES DIFFERENTES

SPECIFICATIONS

A partir du Tableau 6-1, on peut constater certaines grandes différences entre les spécifications

AISC LRFD et les autres spécifications. Ces différences sont :

1. Les spécifications LRFD n’utilisent qu’un seul format d’équation d’interaction pour

évaluer tous les modes possibles de rupture, a savoir la plastification et le déversement.
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Ceci représente une simplification utile qui parait ne pas affecter, de fagon significative,
I’exactitude des prédictions de la résistance par rapport aux solutions, dites exactes et
qui sont basées sur I'approche des zones plastiques. En réalité, le fondement principal
des équations d’interaction de la résistance dans les spécifications LRFD est que les
équations d’interaction ne doivent pas, nécessairement, considérer la résistance et la
stabilité séparément étant donné qu’en général, tous les poteaux de longueurs pratiques
peuvent atteindre la ruine pour une certaine combinaison de flexion inélastique et des
effets de la stabilité. Toutefois, cette simplification parait étre conservatrice dans
certains cas pour la prédiction de la résistance hors du plan. L'utilisation d’une équation
d’interaction séparée pour prédire la résistance hors du plan, comme c’est le cas dans
les autres spécifications, fournit un mécanisme pour mieux représenter cette résistance,
étant donné que l'interaction réelle de la résistance hors du plan n’a pas nécessairement
la méme forme que celle pour la résistance dans le plan. Les spécifications canadiennes,
européennes et australiennes emploient des courbes d’interaction séparées pour
prédire la résistance de la section ainsi que la résistance de la membrure dans le plan et
hors du plan (résistance au déversement).

2. L'adoption de I'approche basée sur |'utilisation des charges latérales fictives dans les
spécifications LRFD différe des trois autres spécifications dans la fagon de considérer les
imperfections géométriques et les contraintes résiduelles initiales dans I’évaluation de

la résistance. Les équations (6.11) provenant des spécifications LRFD tiennent compte
de ces effets sur la résistance dans le plan, et ce, dans le calcul de Pn(KL). Les effets de la
continuité de la membrure considérée et I'ensemble de la structure, sont inclus dans le
terme Pn(KL) , et ce a travers le calcul des charges de flambement et les longueurs

effectives correspondantes. Les effets des imperfections géométriques et des

contraintes résiduelles sont inclus implicitement dans le calcul de la résistance de la

membrure hors du plan Mn pour le cas ol le déversement inélastique est celui qui
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gouverne. Les autres spécifications sont similaires aux spécifications LRFD dans la

considération des effets des contraintes résiduelles et des imperfections géométriques

sur la résistance de la membrure hors du plan Mnx ou Mnox. Pour le déversement

élastique, Eurocode 3 et AS4100 réduisent la résistance de la membrure pour considérer

les effets de ces imperfections, tandis que CSA-516-09 et AISC LRFD ne le font pas.
Toutefois, ces différentes approches prédisent que Mnx = MpX dans plusieurs des cas

typiques des poteaux-poutres. A noter que dans ces approches, les effets des contraintes

résiduelles et des imperfections géométriques sur la résistance de la membrure dans le
plan sont considérés a travers les résistances des poteaux Pn(L) ou Pn(KLgL) ou a travers

I’application des charges latérales fictives. L'interprétation la plus exacte de I'approche
des charges latérales fictives dans les analyses élastiques et le dimensionnement est que
les charges latérales fictives, employées en conjonction avec une analyse élastique
produisent des augmentations des forces et déflexions qui peuvent refléter les forces et
déflexions réelles dans le plan du chargement, au point qu’un état limite soit atteint dans
la membrure la plus critique du systeme structural. De plus, si des vérifications séparées
de la résistance de la section et de la membrure sont considérées, il peut étre statué que
le but des vérifications de la membrure est : 1) de s’assurer contre un mode de rupture

isolé dans le plan pour des membrures agissant comme poteaux-poutres pour lesquels
le gradient du moment est petit (K < 0); 2) de considérer les effets additionnels de la

stabilité pour les membrures trés élancées qui peuvent voir leurs résistances réduites
comparé aux résistances obtenues de la section transversale. Ces interprétations sont

équivalentes a la logique et la philosophie derriére les spécifications Eurocode 3.
3. Pourles membrures fléchies en double courbure suivant I’axe fort (K > 0) , avec un petit

parametre de I'élancement L/r soit petit (L/r <40), la résistance de la section

transversale (incluant les effets des charges fictives) représente avec exactitude la
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résistance obtenue d’une analyse des zones plastiques (Liew, White, & Chen, 1994).
Toutefois, pour ces cas, des effets additionnels de la stabilité dans le plan, sur la
résistance de la membrure, doivent étre considérés. Dans I'approche basée sur les
charges fictives, les spécifications LRFD vérifient la résistance de la section transversale
et la résistance de la membrure dans le plan par une seule courbe telle que (M. J. Clarke

& Bridge, 1995) :

*% ** %

P 9 M P
+ = <1, pour ————>0,2
¢¢:})n(f,) 8 ¢.‘JMH ¢ n(KL)
(6.34)
P M P
L+ L <], pour —*—<0,2
2¢an(KL} Mn ¢'cRe[KL]

ou Pn(L) est la résistance axiale minimale de la membrure agissant comme un poteau

chargé concentriquement et basée sur la longueur réelle non supportée pour la flexion

suivant les axes forts et faibles de la section. Donc, Pn

= min(P, ), Pyyy) - Aussi P

et M 7 sont respectivement la force axiale et le moment maximal élastique du second
ordre incluant les effets des charges fictives. La possibilité d’'un mode de rupture isolé

dans le plan du chargement est vérifiée de fagon conservatrice par le calcul de la capacité
du poteau Pn(L) , basée sur la longueur réelle non supportée dans le plan du cadre.

4. Pour des cadres simples non redondants, les équations d’interaction de LRFD sont
paramétrées de facon a ce que leurs prédictions basées sur une analyse élastique du
second ordre ne soient jamais supérieures a 5 % comparé aux solutions exactes (zones
plastiques incluant les imperfections géométriques et les contraintes résiduelles).

5. Les charges latérales fictives sont utilisées avec les trois équations d’interaction
(résistance de la section transversale, la résistance de la membrure dans le plan et la
résistance de la membrure hors du plan) dans les spécifications canadiennes,

européennes et australiennes. Toutefois, des différences majeures existent entre ces
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trois spécifications concernant les magnitudes des charges fictives et si ces derniéres
doivent étre appliquées dans toutes les combinaisons des charges ou seulement aux
combinaisons impliquant des charges de gravité. Eurocode 3 permet |'utilisation de
facteurs de la longueur effective K inférieurs a 'unité dans les vérifications de la
résistance de la membrure faisant partie des cadres contreventés, tandis que les autres
spécifications ne le permettent pas.

Toutes les procédures et les approches discutées ont des avantages et aussi des
limitations. Il n’y a pas une approche philosophique particuliere ou un ensemble de
formules d’interaction donnée par ces spécifications qui peuvent étre qualifiés de
supérieurs dans tous les aspects. Toutefois, en comparant les avantages et les limitations
des ces différentes approches, des changements potentiels peuvent avoir lieu dans ces
méthodes, ce qui pourra donner comme résultat d’améliorer leurs précisions relatives

au comportement physique et la simplification de leurs applications dans la conception.

6.4 HYPOTHESES DE BASE DES EQUATIONS D'INTERACTION POUR LES POTEAUX-

POUTRES

Ces équations sont basées sur les hypothéses suivantes:

1.

Une membrure supportée latéralement peut atteindre la rupture lorsque sa résistance
a la force axiale et a la flexion est atteinte.

Une membrure non supportée latéralement peut voir sa résistance limitée par le
flambement latéral (déversement) ol la piece atteint la ruine par une combinaison de
flambement par rapport a 'axe faible et la torsion.

Une membrure relativement courte peut atteindre sa totale résistance, qu’elle soit
supportée latéralement ou non supportée latéralement.

Lorsque la membrure est sollicitée par une force axiale de compression, sa résistance est

fonction de son élancement.
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5. Les membrures fléchies suivant I'axe faible ne présentent pas un comportement hors du
plan et elles peuvent atteindre la pleine capacité en flexion.

6. Un moment de flexion constant ou uniforme présente le cas le plus sévere pour la
résistance dans le plan de la membrure. Une autre distribution des moments peut étre
remplacée par un diagramme uniforme équivalent d’une intensité maximale inférieure
a celle du diagramme appliqué. Cette uniformisation des moments produit le méme effet
pour la résistance en plan.

7. Tel gque mentionné auparavant, les moments sont amplifiés dus a la présence des forces
axiales (effets P—¢0 ) et cette amplification des moments est maximale lorsque le

moment présente le cas le plus sévere, a savoir un diagramme uniforme.



CHAPITRE 7
FLAMBEMENT EN FLEXION DES
POTEAUX ET CADRES

7.1 GENERALITES

Le flambement simple affecte les piéces sollicitées en compression concentrique. Son étude est

due a Euler. La théorie d’Euler est fondée sur les hypotheses suivantes:

e Lamembrure est droite et articulée a ses extrémités.

e La membrure est sollicitée par un effort normal de compression centrée.

e Les dimensions transversales sont faibles en par rapport a celle de la longueur.

e Les moments d’inertie de la section transversale est maximum par rapport a I'axe fort

(y) et minimum par rapport a l'axe faible (z) (voir Figure 7-1).

Considérons une membrure AB sousmise a I'action d'une force de compression Pc agissant

selon I'axe longitudinal de la membrure. A un certaine magnitude de cette force de compression,
I'état d'équilibre I'état d’équilibre rectiligne initial évolue vers un état curviligne fléchi (Figure 7-1).
Si la membrure présente une rectitude presque parfaite, la force étant initialement bien centrée,
induit une fleche d’abord insensible et qui va s’accroitre brusquement, entrainant ainsi la ruine de

la piece. C'est le phénomene du flambement !
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Figure 7-1 : Membrure droite articulées aux extrémités et chargée axialement

7.2 THEORIE D'EULER

L’expérience montre que le phénomeéne du flambement (bifurcation) se produit pour des valeurs
voisines d’une charge bien définie appelée la charge critique du flambement. Cette charge est

déterminée pour les cas types le plus courants a partir de I'équation différentielle de la déformée.

7.2.1 Hypotheses

La membrure AB parfaitement droite avant déformation, est articulée aux deux extrémités et
chargée de fagon concentrique suivant son axe. Les deux extrémités de la membrure sont
empéchées de se déplacer, 'une par rapport a I'autre. Désignons par Pc la charge qui s’oppose a la
réaction de la membrure initialement fléchie et la maintient en équilibre. Soit, Y le déplacement

de la section d’abscisse X. A une distance X, le moment de flexion M produit par la charge agissant

sur la membrure déformée est donné par :
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M=Py (7.1)
et I'équation de la déformée donnée par :
d 2
El Y Py (72)
X
En posant :
2
k®=P./El (7.3)
(7.2) devient :
d2
Y key=0 (7.4)
dx
L’équation différentielle du deuxiéeme ordre (7.4) a une solution générale de la forme :
y = Acos kx + Bsin kx (7.5)

La résolution de (7.5) est obtenue a partir des conditions aux limites : y(0) = y(L) = 0. Donc,
A=0 et BsinkL=0. puisque B#0, il faut donc que SINKL =0 avec k=4/P,/El =nz /L.

Cependant, d’aprés la forme expérimentale de la déformée, il faut queN =1 d’ou: k = z/L et:

. TX
= Bsin— .
y 3 (7.6)
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Le coefficient B représente I'amplitude de la déformée a mi-longueur de la membrure. En réalité,
I’'amplitude de cette configuration déformée ne peut pas étre déterminée avant que le flambement

aura lieu (tant que I'équilibre peut étre maintenu). Au moment du flambement, on obtient de (7.3) :

P = (7.7)

La charge Pc est doncindépendante de I'amplitude de cette fleche. D’apreés le principe d’action-

réaction, les efforts transmis de la membure vers les appuis a la méme valeur; c’estla réaction PC

due a la déformation élastique. Trois cas peuvent se présenter :

P< Pc : la membrure étant fléchie, se redresse et la fleche disparait complétement

(stabilité).

P= PC : la membrure demeure fléchie. Un faible effort latéral suffit a modifier la fleche

(équilibre neutre).

P> PC : la fleche augmente (instabilité qui peut entrainer la ruine).

A noter que le développement précédent est basé sur la théorie des petits déplacements dans
un cadre linéaire. L’équation d’Euler peut aussi étre utilisée lorsque les conditions de retenue aux
extrémités de la piece comprimée sont différentes de celles du modéle de base. Il est possible de
tenir compte de cet effet dans I'équation de base en modifiant la longueur L de la piece. Cette
approche considérée comme pratique nous conduit au concept de la longueur effective, qui reste
utilisé jusqu’a présent dans certaines spécifications techniques qui régissent le calcul et le

dimensionnement des structures d’acier. La longueur effective KL est définie comme étant la
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longueur d’une piéce articulée équivalente qui donne la méme charge critique que la piece dont les

extrémités sont soumises a des conditions de fixité différentes.

Considérons, comme exemple, le cas illustré a la Figure 7-2 qui consiste en une membrure
sollicitée en compression pure, encastrée a une extrémité et articulée a 'autre. Les extrémités de

la membrure sont empéchées de se déplacer I'une par rapport a I'autre.
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Figure 7-2 : Membrure droite articulée a une extrémité et encastrée a I'autre extrémité

Le moment de flexion de la section d’abscisse x, s’écrit :

M,X

L (7.8)

M =Py—

Posons :
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k?=P/EI
M [Py—Myx/L]
El El (7.9)
2
d—2/+ k?y = Mox
dx EIL

La solution de I'équation différentielle (7.9) est donnée par :

y = Asinkx + B cos kx + M,x

(7.10)

Les constantes A et B sont obtenues en considérant les conditions aux limites : y(0) = y(L) = 0

d N ey . —-M,

et d—i = 0. Avec les deux premieres conditions, on obtient: B =0 et A = 2
x=L

PsinkL

. Donc,
I . . . , . )
équation de la déformée peut s’exprimer telle que :

_ M, (xsinkx
Y= | T sinkL (7.21)

Avec la troisieme condition aux limites, on obtient tankL =KL , ce qui se vérifie pour KL

4,4934. Si on remplace k par sa valeur, on obtient :

[P _ 44934
El L

(7.12)
20,19El
wTTE

En comparant Pcr , ainsi obtenu a PC de (7.7) nous pouvons écrire :
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P 7’
K = —C = = O, 7 .
P. 20,19 (7.13)

Donc la longueur effective KL est égale a 0,7 L, telle qu'illustrée sur la Figure 7-2 et ou K est le

266

coefficient de la longueur effective d’'une membrure équivalente articulée aux extrémités. Pour
d’autres cas de membrures sollicitées en compression pure dont les extrémités ne sont pas libres
de se déplacer I'une par rapport a I'autre, les valeurs de K provenant d’une analyse structurale sont
toujours inférieures ou égales a I'unité (K <1,0). Contrairement au cas précédent, on va examiner
une membrure sollicitée en compression pure, dont les extrémités sont libres de se déplacer I'une

par rapport a I'autre (voir Figure 7-3).

Figure 7-3 : Membrure en compression représentant un déplacement relatif entre les deux extrémités

Le moment de flexion de la section d’abscisse x, s’écrit :
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M X
M =Py +-—2° (7.14)
L
et 'équation de la déformée devient avec k? = % :
d’ M, X
—2/-|-k2 =0 (7.15)
dx EIL
La solution générale de cette équation différentielle est de la forme :
. M, x
y = Acoskx + Bsinkx — P?_ (7.16)

Les constantes A et B sont déterminées en considérant les conditions aux limites: y(0) =

y(L)=0 et ay =0 , ce qui permet décrireavec A=0, BkcoskL=0

axly=1,

et B=0,coskL=0,kL=nxz/2:

2
e __7

El (2L)’

(7.17)

Dans ce cas, le facteur de la longueur effective K = 2 et la longueur effective de la membrure
est égale a deux fois la longueur réelle. On remarque que, dans les cas des piéces dont les extrémités
sont libres de subir des déplacements relatifs, le coefficient de la longueur effective demeure

supérieur ou égal a 'unité (K >1,0). Dans une charpente dont la rigidité des assemblages assure
seule la stabilité de la structure (cadres rigides), les poteaux sont dimensionnés pour des valeurs de

K' supérieures a I'unité puisque, dans pareil cas, le déplacement relatif des extrémités des poteaux

n’est pas nul.
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7.3 CONDITIONS REELLES

La rectitude parfaite et le centrage rigoureux ne sont jamais faciles a obtenir dans les cas
pratiques. Le comportement réel des poteaux en acier differe sensiblement de celui décrit sur la
bases des conditions idéales. La majeure partie des poteaux faisant partie des charpentes d’acier,
présentent généralement une défaillance par instabilité dans le domaine plastique avant d'atteindre
la charge de flambement eulérienne. La différence entre les comportements réel et théorique est
due aux diverses imperfections présentent dans le poteau "réel" soient : défaut de rectitude,
contraintes résiduelles, excentricité des charges appliquées et écrouissage. Le comportement réel
s'écarte nettement plus des courbes théoriques dans le domaine des élancements intermédiaires
que dans celui des grands élancements. Dans la zone des valeurs intermédiaires de I'’élancement (ce
qui couvre la plupart des poteaux utilisés en pratique), I'effet des imperfections structurales est

significatif et doit étre pris soigneusement en considération.

Reprenons le cas d’'une membrure dans des conditions plus voisines de la réalité et dont les
extrémités sont empéchées de subir des déplacements relatifs (voir Figure 7-4). La membrure
représente un défaut initial de rectitude. L'amplitude de la déformée initiale est égale a a.
L'application de la charge P produit donc un moment de flexion Pa ce qui force la piéce a se
déformer davantage d’une quantité f avant que la membrure se stabilise de nouveau. Donc, a cet
instant, le moment de flexion a une section située a la mi-longueur de la membrure devient égal a
P(a+ f). A mesure que la charge P augmente, le moment s’accroit proportionnellement a la
déformée. L’équilibre se produit a une charge P, Iégérement inférieure a la charge critique

théorique d’Euler, P, . Admettons que I’équation de la courbure est décrite par la forme sinusoidale:

y, =asinzx/L (7.18)

Si Y est la déformation élastique, donc la déformation totale s’écrit : y +asinzx/L et le

moment de flexion, M ,est donné par:
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M = Py + Pasin zx/L (7.19)
L’équation différentielle s’écrit :
d? X
—¥+k2y:—k2asmﬂ— (7.20)
dx L
avec k? = %. La solution générale de (7.20) est :
: asinzx/L
y = Acoskx + Bsinkx +———— (7.21)
(r/kL)? -1

. - d
avec comme conditions aux limites : : y(0) = y(L) = 0 et d—z|
X=

y= asinzx/L
(r/kL)* -1

et la fleche a mi-longueur de la membrure s’écrit :

P
f=y, = a__ 23 _ R a
1= JL 2 - -
2 7Z'E| E_l 1_3
PL’-1 P c

La fleche totale s’exprime comme suit :

f.=f+a=a/(1-P/R)

= 0. La solution est donnée par:

(7.22)

(7.23)

(7.24)
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Le terme entre parenthése, communément appelé coefficient d’amplification, est un coefficient

non linéaire, il est fonction de la charge de compression P et s’écrit :

P (7.25)

L'examen de ce cas montre qu’'un défaut de rectitude initiale de la membrure affecte sa
résistance en compression comparé au cas d’'une membrure parfaitement droite ayant les mémes
caractéristiques géométriques et les mémes conditions de retenue aux extrémités. De (7.24) si P —
0, f = a (étatinitial) ou encore, si P = P,, f; = oo (état de ruine). Dans I'une des recommandations
(28.6.4) de la norme canadienne S16-09 pour le calcul des charpentes d'acier, la déviation, limite la
déviation initiale (a) des piéces comprimées a un milliéme la distance comprise entre les points de

retenue ( a < L/1000).
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Figure 7-4 : Membrure droite avec un défaut de rectitude
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7.4 INFLUENCE DES DEFAUTS DE RECTITUDE

Pour une piece parfaitement droite et chargée de facon concentrique, le flambement est soudain
et on est en présence d’un probléme de bifurcation. Par contre, la présence des imperfections
géométriques, rend le probléeme du flambement des poteaux étroitement lié a une réponse
charge/déflexion. La courbure maximale est supposée a mi-longueur et de forme sinusoidale. La
configuration réelle associée a la « non-rectitude » initiale d’'un poteau est trés compliquée; elle est
souvent exprimée en fonction des irrégularités simultanées suivant les axes principaux de la section.
La valeur de la « non-rectitude » initiale est limitée par les spécifications et est exprimée en ratio de
la longueur de la piece entre les points de retenues. Les mesures disponibles, montrent des valeurs
de « non-rectitude » qui se rapprochent de L/1500 pour des sections en I. Dans le développement
des criteres de calcul des poteaux, la valeur maximale permise pour la non verticalité initiale est
limitée a L/1000 (norme $16-09), ce qui est considéré comme une valeur conservatrice. Les résultats
des études montrent la nécessité d’incorporer le défaut de la non verticalité initiale des membrures
dans les modeéles qui sont utilisés pour déterminer les résistances des poteaux. Il s’agit la d’un des
principes fondamentaux de I'approche basée sur les charges fictives, et cette approche est traitée

dans le Chapitre 4.

7.5 LONGUEUR EFFECTIVE DES POTEAUX DANS LES CADRES RIGIDES

Dans les normes nord-américaines (a I'exception des normes canadiennes depuis 1989), on
utilise pour le calcul des éléments en compression ou en « compression-flexion », un coefficient de
longueur effective K qui permet de déterminer la longueur de flambement KL ou L est la longueur
réelle de I'élément (soit la distance entre ses points de retenue). Pour calculer le coefficient K on
utilise une méthode basée sur deux nomogrammes d’alignement, qui tiennent compte de la rigidité

flexionnelle des autres éléments attachés aux extrémités de I’élément étudié.

L'un des nomogrammes donne des valeurs du coefficient K comprises entre 0 et 1 pour les

ossatures contreventées (noeuds fixes). L'autre nomogramme, qui est utilisé pour les ossatures
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« non-contreventées » (nceuds déplagables) ol seuls les assemblages « poteau-poutre » assurent la
stabilité, donne des valeurs du coefficient K comprises entre 1 et I'infini. Le concept de la longueur
effective a été abandonné par les normes canadiennes CSA/CAN $16.1-M89, au profit du concept
des charges fictives. Pour utiliser ces nomogrammes, on calcule les rigidités relatives en téte Gy et

a la base G}, du poteau a I'aide de I’équation :

>(1./L
G_—( : C)) (7.26)

(1L

p

ou lasomme (X) s’applique a toutes les piéces raccordées rigidement au joint considéré et comprises

dans le plan de flambement du poteau et :

|c :moment d’inertie des poteaux, calculé par rapport aux axes perpendiculaires au plan

de flambement

|—c :longueur des poteaux entre les points de retenue

| p :moment d’inertie des poutres, calculé par rapport aux axes perpendiculaires au plan

de flambement

Lp :longueur des poutres entre les points de retenue

La droite tracée entre les valeurs de Gy et G, sur le nomogramme approprié (structures libres

ou empéchées de se déplacer latéralement) détermine la valeur deK. A noter que pour une
extrémité articulée | p =0et G = oo et pour une extrémité encastrée | p — PetG = 0.Enthéorie,

lorsque I'assemblage reliant la base d’un poteau au systéme de fondation se comporte comme une

rotule G;, = o la norme $16 recommande une valeur de G; égale a 10 pour tenir compte de la
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rigidité partielle qu’offre ce type d’assemblage. Dans le cas ol |'assemblage reliant la base d’un
poteau au systeme de fondation se comporte comme un encastrement G; = 0 dans ce cas la norme
5§16 recommande une valeur de G;, égale a 1 pour tenir compte de I'impossibilité presque certaine
de réaliser un encastrement parfait. Plusieurs articles et recherches concernant.concernant
I'utilisation de la méthode des nomogrammes pour le calcul des éléments comprimés des ossatures
a nceuds déplacables, ont donné lieu a une certaine polémique, ce qui a donné naissance a
I’expression « le paradoxe du coefficient K ». Il existe en réalité deux types de coefficients de
longueur effective : le coefficient K obtenu des nomogrammes d’alighement et le coefficient K
obtenue par une analyse structurale. Les coefficients de longueur effective calculés par ces deux
méthodes peuvent étre trés différents. Les deux équations qui ont servi au tracé des nomogrammes

d’alignement sont :

Structures libres de se déplacer latéralement :

G,G, (7/K)*-36  z/K

= 7.27
6(G, +G,) tan(z/K) (7.27)
Structures empéchées de se déplacer latéralement :
2
G,G, (lj +(GU+GL) 1— /K +2tan(7r/2K) _1 (7.28)
4 (K 2 tan(z/K) /K

Pour une configuration structurale donnée, il est en effet possible d’obtenir des valeurs du
coefficient K tres différentes selon que I'on utilise la méthode des nomogrammes ou une autre
analyse de stabilité. Apres une analyse de nombreux résultats de recherche, le comité de rédaction
de la norme canadienne de calcul des charpentes d’acier CSA/CAN S16, a décidé d’abandonner
I'utilisation des nomogrammes, et elle recommande une analyse du deuxieme ordre et |'utilisation
d’un facteur de la longueur effective égale a I'unité. Pour des structures a nceuds déplacables, le

flambement d’un poteau ne peut étre considéré comme un phénomene individuel. Dans les
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charpentes « non-contreventées », les poteaux interagissent I'un avec I'autre de sorte que ceux qui
peuvent offrir une certaine résistance au déplacement latéral avant d’atteindre la rupture, servent
de retenue pour les autres poteaux. Dans la méthode des nomogrammes d’alignement, le poteau
est en quelque sorte extrait de la charpente et étudié de fagon isolée, ce qui est inadéquat pour les
charpentes « non-contreventées », mais acceptable pour celles qui le sont. Le concept de la
longueur effective de flambement KL est un moyen jugé simple pour réduire les problemes
d’évaluation des contraintes critiques de flambement via une équivalence avec un poteau articulé
aux extrémités et empéché de se déplacer latéralement. La contrainte critique de flambement

s’exprime par :

°E

Ou = (L/r)z (7.29)

D0O0Oans certaines situations, [|'utilisation des nomogrammes d’alignement peut aller a
I’encontre des principes de base qui ont conduit au tracé des ces mémes nomogrammes. Parmi les
principales hypotheses simplificatrices qui ont conduit au tracé des nomogrammes, nous pouvons

énumérer les suivantes :

Domaine élastique

La méthode des nomogrammes d’alignement considére un comportement élastique de la
charpente jusqu’a la rupture. Il existe une multitude de cas pratiques ou cette hypothése n’est pas
respectée. La contrainte critique de flambement O, est fonction de I’élancement de la membrure
KL/r . A cause de la présence des contraintes résiduelles, et des imperfections géométriques,

I’action inélastique est supposée prendre place a un niveau de contrainte égal a environ0,5F,

(Allowable Stress Design). La valeur de KL/r qui correspond a cette contrainte est désignée CC

dans les spécifications américaines (AISC LRFD). Cette valeur définit la frontiére entre I’action

inélastique et élastique. Par exemple, pour I'acier A36 (F, = 260 MPa), C, = 126, ce qui signifie
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que la plupart des poteaux dans les structures a étages se comportent dans le domaine inélastique.
Pour un poteau dans le domaine élastique, la rigidité est proportionnelle a EI. Par contre dans le
domaine inélastique, la rigidité est proportionnelle a E;I et ol E est le module tangent. Dong, la

contrainte inélastique de flambement devient :

_ ”ZET
o, = W (7.30)

La limite de validité de I'application de la théorie d’Euler est telle que P, < P,. Avec P, = g,/4,
et A, I'aire de la section transversale de la membrure. Si on retient aussi I’hypothese que les poutres
stabilisatrices connectées aux poteaux se comportent toujours dans le domaine élastique, elles
peuvent donc offrir une plus grande retenue relative, ce qui modifie le paramétre de la rigidité G.
Pour tenir compte de I'effet du comportement inélastique des poteaux, plusieurs techniques ont
été proposées, parmi lesquelles celle proposée par (Yura, 1971). Cette derniére consiste a modifier
le paramétre G en fonction des valeurs des résistances C., qui renferme les effets de plasticité et
Cg qui décrit le comportement élastique idéal. Cette technique est illustrée a I'aide d’un exemple

numérique qui fait partie d’un chapitre subséquent.

Flambement simultané de tous les poteaux du méme étage

Le dimensionnement des pieces sollicitées en compression qui est basé sur le concept de la
longueur effective et déterminé a partir des nomogrammes d’alignement, est raisonnablement
correct si tous les poteaux individuels dans un étage flambent simultanément sous I'effet de leurs
charges verticales de compression. Dans cette situation, les poteaux ne peuvent pas offrir des
retenues pour les autres poteaux. La totalité de la capacité de chaque poteau est disponible pour
résister a sa propre charge. Il existe beaucoup de situations ol un poteau individuel a une résistance
excessive au flambement. Un cas typique, est celui d’'un étage ou tous les poteaux ont la méme
section, donc les poteaux de rive peuvent offrir une stabilité pour les poteaux intérieurs. La charge

critique des poteaux intérieurs est augmentée et par conséquent, leurs longueurs effectives
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diminuent. L'effet de la stabilisation, peut réduire la longueur effective de certains poteaux pour
atteindre K = 1 méme si la structure n’est pas dotée d’un systéme de contreventement. La rupture
ne survient que lorsque tous les poteaux a un étage donné ont atteint leur charge critique. Il s’agit,
dans ce cas, d'un phénoméne de comportement global qui touche la totalité de I'étage. Dans les
charpentes qui ne sont pas libres de se déplacer latéralement (charpentes contreventées), le
flambement d’'un poteau quelconque ne dépend pas de la résistance au flambement des autres
poteaux du méme étage, c’est un comportement individuel, ol seule la résistance au flambement

du poteau est a considérer.

Joints rigides

Les cas des charpentes qui contiennent des membrures avec une ou des extrémités articulées
ou encastrées, sont fréquents dans la pratique. En ce qui concerne les poutres, on peut dans certains
cas apporter des corrections a (7.26) en affectant la rigidité de la membrure considérée par un
facteur correctif, qui tient compte des conditions de retenue et de la nature des assemblages aux
extrémités de lamembrure. Les poteaux, par contre, sont traités d’une facon différente et les calculs
sont plus élaborés et peuvent conduire a des valeurs de K plus ou moins sécuritaires, dépendant
que le poteau traité est un poteau de rive ou en travée, faisant partie d’une structure a nceuds
déplagables ou une structure contreventée. Lorsque les assemblages « poutre-poteau » offrent une
rigidité partielle (connexions semi-rigides), les nomogrammes d’alignement ne peuvent pas étre
utilisés directement, et dans ce cas, il faut modifier le paramétre de la rigidité G pour tenir compte
de la retenue effective a la rotation offerte a une extrémité du poteau. La difficulté d’utiliser cette
approche réside dans la nécessité de connaitre le degré de flexibilité de chaque assemblage. Devant
la confusion engendrée par les multiples correctifs a apporter a la méthode des nomogrammes
d’alignement, il est question de considérer systématiquement les effets du deuxiéme ordre, et de
déterminer un facteur d’amplification (U, ou B,) qui tient compte du comportement global de la
structure. Les effets du deuxiéme ordre de types P — A et P — § sont traités dans les chapitres

précédents.
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7.6 DIMENSIONNEMENT DES PIECES SOLLICITEES EN COMPRESSION PURE

Déterminer la résistance maximale d’une piéece sollicitée en compression pure (poteau), peut
s’avérer un processus compliqué, qui nécessite des intégrations numériques, surtout lorsque les
imperfections géométriques initiales de la piece, la « non-linéarité » du matériau ainsi que les
contraintes résiduelles sont a considérer. Le concepteur a qui incombe la responsabilité de
concevoir des structures contenant plusieurs éléments, ne peut accomplir convenablement sa
tache, en procédant a des calculs numériques longs et fastidieux. Le concepteur doit disposer des
moyens pratiques, fiables et simples pour accomplir ces taches. Pour ce faire, de nombreuses
formules simples sont fournies par les spécifications et les standards et contiennent les différents

parameétres affectant la résistance d’'un élément et qui sont :

e Lalimite d’élasticité.
e Les caractéristiques géométriques de I'élément.
e Les caractéristiques géométriques de la section.

e Les facteurs de sécurité et coefficients de pondération.

Les piéces en compression pure, peuvent, en fonction de leur comportement, étre classées en

deux catégories :

1. Les poteaux qui se comportent dans le domaine élastique, sont dimensionnés sur la base
de la théorie d’Euler.
2. Les poteaux qui se comportent dans le domaine inélastique, sont dimensionnés sur la

base des formules empiriques.

7.6.1 Outils de dimensionnement

Les formules empiriques, les tableaux et les graphiques utilisés dans le dimensionnement des

poteaux, sont développées principalement a partir des outils suivants :



CHAPITRE 7

FLAMBEMENT EN FLEXION DES POTEAUX ET CADRES 278

Formules empiriques basées sur les résultats des tests

Ces formules, basées sur lacompilation des résultats des tests, sont applicables uniquement pour
la section et le matériau pour lesquels les tests sont effectués. Aussi, ces formules empiriques ne

sont pas représentatives des vraies conditions de retenues aux extrémités de la piéce.

Formules basées sur la limite élastique

Ces formules définissent la résistance d’un poteau, comme étant la charge axiale qui donnera
une contrainte élastique égale a la limite d’élasticité, pour un élément ayant des imperfections
géomeétriques initiales. Les formules prennent en considération les défauts de rectitude et les

excentricités des charges, en adoptant certains facteurs de sécurité.

Formules basées sur la théorie du module tangent

Dans ces formules, les défauts de rectitude et les excentricités des charges, sont considérés
comme facteurs qui induisent la flexion dans les équations d’interaction. Cette approche est utilisée

par certaines normes européennes.

Formules basées sur la résistance maximale

Les nouvelles tendances dans le dimensionnement des poteaux nécessitent des formules qui
sont sous formes numériques, obtenues de I'analyse de la résistance maximale des poteaux
représentatifs des imperfections géométriques, des contraintes résiduelles et des défauts de
centrage des charges. Il a été suggéré que la résistance maximale des poteaux, soit représentée a

I'aide des courbes multiples (CECM, Convention Européenne pour la construction métallique).
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7.6.2 Fondements des courbes de flambement de la CECM

A partir de 1960, un programme expérimental a été mené au niveau international par la CECM
en vue d'étudier le comportement des poteaux courants. Plus de 1000 essais de flambement ont
été effectués sur une variété de membrures (I, H, T, U, sections tubulaires de forme circulaire et
carrée), pour différentes valeurs d'élancement (comprises entre 55 et 160). Une approche
probabiliste, sur la base des valeurs expérimentales de résistance, combinée a une analyse
théorique, a montré qu'il était possible de dessiner des courbes décrivant la résistance d'un poteau
en fonction de son élancement réduit. Les imperfections qui ont été considérées lors de cette étude
sont les suivantes : une imperfection géométrique dont I'allure est celle d'un demi-sinusoide et dont
I'amplitude est fixée a 1/1000 de la longueur du poteau et des contraintes résiduelles spécifiques
pour chaque type de profilé. Les courbes européennes de flambement sont désignées par a, b, c ou

d:

e Lacourbe a correspond aux profilés quasiment parfaits : sections en | laminées (h/b>1,2)
a ailes peu épaisses (épaisseur des ailes : tr <40mm) pour le flambement autour de I'axe
fort ; elle s'applique également aux profils laminés de forme tubulaire ;

e Lacourbe b couvre les profilés possédant un degré moyen d'imperfection. Elle détermine
le comportement de la plupart des caissons soudés mais aussi le comportement des
profilés laminés a section en | lorsqu'ils sont en danger de flambement autour de I'axe
faible, des profilés soudés en | a ailes peu épaisses (tr < 40 mm) et des profilés laminés
en | a épaisseur d'ailes moyenne (40 < t:< 100 mm) lorsqu'ils flambent autour de |'axe
fort. Elle concerne également les profils tubulaires formés a froid;

e La courbe c est relative aux profilés qui possedent de nombreuses imperfections : les
profilés en U, L et T ainsi que les sections soudées en caisson a soudures épaisses
appartiennent a cette catégorie. Se réferent également a la courbe c, les sections
tubulaires formées a froid dimensionnées sur la base de la limite d'élasticité moyenne

de I'élément apres formage, les sections laminées en H (h/b = 1,2 et ty= 100 mm) en
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danger de flambement autour de |'axe faible ainsi que certaines sections soudées en | (t;
= 40 mm, flambement autour de |'axe faible et t;> 40 mm, flambement autour de I'axe
fort) ;

e La courbe d s'applique aux profilés dont les imperfections sont extrémement
importantes; elle doit étre utilisée pour les profilés laminés en | a ailes trés épaisses (ti>
100 mm) et pour les profilés soudés en | a ailes épaisses (tr > 40 mm), lorsque le

flambement se produit autour de I'axe faible.

7.7 FAMBEMENT EN COMPRESSION-FLEXION

Il s’agit, dans ce cas, d’un poteau idéal rectiligne sollicité simultanément par un effort normal C
et un moment fléchissant M. En comparaison au flambement simple, il y a, dans ce cas, une
amplification de la déformée et donc, des contraintes de compression et de flexion. Si le moment
initial est désigné par M, (x), le moment fléchissant total dans la membrure comprimée et fléchie

est égal a:
M(x) =M, (x)+Cy (7.31)

Dans ce cas, la déformée est donnée par :

2
d
B8 Y cy=-M,(x) (732)
dx? °
Pour des fonctions simples de M, (x), la résolution de I'équation différentielle se fera par des
techniques simples d’intégration. Considérons les deux cas les plus courants de la flexion plus la

compression :

e Moment di a une charge concentrée transversale;

e Moment di a une charge uniformément répartie transversale.
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Charge concentrée transversale Q
Selon ce cas de chargement (voir Figure 7-5), la valeur du moment est donnée par :
Six<a,M(x) = Qx@ (7.33)
Six >a, M(x) = Qa(l_l—x) (7.34)
La solution est donnée par :
Si0<x<a,y() =Acoskx+Bsinkx+%l_Ta (7.35)
SianSl,y(x)=Ccoskx+Dsinkx+%al_Tx (7.36)

Les coefficients A, B, C et D sont déterminés a partir des conditions : y(0) = y(L) = 0 tel que

Q sinka

_ _ _ Q sink(l-a) _ _Q N . fox
A=0,B= e smrl C=-D+tankl,D = C tan kD’ Aveck = \/;, I'expression générale de

la déformée est donnée par :

Q sinl—-a -a

. . Q1
<x< = Q
Si0<x<a,ykx) ¢ s Sin kx + X (7.37)
. Q sinka . Q l—x
SlanSl,y(x)=—Esinklsmk(l—x)+EaT (7.38)

Pour a:l et x:l avec
2 2

K e = |C
2 2\El 2\C, (7.39)

et Ce = —|2 , on obtient la déformée telle que :
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I3 3(tanu—u
Vimax = — Q ( ) (7.40)
48E1 u3
avec un moment maximum donné par :
Ql tgu
M_ =— — 7.41
max =7 T (7.42)
¥
|
x
Figure 7-5 : Poteau articulé aux extrémités - Sollicité en compression et en flexion
Charge uniformément répartie q
Pour ce cas de chargement, le moment est donné par :
X
M(x) = % (I—x) (7.42)



CHAPITRE 7

FLAMBEMENT EN FLEXION DES POTEAUX ET CADRES 283
En posantu = %, on obtient I'expression de la déformée telle que :
ql* cos{u(l—zlxﬂ al’x
YO =teerv|m T sy |TeErez! Y 743
La fleche maximale pour x =|E s’écrit :
v - 5 ql* 24(1-cosu)-12 u®cos u (7.

384 EI 5u*cos u

et le moment maximal s’écrit :

2.2 -1
Mmax = i —((3208 - ) (7.45)
8 u° cosu

7.8 INFLUENCE DE L’EFFORT TRANCHANT SUR LE FLAMBEMENT DES PIECES

La présence d’efforts tranchants dans les pieces fléchies entraine des déformations. En fait, la
présence d’un effort tranchant ne modifie de maniére significative que la charge critique dans les
poutres a treillis et ce, conséquent du fait que les membrures, qui constituent 'ame d’une poutre a
treillis au voisinage des appuis, supportent des efforts tranchants importants comparé aux efforts
de flexion. Considérons le cas d’une telle poutre « bi-articulée » et sollicitée en compression pure,

nous retrouvons :

M:Cy,V:d—Mzcﬂ (7.46)
dx dx
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L’équation de la déformée s’écrit en prenant en compte les déformations engendrées par |'effort

tranchant :

dy M _dfVv
dx>  El dx|GA (7.47)

avec A,, I'aire de la section réduite a I'effort tranchant. En remplagant (7.46) dans (7.47), on

obtient :

d’y _Cy+C d’y

= 7.48
dx? El GA dx? (7.48)
et en regroupant les termes, (7.48) s’écrit :
d%y C C
W(l _G_Al) +Ey = (7.49)
2 C .
En posant f° =————, (7.49) devient :
El l—i
GA
d 2
—¥+ By =0 (7.50)
dx

. . . 2EI P . ,e
La charge critique de flambement qui valait C, = ”l—z est réduite en raison de l'influence de

I’effort tranchant et devient:

2
c! _Z !EI 21
I z°El 1 (7.51)
1+———
|2 GA
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avec A, , 'aire réduite a I'effort tranchant et :

(7.52)

Si le terme A, est trés grand, ,82 =k? :% et C'e: C, - Si, au contraire | est trés grand,

d’y C . i C =1 ot A -
— 1-——|=0. Ce qui est vérifié pour =41 C'est-a-dire, que la charge critique de
dx GA GA

flambement due a I'effort tranchant est :

C". = GA (7.53)

2
El C C
En général, on a C, = d > (1——], c’est-a-dire : C, =C, [l——”]. Si la diminution est
| GA C.

faible et négligeable pour les poutres a ame pleine, elle est au contraire sensible pour les poutres

triangulées.

7.9 ASPECTS EXPERIMENTAUX DU FLAMBEMENT

L'expérimentation en laboratoire effectuée sur des poutres laminées courantes qui sont
soumises a des efforts de compression progressivement croissants, montre que la ruine de la

membrure se manifeste de deux facons différentes, selon I’élancement des piéeces :

1. Pour les pieces de faible élancement (forte section, faible hauteur, 4 <20 ), la ruine se

manifeste par écrasement plastique sous des contraintes proches de la limite élastique

i . , le flambement ne doit donc pas étre vérifié.
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2. Pour les pieces de grand élancement (A >100), la ruine intervient pour une contrainte

d’écrasement O inférieure a la limite élastique et a la contrainte critique d’Euler O

pour laquelle, on peut observer une augmentation soudaine des déformations avec

I'apparition des zones plastifiées, suivi d’'un effondrement. En outre, la courbe

contrainte/déformation n’est pas linéaire. La contrainte critique d’Euler O représente

en fait une limite supérieure que I'on ne peut pas atteindre du fait que la théorie d’Euler
est basée sur une barre idéale parfaitement rectiligne et soumise a un effort de
compression parfaitement centré qui passe par le centre de gravité de la section et
appliqué suivant I'axe moyen, ce qui est rarement le cas dans la pratique. En effet, apres
leur traitement en laminoir, les piéces subissent diverses manutentions et transports, ne
sont pas rigoureusement rectilignes. Ce sont les défauts de rectitude :

e Les inerties ne sont pas constantes (tolérances de laminage).

e Les efforts de compression ne sont jamais parfaitement centrés (défauts de

centrage).

e Les poteaux ne sont jamais parfaitement verticaux (tolérance de montage).

e Le module d’élasticité de I'acier E n’est pas vraiment constant du fait des
contraintes résiduelles de laminage (défauts d’homogénéité).

Ces défauts contribuent a réduire la résistance des éléments, en raison des moments de

flexion secondaires qu’ils créent et qui majorent considérablement les contraintes,

notamment dans le cas de la flexion accompagnée par la compression.

7.10 PRISE EN COMPTE DES DEFAUTS DE RECTITUDE

Considérons, tel que montré a la Figure 7-6, le cas d’un poteau sollicité en compression et doté
d’une courbure initiale définie sous la forme y, = f(x) . Le moment fléchissant M(x) = C(y + y,)

et I'équation de la déformée s’écrit :
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d2
Eld—gz—M:—C(eryo):O (7.5)
X

La déformée de la poutre avant le chargement s’exprime par le développement en série

trigonométrique telle que :

sin X . 27X
Y, =8, +a, sm—I +.... (7.55)
. . . . , R sin X .
quil, en premiere apprOX|mat|on, se resume a yo =a , soit :
d? sin X
—2/+k2 y+a =0 (7.56)
dx |

La solution générale de cette équation différentielle est de la forme y = Dsinﬂl—x. En posant

d_y = Dﬁcosﬂ_x , (7.56) devient :
dx I I

2
sin”TX(ak2+Dk2—DT—2J:O (7.57)
d'ol D = 2a et la fleche additionnelle Y donnée par :
T
az t
.
asin —
y :7;2— (7.58)
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Cette fleche est maximale a I'abscisse x :IE , soit :
a
— = f
ymax 72_2 (7.59)
a2t
7 ¢ -
/[
fx [
(]!
" H 170
[
l
|
|
1 I'I |
||
\-., \ |
\ |1
\‘-, \ |
\\!
\\l e
Figure 7-6 : Poteau bi-articulé représentant des défauts de rectitude
2
7 El
Compte tenu que k? =%, et Ce = |—2 :
a
f=
e (7.60)
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Les déformations croissent donc de fagon hyperbolique avec C . La fleche totale ft est égale

C (7.61)

Lorsque C = 0, f; = a etlorsque C = C,, f; = 0, ce qui correspond a |’état de ruine de la piéce.

7.11 PRISE EN COMPTE DES DEFAUTS DE CENTRAGE

Les défauts de centrage proviennent de I'excentricité réelle ou accidentelle des charges
transmises aux éléments travaillant en compression. En réalité, il est assez rare qu’une piece, et
particulierement un poteau, soit sollicité en compression pure. Considérons la membrure montrée
sur la Figure 7-7, chargée d’une force axiale C paralléle a son axe moyen, mais excentrée d’une

distance e. Dans ce contexte, I'équation de la déformée est donnée par :

2
3—¥+ kzy:O (7.62)
X

La solution générale de (7.62) est donnée par: y = Asin kx+ Bcoskx . Les constantes A et B
sont déterminées a partir des conditions aux limites: y(0) =0 et : y(I) =e soit B=e, A=

1-coskl |, .
ou:

sin kl

: 1-cos ki
y =e| cos kx + sin kx Skl (7.63)

La fleche totale maximale se produit a x :IE telle que :
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| . . l1-coskl
e+ f=e/cos kK —+ sink———— (7.64)
2 2 sinkl
et cos kl=1-2 sinzﬁ , sinkl =2 sin LY cos K d’ou : MI :tgﬁ . La fleche totale
| 2 2 sin ki 2
vaut donc:
kI . kI, Kl e
e+ f =e| cos—+sin—tg — = (7.65)
2 2 "2 cos & .
avec
f=e — (7.66)
cos —

et ou f varie hyperboliquement en fonction de C et a pour asymptote horizontale C,. Le moment

fléchissant maximal est donné par :

Ce

COSE (7.67)
2

M =C(e+f)=

f max

et la contrainte maximale caractérisant I'état de ruine est obtenue pour :

_L e,

(7.68)
% =74 I

2
ol encore, en posant ¢ = % et T tirée de(7.66):
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¢ 1+ ¢ (7.69)
o, = — 7.69
© oA C COS—
2
Ccos kl Ccos C | COS/1 ¢ 7.69)d
- = —_— <= =, (7. ient :
avec 5 | 2 2 ,/ EA ( ) devien
C e 1
o, =—|1+— (7.70)
A A [C
COS —.,[—
2 \VEA

Figure 7-7 : Défauts de centrage
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La charge de ruine C peut étre obtenue par résolution de (7.70). Cependant, tant que C reste
faible comparativement a C,, (petites déformations), on peut admettre avec une précision suffisante

et kl étant faible, que :

ki k?I2
COos ? = —T (7.72)
L’expression (7.66) s’écrit alors :
k?1?
f=e [—8 — kzlzl (7.72)
En posant k? = %, on obtient finalement :
8EI f
= m (7.73)

7.12 REGLEMENTATION SUR LE FLAMBEMENT DANS LES NORMES EUROPEENNES

La théorie d’Euler établie pour des structures idéales est trés insuffisante en regard des
imperfections de centrage, de rectitude, de verticalité et de la présence de contraintes résiduelles.
Il est donc nécessaire de prendre en compte ces imperfections et leurs effets. A I’égard d’Eurocode

3, les considérations suivantes s’appliquent selon la nature du flambement.

7.12.1 Flambement simple

Le risque de flambement n’est a considérer que si A > 0.2, avec A = %, A=r /FE . Dans ce
y

r

L . . A F, . .
cas, la sollicitation de compression simple C doit étre telle que C < y,4A y—y avec y, le coefficient
Mq
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de réduction pour le mode de flambement a considérer. Ici, 71 est un facteur partiel de sécurité

= 1,1. Pour les sections transversales de classes 1, 2 ou 3, 8, = 1 tandis que pour les sections

transversales de classe 4, §, = A.fy /A avec Ay, la section effective.

Pour les éléments a sections transversales constantes, sollicitées en compression axiale

constante, la valeur de ¥ (x <1) pour I'élancement réduit A est déterminée par :

1
x= —, 05
p+[ 9" =27 ]

(7.74)

ou ¢ = 0,5[1+a(/7—0, 2) + Iz} avec a, un facteur d’'imperfection correspondant a la courbe de

0,5
_ F '
flambement appropriée (voir Tableau 7-1) et, ﬂz{ﬂAA—y} =(ij (ﬂA)O’5 avec A ,

Cor A
e ) ., ,E 235
définissant I’élancement pour le mode de flambement approprié, A, = = 93,9¢, € = - et
y y

C.r, I'effort axial critique élastique pour le mode de flambement approprié. Le choix de la courbe

de flambement correspondant a une section se fait via les données du Tableau 7-2.

Tableau 7-1 — Valeurs du facteur d’imperfection («) selon la courbe de flambement

Courbe de flambement a b c d

Facteur d’'imperfection («) 0,21 0,34 0,49 0,76
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Tableau 7-2 — Choix d'une courbe de flambement pour une section transversale selon Eurocode 3

Axe d
Section transversale Limites Famoement | 5460 $420
Sections en | laminés hh=12-
ti fr < 40 mm ¥y Eld a
. — z-z ao a
K
40 mm < ¢ < 100 mm y-y a b
h| y—-— z-z a b
! " hib<12:
fr <100 mm y-y a b
. z-z a b
=100 mm ¥-¥ c d
Z-Z 1] d
Sections en | soudés
Iq,_ L fr < 40 mm Y-y b b
F Z-Z C <
|
y= oYy t =40 mm y-y c c
| z-z d d
z
Secti . "
1ans creuses finis & chaud quel gu'il a a
soit
/;\'\ [ n farmés 4 froid - avec £, 1} quel quiil b o
k i “ soit
== L wo
formés a froid - avec £, R quel ?:”'i[ c €
‘ 800
Caissons soudés en général (sauf ci-dessous) | quel quil b b
soit
h Soudures épaisses et :
bty < 30 ¥-y c c
o zZ=-7 [+ C
Aty < 30
Sections en U, L. T et sections pleines
1
I I == quel quiil c [
! - - soit
1
- - L}
I

7.12.2 Flambement en flexion (Eurocode 5.5.4)

Les éléments sollicités simultanément en flexion et en compression axiale doivent satisfaire en

diverses conditions selon la classe de leur section transversale.
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Sections des classes 1 et 2
N +KyMy+KZMZ§l
P N pl M ply M plz (7-75)
" 7m, 7m, M,
avec 2y, la plus petite valeur de y, et 1y, N, =AF, M =W F,
N
K, =1~ Hy , K, :1—ﬂ (7.76)
;(yA Fy 7, A Fy
avec Ky <15, K, <15 et:
_ W, — W,
iy = Ay (2Byy —4) + ey ey elyl (7.77)
Wely
— W, — W,
Uz = AZ(ZﬁMZ - 4’) + [ plz e_lz] (7.78)
Welz

avec iy, < 0,9 et u, < 0,9. By, et Buy sont les facteurs de moment uniforme équivalent pour le

flambement par flexion. Si le déversement représente un mode potentiel de ruine, il faut également

vérifier :

N_,
N M, 7.79
4 — VAR = 8 .79

Ym1 7M1 VM1
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ot K =1—;‘%, K <1, sy =015 18, ;015 avec u. <0,9. s =0,152,8,1-0,15 et
z y

tr 0,9 Ly

est le facteur de moment uniforme équivalent pour le déversement. Les autres

parametres étant :

N : Effort normal en général

N pl : Effort normal de plastification
k : Effort critique d'Euler
We| : Module de résistance élastique
Wp| : Module de résistance plastique

,BM : Facteur de moment uniforme (flambement)

X : Coefficient de réduction de flambement

X1 : Coefficient de réduction de déversement

Sections de classe 3

Les formules établies pour les sections de classes 1 et 2, que ce soit avec ou sans risque de

déversement, restent valables a la condition de remplacer M ; =W ;F parM, =W, F, .

7.12.3 Longueurs de flambement

La longueur de flambement I d’'un élément peut étre déterminée en fonction de la longueur
nominale [, et des facteurs de distribution de rigidité n; et 1, respectivement en téte et au pied du

poteau (voir Figure 7-8) tel que :
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K. +K,
= 7.80
" K, +K, +K, +K, (7.80)
K +K, (7.81)
7,

*TK K, 1K, +K,,
ou:

0

K

., :rigidité du poteau concerné =

K, et K,: rigidité des poteaux adjacents

K;j : rigidité des poutres associées au nceud considéré

Poteouw & calculer

Focteur de distribution MN;
1 K,
N\
p \\
K11 \ K12
K
K 21 ee
//./
e
Focteur de distribution Mz K A

Figure 7-8 : Poteau faisant partie d'une structure a étages



CHAPITRE 7

FLAMBEMENT EN FLEXION DES POTEAUX ET CADRES 298

AprésI avoir déterminé les facteurs de distribution de rigidié n; et 1,, on peut déterminer le
K

rapport ‘o a partir de expression :

0,5
5{1—0’2(771“72)—0,12 771772} (7.82)
l, | 1-0,8(n,+7,)-0.6 n,
pour les structures a nceuds déplacgables et
l, | 1+0,145(7,+n,)—0,265 nn, r:89)
K 7.
l, | 2-0,364(7, +17,)—0,247 nn,

pour les structures a nceuds fixes.

7.13 CLASSIFICATION DE LA SECTION TRANSVERSALE DES PIECES

La classification des sections transversales est basée sur les facteurs suivants :

e Elancement des parois;
e Résistance de calcul;
e (Capacité de rotation plastique;

e Risque de voilement local.

Quatre classes sont définies, allant de la section 1 (la plus performante) a la section 4 (la moins

performante), soit :

Sections de classe 1: Sections transversales pouvant atteindre leur résistance plastique, sans
risque de voilement local et possédant une capacité de rotation importante pour former une rotule

plastique.
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Sections de classe 2 : Sections transversales pouvant atteindre leur résistance plastique, sans

risque de voilement local, mais avec une capacité de rotation limitée.

Sections de classe 3 : Sections transversales pouvant atteindre leur résistance élastique en fibre

extréme, mais non leur résistance plastique du fait des risques de voilement local.

Sections de classe 4 : Sections transversales ne pouvant atteindre leur résistance élastique du

fait des risques de voilement local.

7.14 FLAMBEMENT DES CADRES RIGIDES

7.14.1 Mise en contexte

Les membrures en compression font souvent partie des cadres simples ou multiples, les
extrémités de ces membrures étant retenues élastiquement par les membrures qui sont connectées
a leurs extrémités. Dans la plupart des cas de structures composées de cadres, les membrures sont
connectées de fagon rigide, pour former ce qui appelé communément cadres rigides. Dans un cadre
rigide, il n’y a pas de possibilité pour une membrure de flamber de fagon individuelle, sans que les
autres membrures qui forment le cadre, se déforment elles aussi. En d’autres termes, les retenues
élastiques aux extrémités d’'une membrure en compression ne dépendent pas uniquement des
membrures qui sont connectées directement a ces extrémités, mais aussi, de chaque membrure qui
fait partie du cadre. Donc il est nécessaire, dans les problemes relatifs a la stabilité, d’investiguer le

comportement de I'ensemble de la structure.

Dans toute question reliée a I'aspect de la stabilité des structures d’acier, les ingénieurs doivent
déterminer si la structure étudiée est de type « contreventée » ou « non-contreventée ». Les
spécifications AISC LRFD soulignent qu’une structure peut étre qualifiée de « contreventée »
lorsque la stabilité latérale est assurée par des diagonales, mur de cisaillement ou par des moyens

équivalents. Toutefois, il n‘existe pas de disposition spécifique en ce qui a trait a la
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rigidité nécessaire pour empécher la structure de se déplacer latéralement (structure
contreventée). (Galambos, 1964; Salmon & Johnson, 1990) ont dérivé une formule simple pour
évaluer la rigidité latérale minimale a fournir par un systeme de contreventement pour pouvoir

qualifier la structure de « contreventée » telle que :

(7.84)

2R

C

ouZPn représente la somme de toutes les résistances axiales en compression des poteaux se

trouvant a un étage, déterminées en se basant sur un facteur de la longueur effective K = 1,0; L. est
la longueur non supportée du poteau. (Galambos, 1964) a appliqué I'expression (7.84) au cadre
contreventé montré a la Figure 7-9 pour déterminer I'aire minimale requise des diagonales du

systeme de contreventement en "X" et telles que données par :

[1+ (L/L,) } SR
(L/L)E

(7.85)

ou A, est 'aire de la section transversale de chaque diagonale du cadre contreventé, L, , la portée
de la poutre et E, le module d’élasticité de I'acier. D’apres (Aristizabal-Ochoa, 1994), I'aire de la
section transversale de la diagonale du cadre contreventé est d’environ 5.1% de I'aire de la section

transversale du poteau.
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Figure 7-9 : Cadre contreventé en "X"

7.14.2 Modes de flambement

Examinons le cas d’un cadre rigide simple (une travée et un étage), montré sur la Figure 7-10.

Les charges extérieures P agissent directement sur les poteaux de facon a ne pas avoir de flexion
dans les membrures avant I'atteinte du flambement. Dans I'analyse des cadres, il est utile de les
diviser en deux catégories : les cadres empéchés de se déplacer latéralement (cadres a et b, Figure
7-10) et les cadres libres de se déplacer latéralement (cadres c et d, Figure 7-10) Pour le cas ou le
cadre est empéché de se déplacer latéralement lorsque la charge critique est atteinte, le
flambement commence et le cadre va se déformer tel qu’indiqué sur les Figure 7-10a et Figure
7-10b. Dans le cas du cadre de la Figure 7-103, il est évident que la charge critique du flambement
est égale a la charge critique des poteaux. Aussi, on peut constater que la rigidité a la flexion des
membrures connectées rigidement en tétes des poteaux joue un role important dans le
comportement des cadres au moment du flambement. Le probléme peut étre simplifié si la poutre
est considérée infiniment rigide. Dans ce cas, la poutre doit demeurer droite, tandis que le cadre se

déforme (voir Figure 7-10a). Les tétes de poteaux ne subissent ni déplacement ni rotation. Dans ce



CHAPITRE 7

FLAMBEMENT EN FLEXION DES POTEAUX ET CADRES 302

cas, les poteaux se comportent comme s’ils sont encastrés aux deux extrémités, et la charge critique

du flambement du cadre est égale a quatre fois la charge critique d’Euler des poteaux.

En contrepartie, si la poutre est infiniment flexible, elle ne pourra fournir aucune retenue a la
rotation pour les tétes des poteaux (Figure 7-10b). Dans ce cas, les poteaux se comportent comme
s’ils étaient encastrés a leurx base et articulés en téte; la charge critique du flambement du cadre
est alors égale a environ deux fois la charge critique d’Euler, des poteaux. En pratique, la flexibilité

de la poutre sera située entre ces deux cas extrémes, et donc :

2P, < P.. < 4P, (7.86)

2

ou P, est la valeur critique de la charge appliquée et P, :I—Z est la charge critique d’Euler pour

un poteau articulés aux extrémités. Pour les cadres libres de se déplacer latéralement, on pourra
suivre le méme raisonnement utilisé dans le cas des cadres empéchés de se déplacer latéralement.
Si la poutre est infiniment rigide, le cadre va atteindre le flambement tel que montré a la Figure
7-10c, les tétes des poteaux sont libres de se déplacer latéralement mais ne peuvent pas subir de
grandes rotations en raison de la tres grande rigidité flexionnelle de la traverse (c'est comme si la
poutre dans le cadre rigide devient pratiquement une poutre simple, ou les moment négatifs aux
extrémités de la traverse sont relativement petits). En contrepartie, la charge critique du
flambement du cadre est égale a la charge d’Euler des poteaux. D’un autre c6té, si la poutre est
infiniment flexible, les tétes des poteaux sont libres de se déplacer latéralement et subissent de
grandes rotations (Figure 7-10d). Dans ce cas, la charge critique du cadre est égale a 25% de la
charge critique obtenu du cadre montré sur la Figure 7-10c. Donc, la charge critique du flambement

des cadres libres de se déplacer latéralement, peut étre exprimée par :

P,/4<P., <P (7.87)
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La comparaison des résultats obtenus de (7.86) pour une configuration symétrique du
flambement, avec les résultats obtenus de (7.87), pour une configuration du flambement
accompagnée de déplacement latéral, indique que les charge nécessaires pour produire un
flambement symétrique, sont plus importantes que celles nécessaires pour produire un flambement

accompagné de déplacement latéral et ce, indépendamment de la rigidité de la membrure. On peut

donc conclure que le cadre montré a la Figure 7-10, va flamber suivant une configuration déplacée

latéralement, a moins qu’il ne soit contreventé. Il a été montré par (Bleich, 1952) que cette

conclusion est valide pour les cadres a étages.
P

| O
i
/
\
/

I
s g, s !—.’7/.-'.
4m El- 20,881
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{ | |
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{ !
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Figure 7-10 : Modes de flambement d’un cadre rigide simple
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7.15 CHARGE CRITIQUE D'UN CADRE RIGIDE - METHODE DE L’EQUILIBRE NEUTRE

7.15.1 Déplacement latéral permis

Le cadre montré a la Figure 7-11a est encastré a la base et libre de se déplacer latéralement en
téte. Il est supposé que les déformations demeurent petites et il n’y a pas de flexion dans le cadre
avant le flambement. La configuration du cadre au moment du flambement est montrée sur la
Figure 7-11a Les forces qui agissent sur chacune des membrures individuelles du cadre déformé,
sont montrées sur la Figure 7-11b. A noter que I'effort tranchant V qui provient de la flexion de la
membrure horizontale est négligeable par rapport a l'intensité de la charge appliquée P. L'équation
d’équilibre associée au moment pour la membrure verticale (voir Figure 7-11c), est donnée par :

d?y

M
W—i— klzy =E—I? (7.88)

ou, k;” =P/El, la solution générale de I'équation devient :

. M
y = Asink,x + Bcosk,x + PA (7.89)
N . L - dy _—
A partir des conditions aux limites y(0)=0 et d_ =0, nous pouvons déterminer les
x=0
constantes A et B telles que : A=0et B=——=_ La déformée s’exprime donc par :
M
y= PA (1—cosk,x) (7.90)

Désignant le déplacement latéral en téte du poteau a x = [ par §, (7.90) peut étre écrite sous

la forme:
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M
S = PA (1—coskyl,) (7.92)
L’équilibre du moment exige que :
M,+M
S=—0~_8 (7.92)
P
La substitution de cette relation dans (7.91), donne :
M, coskl, +M, =0 (7.93)

L'application des équations de la méthode des rotations a la membrure horizontale donne :

2El
M, = I—Z(ZHB +6;) (7.94)

2

et étant donné que 6, =0;, (7.94) devient :

M B~ —298 (7.95)

. Qe . . . . . d
La condition de la compatibilité des déformations au nceud B, exige que §; soit égale a d—Zx =

l;. Donc, (7.93) et (7.94) peuvent étre réécrits respectivement sous la forme :

Mgl, M, i1
6El, k.EL 't 756)
61, '

k111]2 MA Sink111 - MB = 0
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El,

El,
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Figure 7-11 : Flambement avec déplacement latéral

Les expressions (7.93) et (7.96) représentent les conditions d’équilibre pour le cadre. De facon
générale, un cadre qui comprend n membrures, aura besoin de n équations. Toutefois, dans notre
cas, les membrures verticales sont identiques, et deux équations s’avérent suffisantes. Pour
déterminer la condition de la stabilité, nous posons le déterminant (atteinte de I'instabilité) de

(7.93), égal a zéro, ce qui donne :

tankl 1],

kl, 6l (7.97)

La charge critique est définie par la plus petite racine de cette équation. Si on suppose que I; =

I, =1etl; =1, =1, (7.97) peut étre écrite sous la forme :
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tan(kl 1
an(kl) =—= (7.98)
kl 6
7,34E1

ce qui donne kl =2,71etP,,. = , ce qui représente la charge critique du flambement d’un

12

cadre rigide simple encastré a la base et libre de se déplacer latéralement en téte.

7.15.2 Déplacement latéral empéché (flambement symétrique)

Si le cadre est empéché de se déplacer latéralement, le flambement aura lieu suivant Ila
configuration symétrique montrée sur la Figure 7-12a. Lorsque ce mode de flambement est atteint,
les forces qui agissent sur les membrures individuelles, sont montrées sur la Figure 7-12b. L’équilibre

des moments pour la membrure verticale, Figure 7-12c exige que :

2
d ¥+k12:ﬂ 1% +ﬂ X (7.99)
dx ELU L) EL{L

avec k= P/El, . La solution de I'équation (7.99) est donnée par :

y = Asink X+ Bcosk1x+ﬂ 1—1 +% X (7.100)
P I P LI
M M,-M
Des conditions y(0) =0 et dy =0, on obtient les constantes B =——= et A=—2—2
dx 420 P klpll

. Donc, (7.100) devient :

y= Maf L gin k,x —cos k1x+1—5 Mepx 1 g, ki (7.101)
P klll I1 P Il I(1|l
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Etant donné que la structure ne peut pas se déplacer latéralement, donc y(|1) =0 . L’équation

(7.87) est donc est réduite a :
M, (sink, -kl cosk]l,)+M; (k] —sinkl) =0 (7.102)

De facon similaire, une deuxiéme équation est obtenue en considérant la membrure horizontale.

L’application des équations de la méthode de rotation, donne :

v, - 2El

(26, +96,) (7.103)

2

Etant donné qued, =—6,, (7.103) devient :

2EI|
Mg =—26, (7.104)

l,

La compatibilité des rotations au joint B, exige que ¢, pour la membrure horizontale soit égale

d
a— d—i =0 de la membrure verticale et donc:
x=l;
Mgl, _ —ﬂ(lcos K, +k, sinkl, —EJ —%(l—lcos klll}
2El, P |l |1 P |l |1
Et, (7.105)

2
M, (coskyl, + kil sink], —1)+ M, (1_ cosk, + Ill;lil 1, ) =0
2

Pour obtenir la condition de la stabilité, nous posons le déterminant de (7.102) égal a zéro, ce

qui donne :
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2-2cosk,], -k sink], + |22| Ilkl (sinkl, -k, cosk,)=0 (7.106)
2

La charge critique est définie par la plus petite racine de (7.106). Si on suppose que I; =1, =1

etl; =1, =1, nous obtenons : klsinkl + 4 cos kl + k?1? coskl = 4, ce qui donne kl = 5,02 et

25,2E1 . . . s
—z - Ce qui représente la charge critique du flambement d’un cadre encastré a la base, et

By =
dont toutes les membrures ont la méme rigidité. Le cadre est alors empéché de se déplacer
latéralement. On constate que dans ce cas, la charge critique du flambement est considérablement
plus élevée que la charge critique du flambement d’un cadre similaire, libre de se déplacer
latéralement. Ceci s’explique par le fait que la configuration de la déformée du cadre au moment
ou le flambement est atteint se rapproche du cas d’'une membrure chargée de fagon concentrique

et dont ses extrémités ne subissent aucun déplacement latéral.

[
(ad = 1

Chd

Ely

My,

= M- VMg

> P

Figure 7-12 : Flambement symétrique d’un cadre rigide simple
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7.16 CHARGE CRITIQUE D’UN CADRE RIGIDE - METHODE DES ROTATIONS

L'application des équations différentielles ainsi que les équations de la méthode des rotations
pour des cadres a plusieurs travées et a plusieurs étages, peut s’avérer tres fastidieux. Toutefois, il
a été démontré (Winter, Hsu, Koo, & Loh, 1948) qu’une réduction significative de la complexité des
calculs peut étre obtenue, si on utilise les équations de la méthode des rotations des membrures
chargées axialement, pour chaque membrure du cadre. Pour illustrer cette méthode, nous allons
considérer le cadre a deux étages, montré sur la Figure 7-13. Le cadre est empéché de se déplacer
latéralement, et la rigidité a la flexion EI/l est la méme pour toutes les membrures du cadre. Le
cadre est donc completement symétrique et une seule moitié de la structure sera retenue pour

I’analyse. En posant K = EI/l, les moments s’expriment par :

M;, =K(,,0;)

Mg = K(e,,0; +a;,6:)
Mg = K305 +430;)
Mg = K(a30: + o 565)
M, =K(e, 6. +a;,6;)

é &, (7.107)
A== 5, & =5 >
¢n _¢f ¢n _¢f
1
&, :W(l— KlcosKl)
1
P = K1Y (KI—cscKl-1)

Etant donné que les deux membrures horizontales ne sont pas chargées axialement, a,, =
Ung = 4 et ap, = apy = 2. De plus, en raison de la symétrie, nous avons : 8 = —6g et 0y = —0¢.

Donc, les expressions (7.107) deviennent :
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Mg, = K(er,0)
Mg = K(26;)
Megc = K(ao0; + 56 ) (7.108)
Mg = K(at,0c + ¢ 365)
Mep =K(26;)
Les équations d’équilibre des moments aux nceuds B et C, étant :
Mg, + Mg + M =0 (7.109)
et
Mes +Mep =0 (7.110)
La substitution des moments de (7.108) dans (7.109) et (7.110), donne :
O (0t + 5 +2) + 0 (205) =0 (7.111)
et
Oc (s +2) + 05 (at;5) =0 (7.112)

Pour obtenir la condition de la stabilité, nous posons le déterminant du systéme matriciel obtenu

de (7.111) et (7.112) a zéro, ce qui donne :
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(ctys +2) (e, + oty +2) —(afB)z =0 (7.113)

L’équation (7.113) peut &tre résolue par essai et erreur. Etant donné que K; = +/2P/EI, K5 =

P/EI, il s’en suit que K; = \/EK?,. Une procédure d’essais et erreurs permet d’obtenir: K31 =

12,6E1
3,55etP, = TR

Figure 7-13 : Cadre a deux étages avec des membrures ayant les mémes caractéristiques



CHAPITRE 8
COURBES DE RESISTANCE DES
POTEAUX

8.1 GENERALITES

Les poteaux sont des membrures verticales utilisées pour la reprise de charges axiales de
compression. On rencontre de tels éléments de structure dans les batiments ou ils supportent des
planchers, des toitures ou des ponts roulants. Lorsqu'ils sont en plus soumis a des moments de
flexion significatifs, on parle d’éléments comprimés-fléchis (poutres-poteaux). Le terme « élément
comprimé » s'applique aux composantes d'une structure soumise a des charges axiales de
compression; il peut donc couvrir les poteaux (dans des conditions spéciales de chargement) mais
se rapporte aussi aux piéces comprimées et biarticulées que I'on rencontre dans les treillis et les
systemes de contreventement. Les poteaux réels sont des membrures pour lesquelles les
excentricités des charges axiales et surtout les charges transversales ne sont généralement pas

négligeables.

Du fait de I'élancement relativement important de la plupart des membrures comprimées en
acier, le flambement peut apparaitre. Cette instabilité qui se caractérise par |'apparition d'un
moment de flexion dans le poteau soumis a effort axial, doit étre soigneusement vérifiée. Ce

chapitre s'attarde a expliquer le comportement des poteaux trapus et élancés; il fournit également
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le fondement des courbes de flambement, appelées aussi courbes de résistance des poteaux, utiles

au dimensionnement des poteaux élancés

8.2 PRINCIPAUX TYPES DE MEMBRURES COMPRIMEES

8.2.1 Membrures simples a section transversale uniforme

La capacité des éléments comprimés a transmettre des efforts importants de compression est
liége a la valeur élevée du rayon de giration, r, correspondant a la direction de flambement
considérée. A cet égard, les tubes circulaires représentent une solution optimale, dans la mesure ou
ils permettent de maximiser ce paramétre, quelle que soit la direction de flambement. Les
assemblages impliquant de tels profils sont par contre coliteux et plut6t difficiles a dimensionner. Il
est également possible de recourir a des sections tubulaires carrées ou rectangulaires (les tubes
carrés constituent le meilleur choix) ; les assemblages sont plus simples a réaliser mais restent
néanmoins colteux. Les sections laminées a chaud sont en fait les sections les plus couramment
utilisées pour les éléments comprimés. La plupart d'entre elles sont a ailes larges, ce qui les rend
propices a la reprise d'efforts de compression. Leur allure carrée leur confere une valeur
relativement élevée du rayon de giration transversal r et I'épaisseur de leurs ailes prévient
I'instabilité par voilement local. Une attention toute particuliere doit toutefois étre accordée aux
sections H a parois plus élancées, ou a haute limite d'élasticité. Les profils ouverts issus des

techniques traditionnelles de laminage facilitent la réalisation des assemblages poutres-poteaux.

Les caissons soudés et les profils en H reconstitués par soudage peuvent également convenir, a
condition de se prémunir contre le voilement prématuré des parois. lls peuvent étre dimensionnés
pour reprendre les charges requises et sont faciles a assembler a d'autres éléments ; ils peuvent

étre renforcés a I'aide de plats de recouvrement soudés. Il convient de noter que :

e Letype d'assemblage utilisé est important en vue du dimensionnement des membrures

simples comprimées dans la mesure ou il détermine la valeur de la longueur effective de
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flambement a prendre en considération. Les sections circulaires ne constituent donc pas
la solution optimale si leurs longueurs effectives dans les deux directions principales de
flambement ne sont pas identiques ; dans ce cas, les sections non symétriques doivent
étre préférées.

e Les membrures sont fréquemment soumises a des moments de flexion en plus du

chargement axial. Les sections en | peuvent alors étre préférées aux sections en H.

8.2.2 Compression pure sans instabilité

Les poteaux courts (ou trapus) sont caractérisés par un élancement trés faible, ne sont pas
influencés par les phénoménes d'instabilité et peuvent étre dimensionnés sur la base de I'atteinte
de la limite élastique F,. Si aucune instabilité locale par voilement ne limite la résistance en
compression (ce qui peut étre supposé pour les sections transversales de classe 1, 2 ou 3 selon les
spécifications CSA/CAN S$16-09), le mode de ruine est conforme au comportement parfaitement
plastique de la section transversale toute entiére dans la mesure ou il survient théoriquement
lorsque la limite élastique du matériau F, est atteinte dans chaque fibre. Il convient de noter que
les contraintes résiduelles et les imperfections géométriques sont pratiquement sans effet sur la
charge de ruine de ce type de poteau et que la plupart des pieces courtes testées
expérimentalement atteignent la rupture pour des contraintes supérieures a la limite d'élasticité en
raison de |'écrouissage. La résistance maximale B,,,, en compression est par conséquent égale a la

résistance plastique de la section transversale telle que :

Pnax = Aefny (8.1)

avec A.sr, l'aire effective de la section. Pour les sections de classe 4, l'aire effective est
représentative des dimensions réduites de la section pour satisfaire les conditions d’élancement des

parois relatives a une section de classe 3.



CHAPITRE 8

COURBES DE RESISTANCE DES POTEAUX 316

L'aire effective des sections transversales utilisées pour le dimensionnement des membrures
comprimées, dans le cas des sections de classe 1, 2 ou 3, s'identifie a I'aire de la section brute
calculée sur la base des dimensions nominales. Les trous, s'ils sont utilisés pour placer les

organes d'assemblage, ne doivent pas étre déduits.

8.2.3 Stabilité des poteaux élancés en acier

Les poteaux présentent, selon leur élancement, deux types différents de comportement :
ceux dont ['élancement est élevé flambent quasiment dans le domaine élastique de
comportement tandis que les autres, d'élancement intermédiaire, sont trés sensibles aux
imperfections géométriques. Le dimensionnement des poteaux fait un large usage des courbes de
résistance des poteaux. Une courbe de résistance des poteaux est un tracé définissant la relation

entre la résistance du poteau (charge ou contrainte), et le ratio de I'élancement du poteau KL/r.

La courbe de résistance pour un poteau parfaitement droit, dans le domaine élastique ou
inélastique, peut étre déterminée a l'aide des valeurs propres. Toutefois, les poteaux, dans les cas
pratiques, sont rarement parfaitement droits. La détermination de la courbe de résistance d'un
poteau avec des défauts de rectitude est trés complexe et demande un recours a de laborieuses

techniques numériques.

8.3 THEORIE FONDAMENTALE DES POTEAUX

Le développement des formules de dimensionnement des poteaux est une longue et
intéressante histoire qui remonte a environ 250 ans a I'époque des travaux de Leonard Euler. Les
ingénieurs concepteurs ont, toujours, été conscients que le dimensionnement des membrures de
dimensions pratiques, travaillant principalement en compression, n’est pas régi par un
comportement dans le domaine élastique. Fondamentalement, il existe trois lignes directrices qui

ont régis le dimensionnement des poteaux au courant des dernieres 150 années, a partir de
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I'époque qui a connu le commencement de l'utilisation des poteaux métalliques dans la

construction :

1. Formules purement empiriques, basées sur des tests conduits aux laboratoires sur des
sections et matériaux spécifiques.

2. Formules dérivées analytiquement qui tiennent compte des défauts et imperfections
géométriques.

3. Formules basées sur la théorie du module tangent.

Durant les 100 derniéres années, il a été reconnu que la résistance des poteaux dépend de la
courbe contrainte/déformation du matériau, des contraintes résiduelles présentes dans les
sections, de la forme de la section transversale, de I'excentricité de la charge appliquée et des
inévitables imperfections géométriques. Multiple études et recherches ont été conduites pour
définir des courbes qui décrivent la relation entre la contrainte critique et I'’élancement de la
membrure. Les spécifications techniques en Amérique du Nord des années 1960 et 1970, ont adopté
le concept du module tangent comme base pour la conception et le dimensionnement des
membrures travaillant en compression. La dérivation des formules de dimensionnement des

poteaux est reliée a I'une des deux méthodes suivantes :

1. Méthode basée sur I'approche de la bifurcation (valeurs propres);

2. Meéthode basée sur I'approche de la stabilité (relation charge-déplacement).

8.3.1 Méthode basée sur l'approche de la bifurcation

Pour les poteaux parfaitement droits, la charge qui correspond a I'état limite de I'équilibre, soit
dans une configuration droite ou légérement courbée, est déterminée a l'aide de la théorie linéaire
des poteaux. Une équation différentielle linéaire est écrite pour la configuration légerement
déformée et la valeur propre de |'équation caractéristique de cette équation différentielle est sous

la forme:
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avec:

Pe: la charge critique d'Euler
E : le module d'élasticité de I'acier
A : 'aire de la section transversale

KL : la longueur effective du poteau

r : le rayon de giration de la section transversale dans le plan du flambement

(8.2)

La charge critique d'Euler Pe définit le point ol la bifurcation de la position d'équilibre se produit

pour un poteau qui se comporte de fagon élastique, ce qui est montré sur la Figure 8-1 (courbe i).

Lorsque la charge appliquée atteint Pg, le déplacement latéral & va augmenter sans limite et le

poteau atteint la ruine par instabilité élastique.

PE

Charge (P

pl"\BX

pé&fiexion (8)

Figure 8-1 : Courbe charge/déflexion pour un poteau articulé aux extrémités
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L'équation (8.2) est valide uniquement si la membrure est parfaitement droite et se comporte
de fagon élastique. Ce comportement est typique pour une membrure élancée ou les contraintes
de compression restent inférieures a la limite élastique du matériau. Lorsque les contraintes axiales
de compression atteignent la limite élastique du matériau, la plasticité commence a prendre place.
Pour des poteaux courts, c'est la charge qui correspond a la limite élastique, et non celle d'Euler, qui
va controler le comportement du poteau. La Figure 8-2 montre une courbe typique d'Euler avec une
limite supérieure correspondant a la limite élastique. La ligne continue sur la courbe donne la charge
qui contrdle le comportement du poteau pour un niveau donné de I'élancement A. Le parameétre de

I’élancement A est donné par :

1= KL K (8.3)

r |Em?

A partir des résultats des tests sur des poteaux en acier, les charges qui produisent le flambement
pour des membrures avec des élancements intermédiaires sont inférieures a celles données par la
courbe continue de la Figure 8-2. Cette réduction de la résistance est due principalement a la
présence des contraintes résiduelles induites durant le processus de la fabrication. La Figure 8-3
montre la relation contrainte/déformation pour un acier structural. La courbe est obtenue d'un test
sur un coupon (voir discontinuité sur la Figure 8-3) et d'un test sur un poteau trapu (ligne continue

sur la Figure 8-3).

La courbe contrainte/déformation résultant d’un test sur un coupon d'acier structural, peut étre
représentée schématiquement comme étant parfaitement « élasto-plastique ». Etant donné que le
coupon est libre de contraintes résiduelles, toutes les fibres demeurent élastiques jusqu'au moment
ol les contraintes appliquées atteindront la limite élastique. Apres cette phase, la plastification
commence a prendre place. D'un autre c6té, la relation contrainte/déformation, pour un poteau
trapu, montre que la limite élastique est atteinte graduellement. Ceci s'explique du fait que les

fibres, qui ont déja un état de contrainte résiduelle de compression, vont pouvoir atteindre la limite
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de I'écoulement en premier, suivies par les fibres qui ont un état de contrainte résiduelle de traction,
au fur et a mesure que les contraintes appliquées augmentent. Ainsi, I'écoulement est graduel. La
pente de la courbe contrainte/déformation d'un poteau trapu est appelée module tangent, E:. Pour
prendre en considération I'effet des contraintes résiduelles, I'équation (8.2), peut étre modifiée en

remplagant le module élastique E par le module tangent E;, ce qui donne :

m2E,

( E)z (8.4)

r

e

Pt=

avec P, la charge correspondante au module tangent. Etant donné que la charge P;: est fonction de
E: et que E; reflete l'influence des contraintes résiduelles, I'utilisation de la charge du module

tangent prend en considération la non-linéarité du matériau.

Limite délasticité

1.00
i Courke hyperbolique
0.80 D'Euler
P 060
4
040
neo L
1 1 1 1 1 L L 1

0.25 0.50 0.75 1.00 125 1.50 1.75 2.00

Eloncement A

Figure 8-2 : Courbe d'Euler avec une limite élastique supérieure

A la place d'un test sur un poteau trapu, la charge relative au module tangent peut étre

déterminée analytiguement en supposant une distribution et des intensités des contraintes
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résiduelles. En accord avec le concept qui stipule que la charge axiale et le moment de flexion
augmentent simultanément lorsque la charge critique vient d'étre atteinte et qu’au moment du
flambement, aucune inversion des déformations ne pourra avoir lieu; seulement le noyau de la
section demeurant effectif pour supporter la charge appliquée. Donc, la charge relative au module

tangent peut étre exprimée comme suit :

m2EA(, /D)
P = (KL)Z (8.5)
r
avec I,, le moment d'inertie de la partie élastique de la section. Le ratio I,/I dépend de la
distribution des contraintes résiduelles, de la géométrie de la section et de I'axe par rapport a lequel
le flambement se produit. La charge critique correspondante au module tangent Pymarque le point
a lequel les déformations latérales commencent, et ce, pour un poteau inélastique et parfaitement
droit. Ce point est montré schématiquement sur la Figure 8-1, courbe ii. Il est possible de montrer
gu'apres l'atteinte de la charge P:, une augmentation de la déflexion latérale & est accompagnée
d’une légére augmentation de la charge P, jusqu'a ce que le point M soit atteint. Apres avoir atteint
le point M, sur la courbe ii de la figure 8.1, la charge diminue pendant que la déformation latérale
augmente. Finalement, le poteau atteint la ruine par instabilité latérale lorsque les déformations
latérales deviennent excessives. Vu que la charge maximale (qui correspond au point M) est plus
grande que Py, la charge relative au module tangent représente une solution limite inférieure au

probléme des poteaux inélastiques et parfaitement droits.
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Figure 8-3 : Courbe contrainte/déformation pour I'acier

En 1972, (Bjorhovde, 1972) a mené une étude exhaustive pour examiner les caractéristiques
déterministes et probabilistes de la résistance des poteaux en compression. A travers cette étude,
Bjorhovde a développé une base élargie de données dédiée aux résistances maximales des
membrures chargées concentriquement en compression. L'étude en question a couvert une grande
plage de sections, grades d’acier et méthodes de fabrication utilisées couramment dans le domaine
de la construction métallique. L'étude a démontré a partir de la construction de 112 courbes
différentes de résistance, une grande variabilité de la résistance des poteaux. Des investigations
paralléles et subséquentes a celle menée par Bjorhovde, ont confirmé |'existence de grande
variabilité dans les résistances maximales des poteaux en compression (Birkmoe, 1977a, 1977b;

Bjorhovde, 1988, 1991; Fukumoto, Nethercot, & Galambos, 1983; Kato, 1977).

Le développement des criteres rationnels, représentatifs et suffisamment fiables de la
résistance des poteaux en compression doit tenir compte de cette grande variabilité observée a
travers les différentes études et recherches. Cet objectif peut étre atteint soit par I'utilisation d’une

courbe moyenne de la bande de variation des résistances, ou en subdivisant cette bande de
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variation en différents sous-groupes de courbes, et en identifiant une courbe moyenne pour chaque
sous-groupe. Cette deuxieme approche est a l'origine du concept des courbes multiples de

résistance des poteaux (Bjorhovde, 1972; Bjorhovde & Tall, 1971).

Les recherches et développement conduisant a l'utilisation des courbes multiples de
résistance ont été poursuivis durant une trentaine d’années entre les années 1950 et les années
1980. En 1959, les normes allemandes DIN 4114 ont introduit une courbe spéciale pour les sections
tubulaires et une autre courbe identifiée aux autres sections. Subséquemment, les travaux menés
sous les auspices de la convention européenne de la construction métallique (CECM) (Beer &
Schultz, 1970; Jacquet, 1970; Sfintesco, 1970) ont mené a I'adoption des courbes de résistance des
poteaux dans différents standards techniques a travers le monde. Les courbes du CECM dans leur
forme modifiée, font partie d’Eurocode 3, EN 1993 (calcul des structures en acier). L’Association
canadienne de normalisation, dans ses éditions de 1974, 1981 et 1994, a adopté les courbes du SSRC
(Structural Stability Reaserch Council). Les principales recherches relatives au développement des
courbes multiples de résistance des poteaux en Amérique du nord, ont été conduites a I'Université

de Lehigh a partir des années 1960.

La résistance maximale des poteaux d’acier dépend, en plus de la longueur de flambement,
de la propriété des sections et des mateériaux (F, et E), de la magnitude et de la distribution des
contraintes résiduelles, de la forme et la magnitude des défauts de rectitude, de la nature et de la
rigidité des retenues aux extrémités des membrures. Ces trois derniers effets doivent étre
considérés dans toute procédure conduisant au dimensionnement des membrures travaillant en
compression. L’état actuel de la recherche, fait de sorte que si ces informations sont disponibles,
des calculs exacts peuvent étre conduits pour déterminer la résistance maximale des poteaux

(Bjorhovde, 1972, 1978; Chen & Lui, 1985).

La résistance maximale peut étre calculée en adoptant des idéalisations convenables et
réalistes de facon a dériver des expressions algébriques, ou d’autres techniques numériques. Les

contraintes résiduelles et les défauts de rectitude sont des propriétés aléatoires, et des données
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statistiques compléetes font encore aujourd’hui défauts. En particulier, les données relatives aux
retenues aux extrémités des membrures en termes de courbes relatant la relation M — ¢, sont
limitées, due au fait de la grande variété des assemblages utilisés dans les constructions d’acier.
Beaucoup de recherches ont été conduites pour évaluer les effets des retenues aux extrémités des
membrures, sur la résistance maximale en compression (Ackroyd & Bjorhovde, 1981; Chapuis &
Galambos, 1982; Chen, 1980). Le modele de base qui continue a étre utilisé dans les différentes
investigations et recherches est celui d’'un poteau rotulé aux deux extrémités et chargé
concentriguement. Les études qui ont été faites pour obtenir les courbes multiples de résistance,
ont utilisé ce modeéle. Grace aux études menées par (Bjorhovde, 1972), des expressions algébriques
ont été dérivées pour définir trois courbes de résistance représentatives de I'ensemble des
résultats. Il s’agit en fait des courbes de résistance du SSRC telles que montrées aux Figure 8-4 a

Figure 8-7.

Néanmoins, le CRC (Column Research Council) recommande la charge relative au module
tangent comme étant la charge ultime a laquelle les poteaux peuvent atteindre la ruine dans le
domaine inélastique. L'utilisation de (8.3), combinée avec une hypothétique distribution des
contraintes résiduelles, peut conduire a générer des courbes relatives au module tangent et ce, pour

des sections idéales en I (dans les sections en I, la contribution de I'ame a la résistance est négligée).
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Figure 8-4 : Courbe 1 du SSRC
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Figure 8-5 : Courbe 2 du SSRC
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Figure 8-7 : Courbes de la résistance des poteau suivant CRC et AISC
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8.3.2 Méthode basée sur l'approche de la stabilité

Les hypothéses a la base de I'approche de la bifurcation, sont : (1) le poteau est supposé
parfaitement droit; (2) seule la charge critique qui correspond au point de la bifurcation de la
position d'équilibre est obtenue. Par contre, I'approche basée sur la stabilité prend en considération
le fait que (1) le poteau peut présenter des défauts géométriques; (2) la courbe compléte
charge/déplacement, qui commence avec le début du chargement jusqu'a la ruine finale, est tracée
a l'aide de techniques numériques. La capacité portante maximale du poteau est obtenue a partir
du point qui représente le pic de la courbe charges/déplacement. Une de ces courbes
charges/déplacement est montrée sur la Figure 8-1 (courbe iii). A la différence d'un poteau
parfaitement droit, un poteau avec des défauts de rectitude commence a fléchir dés I'application
de la charge. Pour obtenir la courbe de la résistance du poteau, un certain nombre de ces courbes
charge/déflexion doivent étre tracées. Chacune de ces courbes est évaluée pour un ratio spécifique
L/r. La charge maximale obtenue de chaque courbe établit un point sur la courbe de la résistance
du poteau. Lorsqu'on obtient suffisamment de points, la courbe du poteau peut étre tracée par

lissage des courbes. Cette procédure est montrée schématiquement sur la Figure 8-8.

Lissoge de la courbe

Charge P}

DéFlexion (&)

Rotio de I'éloncerent L
-

Figure 8-8 : Détermination de la courbe de résistance du poteau a partir des courbes charge/déflexion, pour un
poteau avec des défauts de rectitude initiaux
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A noter que cette procédure est trés laborieuse et demande beaucoup de temps, de sorte que
['utilisation des techniques numériques s'aveére souvent nécessaire pour tracer les courbes
charge/déflexion. En plus, vu que seuls des points sont obtenus sur la courbe du poteau, le lissage
de la courbe a travers les différents points est nécessaire pour décrire la relation entre la charge P
et I'élancement L/r. Ceci est en contraste avec I'approche basée sur la bifurcation, dans laquelle la
charge est obtenue directement en fonction de I'élancement avec la solution des équations qui

décrivent la déformée.

Le développement des courbes des poteaux avec des défauts de rectitude est obtenu par
(Bjorhovde & Tall, 1971), sur la base d'un modele sur ordinateur développé pour un poteau qui
représente des défauts géométriques caractérisés par un défaut de verticalité a mi-longueur, égal a
0,001L incluant de vraies valeurs mesurées des contraintes résiduelles. Un ensemble composé de
trois courbes multiples a été développé pour un total de 112 poteaux investigués. Chacune de ces
courbes représente la résistance en rapport avec une catégorie de poteaux. Dans les catégories
couvertes par ces courbes, on trouve des membrures laminées a chaud, d’autres formées a froid,
des sections tubulaires ainsi que des sections composées de plaques. Le SSRC, dans sa troisieme
édition du guide (1976), présente trois courbes et I'expression générale de ces trois courbes est

donnée par :
P _C C ﬂ,kl k2
—=C,+C, A7 +CA (8.6)

et ou C;, C;, G, ks et k; sont des constantes de lissage des courbes. Pour décrire chaque courbe, de
neuf a douze constantes sont nécessaires pour lisser les formes paraboliques et hyperboliques, afin
de désigner les courbes caractéristiques du poteau, qui sont des courbes arithmétiques moyennes
des trois catégories. Cette approche peut étre qualifiée de fastidieuse. En plus, le manque de

transition douce d'une courbe a une autre peut signifier qu'il y aura un « bond » dans la résistance
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pour certains poteaux, ou la résistance peut étre proche de celle d'un autre poteau. Un tracé de ces

trois courbes du SSRC est montré sur la Figure 8-9.

1.00 Courkes 2:RC
oe0 T
£ 0e0
P}r ) - —
n4n | |
|
ozon | I
I
1 1 1 1 1 1 1
0.25 0sn 075 1.00 1.25 1.50 1.75 =.00

Eloncement &

Figure 8-9 : Courbes de la résistance selon SSRC

Les études expérimentales et théoriques ont montré que la résistance des différents types
d'acier structural provenant de différentes procédures de fabrication et ce, pour différentes formes
géométriques et différents axes de flexion peut varier considérablement. Dans ce contexte,
I'utilisation de plus d'une courbe peut étre nécessaire. A noter que les courbes du SSRC sont
développées en utilisant I'approche de la stabilité et le concept de I'état limite ultime de résistance,
et non pas le concept de la bifurcation discuté précédemment. Les courbes du SSRC sont
considérées plus représentatives que celles du CRC parce qu'elles considérent non seulement les
imperfections géométriques de facon explicite, mais aussi une large différence dans la résistance du
poteau due a une variété dans les procédures de fabrication. Aussi, les courbes du SSRC sont plus
précises que celles du CRC dans la représentation de la longueur du poteau. A rappeler que toutes
ces courbes multiples sont développées avec I'hypothése d'un défaut de verticalité a mi-longueur

égal a 0,001L. Une question peut se poser : est-ce que ces courbes multiples peuvent étre utilisées
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si le défaut de la verticalité initial n'est pas égal a 0,001L. Dong, il faudra présenter une équation qui
identifie explicitement les facteurs qui influencent la résistance du poteau, de fagon a ce que le
concepteur puisse avoir une meilleure fagon d'aborder les problémes reliés au dimensionnement

des poteaux.

Dérivation de l'équation du poteau

L'équation du poteau est dérivée sur la base d'une membrure agissant comme poteau-poutre.
Une caractéristique essentielle d'un poteau-poutre, est le moment secondaire provenant de I'effet
P-6 (défaut de rectitude local qui affecte une membrure individuelle). Le modéle utilisé est montré
sur la Figure 8-11. La membrure représente un défaut de rectitude égale a 6;, a mi-longueur. Avec
I'application d'une force axiale concentrique P, un moment secondaire M est induit a mi-hauteur de
la membrure. Comme pour le cas du poteau, la résistance ultime est atteinte lorsque la force axiale
P est égale a la force relative au module tangent P:. Aussi, comme pour le cas d'une poutre, la
résistance ultime est atteinte lorsque le moment secondaire M, est égal au moment My, défini
comme étant une valeur moyenne entre le moment élastique M, et le moment plastique M. Ce
moment moyen correspondant a I'atteinte de la limite d'élasticité est montré sur la Figure 8-10. La

résistance ultime de ce modéle poteau-poutre est atteinte lorsque :
—+—-=1 (8.7)

Etant donné que le moment secondaire M peut étre exprimé sous la forme :

P

M =P(5 =—71
( '+y) 1- P (8.8)

P

E
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ou éi, y et 1—P— représentent respectivement le défaut de rectitude initiale a mi-hauteur, la
E

déflexion latérale additionnelle a mi-hauteur due a la charge P et le facteur d'amplification basé sur

I'analyse élastique. La substitution de (8.8), dans (8.7), donne :

R (1_ P ] (8.)
I:)E

Le moment moyen de la limite d'élasticité Mm. peut étre exprimé comme étant le produit du
module plastique de la section Z et de la contrainte moyenne de limite d'élasticité Ey (qui tient

compte de la variabilité des propriétés mécaniques sur la section considérée) tel que :

mc

M = ZEY (8.10)
La contrainte de I'écoulement est telle que :
<o <
Uy/ f<g, <o, (8.11)

ou f représente le facteur de la forme géométrique de la section. Donc, (8.9) peut étre écrite sous

la forme:

P
to(q P 5 (8.12)
P y

Oou encore :
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(%J[%)(%]+( T

1-PRI(ZYs[ o
Py P. J\S o,
- E P . &, P
avec S, le module élastique de la section. En posant E=—= —E, f=2/S, o =Y et L =42
E. P o, P
F
avec A = l, /—y (&J, (8.13) peut étre écrite sous la forme :
zVE LT
(Pijﬂ,zé + P =1
- 8.14
Y [1—P/12]f6 So (8.14)
F? y y
ou encore :

. (piP
(i];ﬂ; +Mﬁ =1
P, (l—P/’LZJ (8.15)

avec

. S5A
n fS&y (8.16)
le parameétre de I'imperfection. La solution de (8.15), en terme de P/P,, donne :
~ =\ 42 \/ ~ 2\ 42 =14
i f+(1+E) 27 - [77+(1+ E)A } _4E2 519

P
P, 2EA*
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L'équation (8.17) est I'équation proposée pour le dimensionnement du poteau. La charge

maximale que le poteau peut supporter est fonction de ﬁ, E et A. Toute courbe de résistance du

poteau peut étre générée en utilisant (8.17), pourvu que les paramétres ﬁ, E et 4 soient connus.

Si le défaut de rectitude initial est exprimé comme étant une fonction de la longueur du poteau L,

cela permet d’écrire :

o = ,0|- (8.18)

avec p, le coefficient qui exprime le défaut de rectitude en fonction de la longueur de la membrure.

Puisque :

S:—:
C

2
| A—r (8.19)
C

avec r et c définissant respectivement le rayon de giration et la distance entre |'axe neutre et la fibre

extréme, (8.16) peut étre écrite sous la forme :

cplL
fo,r?

ﬁ = (8.20)

ou en fonction de A (avec K=1, pour un poteau articulé aux extrémités) tel que :

N = E l (Ej i (8.21)
7 prf r)\ 6, '
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Moc Mament plestique
- M e Moment moyen
Q@ [m——————o e ——————-
-+
c
o
=
2 | Mye

Courbure (®)

Figure 8-10 : Représentation schématique du moment moyen de I'écoulement

Figure 8-11 : Modéle d’un poteau représentant un défaut de rectitude
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La contrainte limite de I'écoulement Eydépend du degré de la plastification de la section ; elle

est fonction du type du poteau et du niveau des charges appliquées. Etant donné que pour un
poteau, le degré de la plastification dépend de l'intensité de la charge appliquée et que cette
derniere est fonction de I'élancement du poteau, cette contrainte limite de I'écoulement peut donc
étre vue comme étant une fonction de I'élancement, A. Si A, est trés grand et P/P, est trés petit, le

probléme va ressembler a un cas de poutre et le moment ultime plastique M, est celui qui gouverne
I'état limite de résistance. Dans ce cas 0, va approcher0, . D'un autre c6té, si A, est tres petit, P/P,
va approcher l'unité et le probléeme dans ce cas va ressembler a un cas d'un poteau court chargé

axialement. Le moment élastique M, va gouverner I'état limite de résistance et 0, va approcher

|Q|

y . . . -
. En accord avec cette approche, la contrainte limite d'écoulement peut s'écrire :

—h

_ 1
O'y = (Wj O'y (8.22)

avec (, le parametre de la plasticité. Ce dernier peut étre déterminé a partir des tests expérimentaux
ou par un calibrage a partir des courbes de résistance des poteaux. La substitution de (8.22) dans

(8.21), donne:

e

On peut constater que le paramétre de I'imperfection diminue lorsque A, p et ¢/r diminuent et

que F, et faugmentent. Cette observation concorde avec les observations expérimentales suivantes



CHAPITRE 8
COURBES DE RESISTANCE DES POTEAUX

336

e La capacité portante du poteau augmente lorsque I'élancement diminue.

e Les courbes de résistance des poteaux ayant des sections moyennes ou légéres, sont

relativement plus hautes que celles pour des sections lourdes.
e Larésistance est plus grande si I'acier structural est d'un grade plus élevé.

e Larésistance est plus grande en autant que le défaut de rectitude est plus petit.

e Le poteau offre plus de résistance si la flexion se produit suivant I'axe fort (f=1.12, pour

les sections laminées en I) comparativement a la flexion suivant I'axe faible (f=1.55, pour

les sections laminées en /).

Pour un poteau donné, les termes entre parenthéses de I'équation (8.28) sont connus de fagon

a pouvoir écrire (8.23) sous une forme générale telle que :

(8.24)

Le ratio des modules E peut étre évalué si le module tangent E; est connu, soit a partir des tests

ou a partir des approches théoriques. Rappelons que le module tangent est la pente de la partie non

linéaire de la courbe contrainte vs déformation. Cette non-linéarité est due a la présence des

contraintes résiduelles dans les sections en acier. Donc, le ratio des modules refléte la non-linéarité

du matériau et les imperfections géométriques. En termes simples, le ratio des modules est

considéré comme étant le ratio de la courbe d'Euler et la courbe du CRC tel que :

P 4

- E_ R _
B Ry (4-27)2°
=1

pour A<2

pour 1 >+/2

(8.25)
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En résumé, I'équation de la résistance du poteau est exprimée par :
~ =\ 42 ~ 2\ 2 = 14
+(1+E)2% - [ +{1+E)2 } —4E
_ 7 1 (8.26)

P
Py 2EA*
avec ﬁ =al’+ 6/1 et (8.25).

Poteaux chargés excentriquement

Le modele d'un poteau chargé excentriquement est montré sur la Figure 8-12. La différence
entre un poteau chargé avec une certaine excentricité e, et un poteau avec défaut de rectitude
initial &;, réside dans le fait que I'expression du facteur d'amplification du moment est différente
d'un cas a l'autre. La Figure 8-13 montre une comparaison entre les deux facteurs d'amplification
du moment. Le facteur d’amplification du moment pour un poteau chargé excentriquement, peut

étre exprimé sous la forme :
5 1+0, ZS[PPJ
FAM =secX |—~— V' EJ (8.27)
2\ P

Le critére qui décrit la mise hors d’état d’utilisation d’un poteau chargé excentriquement, peut

s’écrire :

p Pe sec;[ P/P.
—+ =1
P M

t mc

(8.28)
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-

P‘QO

Figure 8-12 : Modeéle d'un poteau chargé excentriquement

Avec (8.10), (8.27) et (8.28), on obtient :

Pe,|1+0, ZS[P]
P P,

-4 = (8.29)

P
b
PE

ou sous la forme :

(8.30)

LACATAR <oy |
A ety
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ou encore sous la forme

|:>y 1_£/12 (8.31)
Py
avecn = eOA/f6yS' La résolution de (8.31) pour P/P,, donne :
— - 2 — 2\ L2 P _ =14 2
- {n +(1+E)2 \/[77 +(1+E)2 ] 4] E2*-0,252 ﬂ .
P, (2é,14 -0, 5;7/12)

L’équation (8.32) peut étre utilisée pour générer les courbes de résistance d’un poteau chargé

excentriguement. La formule de la sécante est exprimée par :

P e,C KL | P
:X 1+—=—sec| —,|— (8.33)

avec:

Omax - la contrainte maximale a la fibre extréme

P : la charge axiale appliquée

A : I'aire de la section transversale

eo : I'excentricité de la charge appliquée

c : la distance entre I'axe neutre et la fibre extréme

r: le rayon de giration

KL : la longueur effective du poteau
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Si on pose Oy, =0 (la limite élastique du matériau) et qu’on exprime (8.33) en terme de 4,

on obtient :

-1

—= 1+(—Jsec = |—2 (8.34)

La valeur de — est évaluée a partir de (8.34), par essais et erreurs.
y

120
Chorge excentrigue

100

80

6.0
Défout de rectitude

Focteur donplificotion

4.0

=

1 L 1 1 1

F
00 040 0.&0 0g0 .00 -
Fg

Figure 8-13 : Comparaison du facteur d'amplification pour un poteau chargé excentriquement et un poteau avec
un défaut de rectitude

Poteau avec défaut de rectitude initial et chargé excentriquement

La résistance ultime du poteau montré sur la Figure 8-14, est donné par :
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T |P
Pe,sec - [ —
P P, 2\ P.
— 4+ + =1 (8.35)
R ( P ] M
1-— M
P mc
E
L
Figure 8-14 : Modeéle d'un poteau avec défaut de rectitude initial et chargé excentriquement
P ,
Et le terme sans unité —, est exprimé par :
Py
P — 24
R S ' S (8.36)
Py 2p

avecp = EA* — 0,252 etq =i + 7+ (1 + E)2%
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A noter que si 77 =0, (8.36) est réduite a (8.26) et si /7 =0, (8.36) est réduite a (8.32).

Application au dimensionnement

Les formules de dimensionnement utilisées de nos jours dans différentes spécifications
techniques a travers le monde sont toutes basées essentiellement sur les mémes données et la
méme méthodologie de calcul. La philosophie de base, dans toute méthode de dimensionnement
des poteaux, est que la charge appliquée a une membrure structurale doit étre reprise par la
membrure avec une marge de sécurité suffisante. La différence entre les différentes méthodes de

dimensionnement est résumée au Tableau 8-1.

Dimensionnement plastique (AISC partie II)

Le dimensionnement plastique a la forme :

j
R, 2 Z 7:Q (8.37)

avec R, , Q, et y représentrant respectivement la résistance nominale exprimée en forme de charge,
I’effet des charges nominales appliquées, exprimé en forme de charges et le facteur de pondération
des charges. Dans ce format de dimensionnement, le facteur de sécurité est appliqué aux charges,

sous forme de coefficients de pondération.

Dimensionnement a I'état limite ultime de résistance (AISC partie III, CSA/CAN S$16.1-
94)

Le dimensionnement a I'état limite ultime a la forme :

i
R, = Z;/iQni (8.38)
i=1
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avec ¢ , le coefficients de tenu des matériaux, inférieurs a l'unité. Dans ce format de

dimensionnement, le facteur de sécurité est appliqué aux charges, sous forme de coefficients de

pondération.

Tableau 8-1- Méthode de dimensionnement des poteaux selon la spécification

f g s Facteur de
Spécification L Per P Remarques
résistance, ¢ y
AISC, AISI, AASHTO 0,9 0,65812 A<15
USA
0,877 A>15
22 '
CSA, Canada 0,9 [1+ AZn]—% Courbes SSRC
Afrique du sud Courbel, n =224
Courbell, n=1,34
Courbe lll,n=1,0
EC, Europe 0,909 1 <10 Courbe a
Q+Jor—-2" a 0,21
b 0,34
=05[1+a(1-02) c 0,49
+ %] d 0,76
As, Australie 0,9 90 A = mAV800
5/1 5
90
=) +1
. (a) R
()
&1
n = 0,00326(1 — 13,5)
=0
AlJ, Japan 0,9 1,0 A<0,15
1
1—-0,15 1—-0,15 0,15<A1<—
0,9 —-0,05 O B 1,0-0,5 A 0,6
E -0,15 T,6 -0,15
1
A>—
0,85 1 0,6
1,222




CHAPITRE 9
THEORIE DU FLAMBEMENT
INELASTIQUE DES POTEAUX

9.1 GENERALITES

Les théories sur la stabilité ont été élaborées afin de déterminer les conditions par lesquelles une
structure en équilibre cesse d'étre stable. L'instabilité est essentiellement une propriété des
structures de géométrie extréme, comme par exemple les éléments comprimés d'élancement
important, les plagues minces ou encore les coques minces cylindriques. Normalement, on
considere des systemes avec un paramétre variable N qui représente classiquement la charge
extérieure, mais qui peut aussi étre la température (flambement thermique) ou d'autres
phénoménes. Pour chaque valeur de N, il n'existe qu'une configuration hors flambement. Dans les
problemes classiques de flambement, le systéme est stable si N est assez petit et devient instable
quand N est grand. La valeur de N pour laquelle le systéeme cesse d'étre stable est appelée : valeur

critique N.. Plus généralement, il faut déterminer :

e Les configurations d'équilibre de la structure sous les chargements imposés.
e Celles parmi ces configurations qui sont stables.
e Lavaleur critique des chargements et les conséquences sur le comportement qu'ont ces

niveaux de charge.
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9.2 ETATS D’EQUILIBRE STABLE ET INSTABLES

D'une maniére générale, on peut définir la stabilité comme la capacité d'un systeme physique a
revenir a I'équilibre lorsqu'il est perturbé légérement. Si on considere un systeme élastique
conservatif, initialement en état d'équilibre sous I'action d'un ensemble de forces, le systeme
s'écartera de cet état d'équilibre seulement s'il subit une force perturbatrice temporaire. Si I'énergie

fournie au systéme par cette force perturbatrice est W, on a alors :

W =T+ V = constante

Dans cette relation, T représente |'énergie cinétique du systéme et V |'énergie potentielle. Une
faible augmentation de T s'accompagne d'une faible diminutionidentique de V et vice versa. Si le
systeme est initialement en configuration d'équilibre d'énergie potentielle minimale, alors I'énergie
cinétique T du déplacement libre correspondant décroit dans la mesure ol V doit croitre. Par

conséquent, le déplacement depuis I'état initial restera faible et I'état d'équilibre est stable.

9.3 FLAMBEMENT PAR BIFURCATION

La stabilité d'un systeme élastique statique ou d'une structure peut aussi s'expliquer par des
considérations de rigidité. Une rigidité positive implique un état stable, tandis qu’a la limite de la
stabilité, la rigidité disparait. Pour une structure, la rigidité exprimée sous forme matricielle sera
définie positive si elle garantit a la structure un état stable. Le point auquel I'état d'un systéme
change, pour passer d'un état d'équilibre stable a un état d'équilibre neutre, est appelé « limite de

stabilité ».

Si un poteau n'est pas initialement parfaitement rectiligne, la déflexion commence deés le début
du chargement. Il n’y aura alors pas flambement soudain par bifurcation mais augmentation
continue des déplacements. Ce phénomene est appelé « divergence d'équilibre » et il n'y a pas de

limite de stabilité stricte. Si le matériau reste élastique, la rigidité du poteau demeure positive, mais
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une petite perturbation produira de tres grands déplacements. La diminution de rigidité d'un
élément de structure est en général due a un changement soit de la géométrie, soit des propriétés
mécaniques. La diminution de rigidité due a une modification de la géométrie ne crée généralement
pas de perte de stabilité, mais conduit a de grands déplacements. Par ailleurs, des diminutions
importantes de rigidité proviennent de changements dans les propriétés mécaniques (élastiques ou
de rupture) du matériau et de ce fait, peuvent conduire a la défaillance de I'élément. Les éléments
de structure réels ne se comportent pas exactement comme le prédit la théorie de la bifurcation
élastique. Tout d'abord, le matériau n'est pas infiniment élastique ; le résultat est que I'on a un
comportement élasto-plastique et un flambement inélastique. Puis, les éléments de structure sont
affectés de plusieurs types d'imperfections (principalement de nature géométrique et/ou
mécanique) qui peuvent affaiblir sérieusement leur capacité de charge. La modification rapide de la
déformation lorsque la charge appliquée augmente (caractéristique du phénomene de
flambement), donne aussi lieu a des effets du second ordre qui, lorsqu'ils sont combinés avec un
comportement du matériau inélastique, ont pour résultat un comportement non-linéaire global de

la structure.

Les équations qui décrivent le flambement élastique des poteaux sont d’un usage limité, étant
donné que le flambement élastique est un phénomene qui touche uniquement les poteaux avec de
grands élancements. Dans la plupart des cas pratiques, les poteaux ont un comportent inélastique.

Les théories qui ont été développées pour traiter le flambement inélastique, sont :

1. Lathéorie du module tangent.
2. Lathéorie du module réduit (double module).

3. Modeéle de Shanley.

9.4 DEVELOPPEMENT DES THEORIES DU FLAMBEMENT INELASTIQUE

En 1678, 66 années avant les travaux d’Euler, Robert Hook a fourni par ses travaux un constat

préliminaire, jugée nécessaire au développement de la théorie du flambement élastique, lorsqu’il a
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avancé que le déplacement de tout ressort est en proportion avec la charge qui produit le
déplacement. Cette déduction fut basée sur de nombreux tests. En 1705, Jacob Bernoulli a étudié la
déflexion et la courbure d’une poutre en porte-a-faux. Bernoulli a affirmé, sur la base de la loi de
Hooke, que la courbure en tout point d’une tige fléchie est proportionnelle au moment résistant

développé dans la tige.

Leonard Euler a étudié sous la supervision de John Bernoulli (frére de Jacob Bernoulli). Euler a
adopté I'hypothése de Jacob Bernoulli en ce qui a trait a la relation moment-courbure et, dans
I’'appendice de son livre paru en 1744 sur le calcul variationnel, il a présenté sa formule de la charge
critique du flambement. Cette formule a gardé, depuis cette date, le nom d’équation d’Euler. Une
traduction anglaise de cet appendice a été faite par C.A. Ellis et D.M. Brown (1744). Cette traduction
se lit comme suit : la charge d’Euler est la charge critique a laquelle un poteau élancé peut étre
maintenu dans une configuration fléchie sous I'effet de la seule charge axiale. Euler a dérivé sa

formule en se basant sur ce qu’il a exprimé comme étant « la rigidité flexionnelle », qui est égale en

2

tout point du poteau a , oU Ek? est une constante déterminée par des tests expérimentaux et

Yo
p, le rayon de courbure de la membrure fléchie. Euler avait des idées ‘imparfaites’ de la relation
entre la forme de la section transversale de la membrure et la quantité Ek?. Il a déclaré dans son
traité sur les poteaux en 1759 (selon la traduction faite par Van der Broek, 1947) : « il parait que la
rigidité flexionnelle est proportionnelle au carré de I'épaisseur, ou méme au cube de celle-ci ». Les
incertitudes d’Euler illustrent le fait que le concept du moment d’inertie de la section transversale
n’était pas connu a ce moment, ainsi que la distribution des contraintes et la position de I'axe neutre

correspondant a la configuration fléchie.

Pour exprimer la force nécessaire pour faire fléchir le poteau, Euler a écrit sa formule sous la

forme:

P, = m?Ek?/1? (9.1)
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La variable E est définie comme étant une propriété de la résistance et k est une propriété
dimensionnelle du poteau. Malgré le fait qu’Euler n’avait pas toute I'information pour déterminer E
et k? de fagcon indépendante, néanmoins, il a proposé que la constante combinée qui lie la flexion a
la courbure puisse étre déterminée a partir des tests sur une membrure en porte-a-faux sollicitée
par une charge axiale P a I'extrémité libre de la membrure. En désignant la déflexion latérale a

I'extrémité de la membrure par 4, on obtient :

Ek? = PL3/A (9.2)

La conversion de la quantité Ek? a celle connue de nos jours, EI, exige I'application de la loi de
Hooke combinée avec une évaluation correcte de la distribution des contraintes a travers la section

transversale de la membrure fléchie.

Mariotte (1620-1684) a conduit en 1680 une série de tests sur une poutre en porte-a-faux. Dans
les résultats publiés a titre posthume en 1686, Mariotte était le premier a reconnaitre que les fibres
sur la face convexe subissent une élongation, tandis que les fibres sur la face concave subissent un
raccourcissement. En 1684, Leibniz a affirmé sur la base d’essais les conclusions faites par Mariotte,

et a recommandé I'application de la loi de Hooke au probléme.

Malgré le fait que la formule d’Euler, de nos jours, soit reconnue universellement comme étant
la base du dimensionnement des poteaux élancés en acier, il reste qu’elle a été largement critiquée
dans les années 1800. Les critiques viennent surtout du fait de I’échec constaté avec I'utilisation de
la formule pour déterminer la charge critique du flambement des membrures ayant des proportions

géométriques pratiques (non élancés) et faites de différents matériaux, autre que I'acier.

C’est environ 100 ans apreés I'apparition de la formule d’Euler que les matériaux qui s’adaptent

mieux a I'application de la formule soit disponibles pour un usage commercial.
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En 1905, Johnson, Bryan et Turneaure ont recommandé que la formule d’Euler soit précédée par
une modification en forme de coefficient égal a 0,785 dans le cas d’un poteau rotulé aux extrémités,

et ce pour se rapprocher des résultats obtenus des tests expérimentaux.

Apres |'apparition de la formule d’Euler, 150 années se sont écoulées sans réel progres dans la
théorie des poteaux. En 1889, Considére a montré, a I'aide d’une série de tests sur 32 poteaux, les
lacunes de la formule d’Euler lorsqu’elle est utilisée pour déterminer les charges critiques du
flambement des membrures non-élancées. Considére a suggéré, dans le cas ou le flambement devra
avoir lieu avec une charge qui donne une contrainte supérieure a la limite élastique du matériau, de
remplacer le module élastique E par un module effectif E.4. Il a déclaré que la valeur effective de ce
module devra étre située entre la valeur du module élastique E et le module tangent E:.
Indépendamment des travaux de Considére, Engesser a suggéré en 1889 que la résistance au
flambement d’un poteau dans le domaine inélastique peut étre obtenue en substituant le module
élastique E, dans la formule d’Euler par le module tangent E:;. Pour un poteau rotulé aux deux
extrémités, la contrainte critique du flambement correspondante au module tangent, désignée par

o;, est:

o, =m? E./(L/1)* (9.3)

L’équation (9.3) est connue comme étant la formule du module tangent, a ne pas confondre avec

le module plastique qui est la pente de la courbe contrainte/déformation plastique.

En 1895, Jasinki en portant les travaux de Considére a I'attention d’Engesser, a incité ce dernier
a procéder, la méme année, a produire une formule générale dite ‘corrigée’ pour définir un module
réduit, intermédiaire entre le module tangent E; et le module élastique E. Engesser a ajouté que ce
module réduit ne dépend pas uniquement des modules E; et E, mais aussi de la forme géométrique

de la section transversale.
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En 1910, Theodore von Kdrmdn a dérivé deux expressions pour déterminer la valeur du module
réduit, une pour une section rectangulaire et I'autre pour une section en H bi-symétrique. Pour cette
derniere, il retenu I’hypothéese que I'ame reliant les deux ailes a une aire égale a zéro. La formule

générale de la charge critique correspondante au module réduit est :

B =n?E1/L?, E. = f(E.E) (9.4)

Les expressions du module réduit étant :

E.E
Ey=—r3 (9.5)

(VE: +VE)’

pour une section rectangulaire et :

2E,E

E. = 9.6
rSETE (96)

pour une section en H. Il est supposé que le poteau peut étre en équilibre que ce soit dans sa
configuration droite ou sa configuration fléchie et ce, sans aucun changement de la charge du
poteau. Cette hypothése est similaire a celle retenue dans la formule d’Euler. Le concept du module
réduit est aussi connu sous I"appellation du double module. Durant environ 35 années suivant les
travaux de von Kdrmdn, une controverse a persisté concernant le fondement des deux concepts.
D’un point de vue instabilité dans le concept d’Euler, |la théorie du double module parait correcte,
parce qu’elle indique a quelle charge un poteau initialement parfaitement droit peut étre en
équilibre dans une configuration, soit droite ou fléchie et accompagné d’aucun changement de
charge du poteau. Toutefois, les résultats obtenus d’'un grand nombre de tests rigoureusement
menés ont donné des niveaux des charges causant la ruine, trés proches ou parfois légerement

supérieurs a ceux déterminés selon le concept du module tangent.
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En 1946, Shanely a trouvé une réponse a cette controverse, en affirmant qu’il soit possible pour
un poteau de commencer a fléchir simultanément avec une augmentation de la force axiale et ce,
jusgu’a I'atteinte d’une charge voisine de la charge du module tangent. Une année aprés I'annonce
de son concept, Shanley a validé sa théorie par une analyse du flambement d’un modele constitué
par deux bras rigides, connectés au centre de la membrure a I'aide d’une cellule déformable. Le

concept de Shanley est traité avec plus amples détails dans la prochaine section.

Dans une lettre publiée conjointement avec I'article de Shanley en 1947, von Kdrmdn a redéfini
la charge du module tangent en supportant le concept de Shanley et en déclarant: la charge du
module tangent est la plus petite valeur de la charge axiale a laquelle une bifurcation de la
configuration d’équilibre peut avoir lieu, nonobstant si la transition vers la configuration fléchie soit

accompagnée par une augmentation de la force axiale.

Engesser, a I'origine du concept du module tangent, s’est rétracté a I'apparition du concept du
module réduit et 57 ans plus tard, suite aux travaux de Shanley que sa charge du module tangent se
voit reconnue comme étant la charge critique minimale du flambement. Osgood (1951) est le
premier a suggérer que le nouveau concept attribué a Shanley, soit appelé ‘théorie de Engesser-
Shanley’, et mérite une place de choix dans I'histoire du poteau, au méme titre que la contribution

d’Euler.

Duberg et Wilder (1950) ont appliqué le concept de Shanley sur un poteau idéalisé, ayant une
section transversale en H et une déformabilité le long du poteau. lls ont retenu I'hypothese d’'un
matériau obéissant a une relation contrainte/déformation développée par Ramberg et Osgood

(1943).

Les travaux de Duberg et Wilder (1952) sont venus confirmer les conclusions tirées du concept

de Shanley et ont donné la définition suivante :

«Si le comportement d’un poteau parfaitement droit est considéré comme étant le

comportement limite d’un poteau fléchi, au moment ol le défaut de rectitude initiale disparait, la
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charge du module tangent est la charge critique du poteau, autrement dit, la charge a laquelle la

flexion débute ».

9.5 CONCEPT DE SHANLEY

Durant pres d’une cinquantaine d’années, les ingénieurs ont fait face a un dilemme. Ils étaient
convaincus que le concept du module réduit était adéquat mais les charges critique du flambement
obtenus des tests expérimentaux, se rapprochaient plus des charges critiques obtenus du concept
du module tangent. Pour cette raison, le concept du module tangent était utilisé pour le
dimensionnement des poteaux et les différences mentionnées ont été attribuées aux défauts
initiaux de rectitude et aux excentricités des charges, défauts jugées inévitables durant les tests

expérimentaux.

Pour pouvoir expliquer ces différences, Shanley (1947) a conduit une série des tests sur des petits
poteaux en aluminium et il a trouvé que la déflexion latérale du poteau s’amorce avec une charge
tres proche de la charge du module tangent. Aussi, tous les résultats obtenus de ses tests ont montré
que les poteaux n’étaient pas en mesure de supporter des charges supérieures a celles déterminées

par le concept du module tangent.

Shanley a développé un modele simple montré a la Figure 9-1. Ce modele consiste en un poteau
composé de deux bras rigides identiques, assemblés a I'aide d’une cellule déformable faite d’un
matériau déformable et ayant un comportement élastoplastique. Cette cellule déformable es située
a mi-hauteur du poteau. Au moment ou le flambement du poteau est amorcé, les déformations sont
produites dans la cellule déformable, qui est composée de deux ailes d’une aire égale a A/2 chacune.
Ces deux ailes sont liées par une ame d’une aire égale a zéro. Une des deux ailes est composée d’un
matériau ayant un module d’élasticité désigné par E;, tandis que I'autre aile est composée d’un
matériau ayant un module d’élasticité désigné par E.. La longueur totale du poteau est L, et elle est

beaucoup plus grande comparée aux dimensions de la cellule déformable, d.
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Figure 9-1 : Modele de Shanley
Dans la configuration déformée, la relation entre la rotation a I'extrémité du poteau & et la

déflexion latérale vy (vo<<d) est donnée par :
6oL
0 (9.7)
En exprimant la rotation 8, en fonction des déformations aux niveaux des ailes (e; et e;) telle
que:

— M (9.8)

% 2d

(9.7) devient :
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L(e; +e;)
=—— 9.9
Vo 4d (9.9)
Le moment externe, M., a mi-hauteur du poteau, est donné par :
PL(e, + e;)
M, = Py, = ———MM == (9.10)
e vO 4d
avec
L(e;, +e3)
=  ° (9.11)
vo 4d
Les forces dans les deux ailes sont données par :
E e A Ese A
P, = tPh, = 9.12
1= 24 T 24 (0.12)
et le moment interne, M;, a mi-hauteur du poteau, est :
d d(EietA E;e;A A
Mi = E(Pl + PZ) = E(T T) = Z (Elel + EZeZ) (9-13)
Avec la condition d’équilibre M, = M; , nous obtenons :
PL A Ad (Eie; + Eye,
E(Bl +ey) = Z (Eieq + Eze;) et P = T (W) (9.14)
Dans le cas ou la cellule aurait un comportement élastique, E; = E, = E, on obtient :
AdE
p= — (9.15)

Pour la charge du module tangent, E; = E, = Er, on obtient :



CHAPITRE 9

THEORIE DU FLAMBEMENT INELASTIQUE DES POTEAUX 355
AdE
r=—7 T (9.16)

Lorsqu’on considere le « déchargement » élastique de Iaile sollicitée en traction due a la flexion,

E, = E;, E, = E etdans ce cas:

Ad (ETel + Eez)

9.17
e te; ( )

En posant T = %, avec la substitution de e; de (9.11) et Py de (9.16), nous trouvons :

P=P 1+ Le (1 1) (9.18)
T 4dv, \1 ’

Il existe deux forces P; et P, qui agissent sur les deux ailes de la cellule déformable dans le cas ou

la membrure est fléchie. La différence entre ces deux forces est équivalente a la quantité par
laquelle la charge P est augmentée au-dela de la charge du module tangent. Ce qui peut

s’exprimer par :

P =Pr+ (P, —Pp) (9.19)

En employant (9.11), (9.12) et (9.17),

AE; /4dy, 1
_ - - N (S 9.20
r-p=mg (o (5-1)e) (520)
et
p=p, (1420 _Le (1+1) (9.21)
-r d 2d? T '

En éliminant e, des équations (9.18) et (9.20), on obtient :
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P=P 1+ !
= Pr I a+0 (9.22)
2vy  (1—1)

Prenons I'exemple ou T = 0,5 et que cette valeur demeure constante aprés que la charge Pr ait

dépassé, (9.22) devient :

(9.23)

Lorsque vy = oo, P = 1,333P;. En réalité, r va varier avec la déformation, et autant que P
augmente, 7 va diminuer progressivement. Le concept du module réduit définit la charge a laquelle

la déflexion est produite sans augmentation de la charge (P; = P, = 0). L'expression (9.20) devient

alors :
AE; (4dv, (1
it —_(Z— = 9.24
2d ( L (r 1)62) 0 (024)
avec
_ 4ved ( 1 ) (0.25)
2= \1+1/7 '

La substitution de (9.25) dans (9.21), donne la charge du module réduit :

Pp = P (1+1_T) (0.26)
R=OT 1+7 '

et P peut étre défini comme étant la charge maximale qui peut théoriquement étre atteinte lorsque

la déflexion latérale vy approche l'infini.
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L’équation (9.22) définit la relation entre la charge axiale P et la déflexion latérale a mi-hauteur
du poteau, vo, pour une valeur constante du ratio des modules d’élasticité, 7. Lorsque vy = 0,
P = Pg, qui est la charge du module tangent. Pour toute valeur de v, la charge axiale est plus
grande que Py , ou inversement, si P >Pr, une déflexion latérale, v,, s’avére nécessaire pour
maintenir I'équilibre. Malgré le fait que le modele de Shanley, n’a pas de ressemblance avec un
poteau réel, il reste que les enseignements tirés de cette analyse peuvent étre appliqués aux
membrures réelles. Nous pouvons résumer les conclusions obtenues du modéle de Shanley, comme

suit :

e Le concept du module tangent donne la charge maximale qu’un poteau initialement
parfaitement droit peut atteindre, tout en gardant sa verticalité jusqu’a la bifurcation de
la configuration initiale.

e Lacharge réelle maximale dépasse la charge du module tangent, mais ne peut, en aucun
cas, dépasser la charge du module réduit.

e Toute charge supérieure a la charge du module tangent, Pr, engendre une déflexion
latérale du poteau.

e Pour toute charge située dans un intervalle Pr < P < PB4, , Un renversement de

déformations se produit.

Shanley a donné une réponse au dilemme qui a persisté durant environ un demi-siecle et il a
défini, en méme temps, le concept de base du comportement inélastique des poteaux. Sur les traces
de Shanley, plusieurs autres investigations ont été conduites et ont contribué a élargir et raffiner le
concept de base (Hutchinson, 1974; Johnson, 1964; Needleman & Tvergaard, 1976; van der Heijden,
1979). Ces recherches ont consolidé les conclusions obtenues du modele de Shanley et ont amené

les faits suivants :

e |l est possible, théoriquement, d’avoir un nombre infini de charges critiques entre la
charge du module tangent et la charge élastique du flambement. Au moment ou la

déflexion latérale est amorcé, le gradient de la courbe contrainte/déformation est positif
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(Pr <P <DPB), et égal a zéro lorsque P = P et négatif lorsque la déflexion est
accompagnée par un déchargement (Pg <P<P).

e En réalité, les poteaux parfaitement droits n’existent pas. Si le comportement d’un
poteau droit peut étre considéré comme un cas limite d’un poteau avec un défaut de
rectitude et que ce défaut de rectitude devient nul, seule la charge critique significative

parmi toutes les possibilités théoriques est la charge du module tangent Pr.

9.6 INFLUENCE DES CONTRAINTES RESIDUELLES SUR LA RESISTANCE DES POTEAUX

LAMINEES A CHAUD

Les contraintes résiduelles découlant des méthodes de fabrication ont un impact important sur
la résistance en compression des colonnes, notamment pour celles de longueur intermédiaire. Les
sections laminées a chaud développent des contraintes résiduelles qui se forment dans une
membrure structurale suite a des déformations plastiques et sont donc présentes dans la section
transversale avant I'application des charges externes. Les déformations plastiques résultent du
refroidissement non uniforme du métal apres le laminage a chaud. La formation des sections a froid
ainsi que les opérations de soudures qui donnent lieu a une chaleur localisée dans les portions a
assembler ainsi que le ceintrage et le cambrage des membrures, font aussi apparaitre des

contraintes résiduelles (voir Figure 9-2).

Les contraintes résiduelles sont principalement des contraintes longitudinales qui agissent dans
la méme direction que les contraintes induites par I'application des charges externes. La notion de
contrainte résiduelle est expliquée a I'aide de la Figure 9-3 qui présente la distribution linéaire des
contraintes telle que proposée par (Galambos & Ketter, 1959). Dans le cas d’un profilé en I, (W dans
les désignations Nord-Américaine) laminé a chaud, les parties de la membrure qui se refroidiront le
plus rapidement, suite au laminage a chaud, développeront des contraintes résiduelles en
compression, alors que les parties demeurant plus chaudes vont devoir générer des contraintes en

traction, afin que la somme des contraintes internes soit nulle. La distribution caractéristique des
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contraintes dans un profilé en | est de forme parabolique, tel que présenté par ECCS (European
Convention for Constructional Steelworks), (Szalai & Papp, 2005, Young, 1972). Toutefois, la majorité
des études analytiques portant sur la résistance en compression de colonnes en acier ont retenu
une distribution de forme linéaire avec une valeur maximale de 0,3Fy au bout des semelles. La
distribution et la grandeur des contraintes résiduelles dépend d'un grand nombre de paramétres.
Par exemple, dans les sections de taille réguliére, laminées ou reconstituées par soudage, on
retrouve des contraintes résiduelles de traction aux endroits ou le refroidissement se fait en dernier.
Ces dernieres sont contrebalancées par des contraintes de compression dans le reste de la section

droite.
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Figure 9-2 : Refroidissement non uniforme des sections en | laminées a chaud

Sous réserve que |'épaisseur de I'ame de ces sections ne soit pas trop grande, on peut aisément
supposer que la grandeur des contraintes résiduelles est constante sur I'épaisseur de I'ame. Les
résultats des tests indiquent que les contraintes résiduelles qui se trouvent dans les aciers de haute
résistance ont les mémes ordres de grandeur que pour I'acier structural a faible teneur en carbone
et dont I'effet des contraintes résiduelles devient comparativement petit pour les aciers de haute
résistance. La distribution des contraintes résiduelles peut étre définie a I’aide de trois expressions

(Young, 1972) définies par (en MPa) :
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Ocrp =165 (1 — x/2.4PB)
Onp =100 (L5 + 1/2.48) (9.27)
O-t‘r‘,l - 100 (0,7 + Z/Zﬁ)

et oU0yc 1, Orc2, Or1 FEprésentent respectivement la contrainte résiduelle de compression aux
bouts des ailes, a la mi-hauteur de I'ame et la contrainte résiduelle de traction a la jonction semelles-
ame, y = t,, /tf et f = by /(h - tf) avec h, la hauteur de la section, by, la largeur de la semelle,
tr, 'épaisseur de la semelle et t,,, I'épaisseur de I'ame. L’équilibre des contraintes résiduelles a

travers la section est assuré a I'aide de I'égalité :

(3)( + 818)0'#,13 + (16,80-1”0,2 + 1'5X0rc,1)0'rt,12 - (2180-1”0,12 + 8)(0'1'6,12)0-7'1:,1
= (6BO-TC,120-TC,2 + 4)(0-rc,220'rc,1) (9.28)

+ + traction

- ¢ COMpression

Figure 9-3 : Schéma des contraintes résiduelles pour une section en | (Galambos & Ketter, 1959)
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La présence des contraintes résiduelles dans une membrure laminée a chaud peut étre détectée
par des tests sur des poteaux trapus. Si on soumet une toute petite longueur d’une membrure a la
compression et que les déformations correspondantes sont enregistrées avec les valeurs
correspondantes des  contraintes moyennes P/A , on pourra obtenir une
courbe contrainte/déformation, similaire a celle montrée sur la Figure 9-4. La courbe discontinue,
qui caractérise la relation contrainte/déformation d’un échantillon est montrée pour des fins de
comparaison. Etant donné qu’un échantillon est libre de toutes contraintes résiduelles, ces fibres
demeurent élastiques jusqu’a I'atteinte de la limite élastique du matériau, dues aux charges
appliquées. Par contre, pour le cas d’un poteau trapu, la présence des contraintes résiduelles fait
en sorte que les fibres, avec la présence initiale de contraintes de compression, seront plastifiées

avant que les contraintes appliquées n’atteignent la limite élastique du matériau.

Fchantillon

Poteou trapu

Déformations, &

Figure 9-4 : Courbe contraintes déformations pour un poteau trapu

La plastification se propage de facon progressive, avec I'augmentation des charges appliquées a
partir des fibres qui sont initialement en compression a celles qui n‘ont pas initialement de

contraintes de compression et finalement, a celles qui ont une contrainte initiale de traction. Donc,
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la courbe contrainte/déformation d’un poteau trapu montre une plastification graduelle entre la

limite admissible et la limite élastique et ce, due a la présence des contraintes résiduelles.

Par la présentation de la distribution des contraintes internes correspondantes a plusieurs
niveaux de chargement, (Galambos & Ketter, 1959) a démontré de facon précise comment la
présence des contraintes résiduelles affecte le comportement des membrures sollicitées en
compression. Dans sa démonstration, il a utilisé une section en I avec une distribution linéaire de

contraintes résiduelles, tel que montré a la Figure 9-3.

Avant I'application de la charge externe, seules les contraintes résiduelles sont présentes (Figure
9-5b). Avec I'application d’'une charge externe, les contraintes se composent de la somme des
contraintes résiduelles originales et des contraintes additionnelles requises pour équilibrer la charge
appliquée (Figure 9-5c). La plastification commence au bout des ailes lorsque la contrainte moyenne
appliquée (P/A), plus la contrainte résiduelle (o) sera égales a la limite élastique du matériau (F,)
(Figure 9-5d). Si on désigne par Fj, la limite admissible sur la courbe contrainte/déformation d’un
poteau trapu, alors F, = F, —o,.. Pour le cas considéré, on suppose que F, = 0,7F, . Avec
I’augmentation de la valeur de la contrainte appliquée P/A a0,7F,, la plastification va s’étendre du
bout des ailes vers le centre (Figure 9-5e). A un état de contrainte P/A = F,, toute la section
commence a se plastifier (Figure 9-5f). La diminution de la rigidité, manifestée par le poteau trapu
au-dela de la limite admissible, est donc attribuée a la réduction graduelle de I'aire effective de la

section résistante a la charge.

Par exemple, considérons un poteau bi-articulé de section rectangulaire montrée sur la Figure
9-6a. Le matériau de la section obéit a une relation contrainte/déformation élasto-plastique
idéalisée, comme celle montrée sur la Figure 9-7. La distribution des contraintes résiduelles a travers
la section est montrée sur la Figure 9-6b. Cette derniére est constante sur le long du poteau et
varient linéairement d’une contrainte de traction égale a 0,50y au centre de la section a une

contrainte de compression égale a 0,50, aux bords de la section.
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Figure 9-5 : Influence des contraintes résiduelles sur la courbe contrainte/déformation d’un poteau trapu
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Figure 9-6 : Contraintes résiduelles a travers une section rectangulaire
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Figure 9-7 : Relation idéalisée contrainte/déformation d’un matériau élastique parfaitement plastique

Tel que montré a la Figure 9-8, toute contrainte o induite dans la section due a une charge axiale
externe est distribuée a travers cette derniére jusqu’a I'apparition, sur les bords, de la premiére
plastification. La condition de cette plastification, est donnée par: o + g, = g, . Cet état de
contrainte est atteint a +b/2, lorsque ¢ +0,/2 =0, ou o/o, =P/P,=1/2. Pour toute
augmentation de la charge axiale P, des parties de la section transversale vont se plastifier. De la
condition d’équilibre P = fadA, nous pouvons trouver la relation entre la contrainte appliquée o
et le parametre « qui définit I'étendu du noyau élastique a travers la section transversale via

I'expression :

P_ o c 1\/1
55 \5 2 (3-9) (9.29)

De la géométrie des triangles semblables (voir Figure 9-8b), on obtient :

—=_2q (9.30)
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En combinant (9.29) et (9.30) on obtient :

T= |2 (1 - P%) (9.31)

Pour une augmentation infinitésimale de la contrainte de compression dgo, 'augmentation de la

charge dP, est :

dP = do X dX2ab = Agdo (9.32)

ou Agest I'aire du noyau élastique.
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Figure 9-8 : Section rectangulaire - Contrainte externe de compression et les contraintes résiduelles

La valeur moyenne de I'augmentation de la contrainte(dP),, = dP /A, et 'augmentation de la

déformation de, est :
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p do dP (0.33)
£= — = —— 9.33
E E
La pente de la courbe contrainte/déformation, a tout point, d’un poteau trapu, est :
do dP/A AgE
(do) _ _dP/A__Ag 030

de  dPJAE A

On peut considérer cette pente de la courbe contrainte/déformation comme étant le module

tangent de la section transversale, E; tel que :

—=T7=— (9.35)

Dans la région du comportement inélastique du poteau, le ratio () du module tangent sur le
module élastique est égal au ratio de I'aire du noyau élastique sur I'aire totale de la section. Dans le

cas de la section rectangulaire étudiée, on obtient de (9.31):

A  2abd
T=—= =

9.36
a1 > 2a (9.36)

Les formules qui déterminent la résistance au flambement selon les deux axes principaux, x ety,

incluant les effets des contraintes résiduelles, sont, dans le domaine élastique (0 < P/Py <0,5):

_ mPEl, p = nEl,

X = L2 Iy — L2 (9'37)

avec la notation des élancements selon les axes x et y telle que :

1 L o, 1 L [o, (0.38)
- /_ - /_ 9.38
Y naNE'Y naNE

On peut écrire (9.37) sous une forme adimensionnelle telle que :
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1

(9.39)
VPP,

ou P, = Aagy, est la chargecorrespondant a la limite élastique. La résistance au flambement relative

(Ax)E = (Ay)E =

au module tangent est dépendante du noyau élastique.

Dans la zone plastifiée, la résistance est donnée par :

m2Elg
T = Lz

_ ’IE/I
Ap = P /Py (9.41)

(9.40)

et

Pour le flambement selony :

d 3 db3 (9.42)
IEy=E(2ab) ,Iy:E .
et selonx:
d3 bd3
[Ex = E (Z(Xb), [x = H (9-43)

A partir de (9.36), le remplacement de la variable a dans (9.42) et (9.43) et la substitution de ces

deux équations dans (9.41), donne les expressions de la charge du flambement du module tangent :

’ T
(Ax)T = P/P =
y

l2(1-P/P,) = J2(1 —p/p,)*"? (9.00)
(Ay), = /B,

P/P, P/P,
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Il sen suit que Pr, /P, > Pr,/P,. Pour les profilés en acier structural en forme de | (W)
caractérisée par des ailes relativement larges, la résistance au flambement est principalement
gouvernée par la rigidité des ailes et la distribution des contraintes résiduelles dans ces ailes est
similaire a celle de la section rectangulaire traitée dans les précédents paragraphes. La résistance
au flambement de ce type de profilés est beaucoup plus importante selon I'axe fort comparé de la

résistance selon |'axe faible.

9.7 AUTRES FACTEURS QUI INFLUENCENT LA RESISTANCE DES POTEAUX

La prochaine section traite sommairement des effets inévitables associés aux imperfections qui
résultent des procédés de fabrication sur la réponse des structures réelles. Ces effets ont déja été
traités dans d’autres chapitres de ce mémoire. L'acier structural est un matériau qui n’est pas
infiniment élastique; le résultat est que I'on a un comportement élasto-plastique et lorsqu’une
membrure de proportion pratique et faite de cet acier, est chargée axialement en compression, un
flambement inélastique est a prévoir. Les éléments de structure sont affectés par plusieurs types
d’imperfections, principalement de nature géométrique et/ou mécanique, qui peuvent affaiblir
sérieusement leur capacité de charge. La modification rapide de la déformation lorsque la charge
appliquée augmente (caractéristique du phénomene de flambement) donne aussi lieu a des effets
du second ordre qui, lorsqu’ils sont combinés avec un comportement inélastique du matériau, ont

pour résultat un comportement non-linéaire global de la structure.

9.7.1 Effet de la plasticité du matériau

Habituellement, on représente le comportement des nuances d'aciers au carbone ou faiblement
alliés par la relation contrainte/déformation élasto-plastique parfait tel que montré sur la Figure
9-7. Lorsque la déformation élastique est faible, le modele rigide-plastique parfait décrit de fagon

acceptable le comportement du matériau (voir Figure 9-9).
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Figure 9-9 : Courbe contrainte/déformation rigide-plastique

Modele de comportement rigide-plastique parfait

Le comportement rigide-plastique suppose que |'on ait ni déformation latérale ni axiale pour des
valeurs faibles de I'effort normal, P. Chaque section droite fait I'objet de la méme contrainte de
compression uniformément répartie o= P/A et la déformation axiale n'est possible que lorsque o
atteint la limite d'élasticité F,. A ce stade, une petite perturbation quelconque a pour effet de donner
lieu a un déplacement latéral qui crée un moment fléchissant supplémentaire. L'élément s'effondre
en raison d'une déformation confinée a une rotule plastique en un point quelconque de sa longueur
(a mi-hauteur pour le cas d’un poteau bi-articulé). la distribution de contrainte est bi-rectangulaire,
la déformation plastique se produisant aussi bien en traction qu'en compression. Apres
flambement, I'élément reste en équilibre a condition que P devienne plus faible que la charge
d'écrasement. Plus le déplacement latéral est grand, plus le moment fléchissant au droit de la rotule

plastique est grand et donc, plus petit sera I'effort normal de compression correspondant.
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Modele de comportement élasto-plastique parfait

Lorsque la charge critique de flambement élastique P, est plus faible que la charge
d'écrasement Py, |'élément reste rectiligne et subit une déformation axiale élastique. Lorsque
I'effondrement a lieu par flexion élastique critique a la charge P = P.,, le déplacement latéral qui
en résulte induit des moments de flexion. L'écoulement se produit, dans la partie centrale de
I'élément, en compression et plus rarement en traction. Quand, par ailleurs, on atteint la charge
plastique P,; avant la charge critique de flambement F,., le comportement est similaire a celui
d'une membrure rigide-plastique, mais avec des déformations axiales élastiques et une flexion

supplémentaire.

Effets du comportement élasto-plastique réel sur le matériau

Si I'on compare le diagramme contrainte déformation réel avec le comportement élasto-

plastique parfait, on voit apparaitre trois différences principales :

1. Pour des déformations importantes, le matériau peut subir un écrouissage.
2. La déformation est limitée a une valeur maximale, au-dela de laquelle le matériau se
rompt.

3. Le point d'écoulement plastique peut ne pas étre clairement défini.

L'écrouissage n'affecte pas le premier écoulement plastique mais contribue a une augmentation
de la charge d'effondrement. En pratique, on néglige les effets bénéfiques dus a |'écrouissage.
D'autres types d'acier montrent des comportements contrainte/déformation différents; en
particulier les aciers a haute résistance n'ont généralement pas de point d'écoulement plastique

clairement défini.
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9.7.2 Effet des imperfections géométriques

Le flambement se caractérise par un champ de déplacement prédominant associé a la
configuration aprés flambement de ['élément; tout déplacement initial influera donc sur
I'instabilité, de méme que toute excentricité de la charge appliquée. Les effets secondaires de
déstabilisation qui en résultent réduisent la capacité de charge par rapport a celle d'un élément
parfait. En raison du fait que ces imperfections sont dans la gamme des tolérances normales de
fabrication, elles ne sont généralement pas visibles et ne peuvent pas étre quantifiées de maniere
précise a l'avance. Elles peuvent cependant étre prises en compte, de maniere appropriée, dans le

calcul.

Défaut de rectitude initial

Le défaut de rectitude initial d'un poteau bi-articulé crée un moment de flexion secondaire dés
I'application de I'effort de compression qui a son tour conduit a une déformation de flexion plus
importante et une augmentation de l'amplitude du bras de levier des forces de compression
appliquées au bord extérieur. Une configuration déformée stable est possible aussi longtemps que
le moment extérieur, c’est-a-dire le produit de la charge par le déplacement latéral, ne dépasse pas

la résistance du moment intérieur de la section.

Dans la mesure ou la linéarité géométrique n'est plus vérifiée (I'équilibre exige la prise en compte
de la configuration déformée), les effets de la flexion et de I'effort normal ne peuvent pas étre
simplement superposés pour permettre la description de la réponse réelle. Pour un chargement et
des conditions d'appuis élémentaires, on peut utiliser une procédure directe, basée sur l'intégration

de I'équation différentielle appropriée de I'équilibre décrivant la configuration déformée telle que :

d’v P(w+v
+ ( 0)

9.45
dx? El, (0.45)
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ou v(x) et v, sont respectivement le déplacement de flambement supplémentaire associé a I'effort
axial P et I'amplitude maximale du défaut initial de rectitude. Comme le premier mode de
flambement d'un poteau bi-articulé est une demi-onde sinusoidale, on peut choisir la courbure
initiale de la méme forme. L'amplitude du déplacement total v; a la section critique (pour x=0,5L

dans ce cas) est :

2
Vg n“El,
=—— P, = 9.46
ST oP/R T T TR (5.46)

L'effort normal amplifie donc la non-linéarité initiale et le moment de flexion du premier ordre

Pv, d'un coefficient amplificateur 1 — P/P.,.. Le moment total est donné par :

(9.47)

Sur le bord concave du poteau, les contraintes de compression dues a l'effort normal et au
moment fléchissant se superposent. Le premier écoulement plastique se produira a cet endroit si
I'effort normal augmente régulierement ; la valeur de P correspondant au premier écoulement
plastique, appelée P, représente la limite de validité de la réponse élastique. Toute augmentation
ultérieure de P au-dela de P, a pour effet d'étendre I'écoulement plastique, a la fois le long du
poteau et al'intérieur de la section droite. D'ou une dégradation plus grande de la rigidité du poteau,
telle que I'on arrive a une charge maximale Py, pour laquelle le poteau céde. La capacité de charge
ultime est donc une fonction de deux sources de détérioration de la rigidité de flexion : I'effort

normal (instabilité) et I'extension de I'écoulement plastique (plasticité).

Effets combinés des imperfections

Une courbure initiale, une excentricité initiale de la charge, des contraintes résiduelles ou un
manque de clarté dans la définition du point d'écoulement plastique diminuent la résistance du

poteau dans toute la gamme de I'élancement ou dans une partie. Par ailleurs, I'écrouissage
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augmente probablement la courbe de résistance, bien qu'il n'affecte que la gamme des élancements
faibles. L'effet bénéfique ainsi obtenu fait en général plus que compenser la perte de résistance due
aux excentricités accidentelles; dans tous les cas, la courbe de résistance du poteau est considérée
comme tronquée a ¢ = F,, de telle sorte que I'on ignore la réserve de résistance. Des expériences

et des calculs numériques montrent clairement que :

e Les influences séparées des contraintes résiduelles et d'une irrégularité initiale ne
peuvent pas étre simplement ajoutées si I'on veut obtenir une bonne estimation de leur
influence combinée sur la résistance ultime.

e Pour des rapports d'élancements intermédiaires et pour de faibles contraintes
résiduelles, l'influence combinée est normalement inférieure a la somme des parties,
alors que dans les autres cas, elle peut étre supérieure.

e Des variations dans la forme de la répartition des contraintes résiduelles donnent lieu a
des différences dans la résistance du poteau ; elles sont, cependant, plus faibles pour
des poteaux avec irrégularité initiale que pour des poteaux initialement rectilignes.

e L'influence a la fois des non linéarités et des contraintes résiduelles est plus grande pour
les poteaux qui ont des rapports d'élancement intermédiaires. Dans cette gamme, les
charges d'écrasement et les charges critiques coincident presque ; la résistance ultime
dépend de la rigidité de flexion, de la limite d'élasticité du matériau, de I'amplitude et de
la distribution des contraintes résiduelles et de l'irrégularité initiale. L'interaction entre
ces derniéres imperfections peut donner lieu a une chute importante de la résistance

ultime lorsque comparée a la résistance axiale ultime du poteau parfait.

Dans la mesure ou tous les écarts par rapport a un poteau et d’'un matériau idéaux peuvent étre
soumis a une certaine variabilité statistique, il est impossible de prédire de maniere exacte la
résistance réelle d’'un poteau standard. Pour des raisons de calcul, on utilise les courbes de limite
inférieure de résistance et ce, de maniere a s'assurer, pour une probabilité donnée, que les charges

de flambement calculées ne surestiment pas la résistance ultime réelle.



CHAPITRE 10
METHODE DE CALCUL DES CHARGES
CRITIQUES DE FLAMBEMENT

10.1 GENERALITES

Ce chapitre se veut un recueil de méthodes numériques et d'exemples destinés au traitement de
certains aspects et parameétres pouvant influencer le phénoméne de la stabilité des structures
d'acier et ce, d'un point de vue global (la structure dans sa globalité) ou individuel (les composants

structuraux notamment les composants travaillant comme poteaux-poutres).

10.2 MEMBRURES AVEC DES CONDITIONS DE RETENUES DIFFERENTES

Cet exemple traite de la détermination de la charge critique de flambement élastique d'une
membrure sollicitée par une charge axiale de compression centrée. Les retenues de la membrure
située aux deux extrémités et en travée présentent des rigidités relatives a différents types de
déformations. La solution du systéme aux valeurs propres est obtenue en écrivant les équations
sous forme matricielle. Pour des poteaux ayant des conditions de retenues complexes aux
extrémités et en travée, comme montré sur la Figure 10-1, la charge critique de flambement peut

étre déterminée selon la procédure suivante.

L'appui (1) représente une fondation élastique de rigidité K; qui fournit un moment

proportionnel a la rotation 8;. L'appui (3) de rigidité K5 fournit une réaction proportionnelle au
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déplacement v3. On doit déterminer la plus petite valeur de la charge axiale P qui rend le poteau
élastiguement instable. On traite le poteau en deux segments, soit 1-3 et 3-2 et ce, considérant que

I’équation qui régit I'équilibre du systeme montré a la figure 10.1 est telle que :

- == =0 (10.2)

R3

NI

Figure 10-1 : Membrure sollicitée en compression axiale sous différentes conditions de retenue latérale

Segment 1-3

La solution de (10.1) est donnée par :

2ax Rx M,
+ +—L (10.2)
P P

. 2ax
v =4 sin ——+ B, cos
L
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aveca = %\/Pz et les trois conditions aux limites essentielles :
E
dv
v(0) =0,—| =6y,v(a)=uv; (10.3)
dxl,—o
Segment 3-2
Sur ce segment, la solution de(10.1) s’écrit :
. 2ax 2ax Xx M, R,(x-a
v=A,sin %X B2cos=? +R1—+—1—M (10.4)
P P P
avec comme conditions aux limites essentielles :
v(a) =v;3,v(L) =0 (10.5)

Conséquent du fait que les inconnus sont au nombre de sept (7), a savoir : Ay, A, By, By, R4,
0,et v3 et que les conditions aux limites offrent cing (5) équations, on doit donc établir les deux
autres équations en considérant la continuité en 3, et le moment a l'extrémité 2 égal a zéro. En

posant ces conditions a (10.4), on obtient le systeme matriciel :

0 1 0 0 0 ﬁ 0
P
2a 1
= 0 0 | 0
L P A
B,
sin2%8  ps228 0 0 a K 1 ]
P P A,
0 0 sin 2aa oS 2aa a K 1 B, =0 (10.6)
L L P P R,
0 0 sin 2o cos2e £ K ZKlL=d) g
P P P "
2aa . 2aa 2aa . 2aa K,L 3
cos——— —sin —Cos sin 0 0 et
L L 2Pa
.0 0 0 0 L K, —K,(L-a)]
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qui peut étre réécrit sous la forme synthétique [C]{X} =0. Si les inconnus (x) ne sont pas égaux a

zéro, le déterminant des coefficients de la matrice (C) devra étre égal a zéro. Il est difficile de

déterminer une solution générale; donc, on opte pour calculer le déterminant de (C) en variant la

charge axiale par itération jusqu'a I'obtention de la condition |C| = 0. L'algorithme présenté 3 la

Figure 10-2 illustre la méthode a employer.

Donnees
L,a,K1,K3,I,E
valeur de depart de P

P=P+increment

Coefficients de la
matrice C, P connu

l

Determinant de C

|

On compare le determinant

avec le precedent

changement

Increment/10

f

P=P-increment

Si increment de precision

Figure 10-2 :

voulue

Imprimer

ou afficher P

Organigramme des étapes de calcul selon la méthode matricielle
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10.3 CALCUL DE LA CHARGE CRITIQUE DES CADRES SIMPLES A PARTIR DES

EQUATIONS DIFFERENCIELLES DE LA DEFORMEE

Cet exemple traite de la détermination de la charge critique de flambement élastique d'un cadre
simple a trois articulations, a l'aide des équations différentielles décrivant la déformée de la

structure. Considérons le cadre montré a la Figure 10-3 pour lequel les joints A, B et D sont articulés.

P
C Gp
oD
Gy Io
f
1, I
i Gg| A B| G
NN VAN

Figure 10-3 : Charge critique du flambement pour un cadre simple a trois articulations

Les inerties /; des poteaux AC et BD, et I; de la traverse CD sont constants le long de chaque
membrure. La structure est sollicitée par une charge axiale P appliquée au nceud C. Il y aura
flambement de la structure (instabilité) lorsque la figure d’équilibre correspondra a une déformée
non rectiligne caractérisée par des déplacements non nuls y(x) pour le poteau AC. La déformée y(x)

du cadre, telle que montrée a la Figure 10-4, est donnée par :
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y(x) = Acos Kx+ Bsin Kx+%[1—£j+&i+ yli

P h P h h
M, =0 (articulation) (10.7)

=M
P
A x=h, y=y,.Donc
. M,
Acos Kh + Bsin Kh +?:O
o M, 1 (10.8)
K?El, sinKh

Figure 10-4 : Déformée du cadre a trois articulations
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Le poteau BD ne peut étre soumis a un effort autre qu’un effort normal (membrure articulée aux
extrémités), la composante verticale de cet effort étant obtenue sachant que le moment au joint

Goest nul :

V,=—= (10.9)

La composante horizontale du méme effort est obtenue en posant le moment par rapport a G;

égal a zéro (présence d’une articulation) :

P 2
H, =V1£=L (10.10)
h hl
Les équations d’équilibre de la structure donnent :
H,=H,, V,=P+V, (10.11)
et le moment M, est déterminé en prenant les moments par rapport a G; tel que :
y
M, =-Voy, + Hoh = =Py, =V,y, +V, = h =—Py,
h (10.12)
y = Bsin Kx
L’expression (dy / dx )x=n représente la pente de la déformée en G;soit :
d M,h cot Kh
—yj =BKcosKh=-—2 (10.13)
dx /), El, Kh

La continuité de la ligne moyenne en G; impose |'égalité de la rotation en ce point, entre le

poteau et la traverse. La rotation de la traverse @, s’écrit :
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o, :—Mll—: BPsin Kh
3El, 3El,
M, =-PBsin Kh (10.14)
w, = BKEl, sinKh | k2 sinkn
3El, 3l,
En plus de la solution B =M, =0, nous pouvons écrire :
KhcosKh :(Kh)2 sin Kh I,
2
. (10.15)
KhcosKh :(Kh)2 M, sinKh
3, h
L’équation (10.15) peut étre mise sous la forme :
I,
cot gKh =Kh 3 Kh=0 (10.16)

2

La solution de cette équation est de la forme Kh=7r/n ( n>2); donc la longueur de

flambement du poteau A =nh. La charge critique de flambement s’écrit donc :

2
P, = (%) El, (10.17)

| |
Pour une traverse infiniment rigide, T2 >> Fl et on obtient :
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cosKh=0
r
Kh=—
2 (10.18)

o

Figure 10-5 : Longueur effective du poteau faisant partie d’un cadre a trois articulations
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10.4 ESTIMATION DE LA CHARGE CRITIQUE PAR LA METHODE DES DIFFERENCES

FINIES

Cet exemple traite de la détermination de la charge critique de flambement élastique d'une
membrure isolée simplement retenues aux deux extrémités et exempte de défauts géométriques,
a l'aide de la méthode des différences finies. La base de la méthode des différences finies d'Euler
consiste a diviser le domaine d'intégration en un certain nombre de sous-domaines ou intervalles,

en supposant les fonctions linéaires a I'intérieur du sous-domaine.

La méthode des différences finies est une méthode numérique pour obtenir des solutions
approximatives d’équations différentielles. Dans cette méthode, I'équation différentielle est
remplacée par un ensemble équivalent a des équations algébriques, qui sont souvent faciles a
résoudre comparativement aux équations différentielles. La base de cette technique est que la
dérivée d’une fonction a un point peut étre approximée par une expression algébrique, qui consiste
en la valeur de la fonction a ce point et a d’autres points adjacents. De ce fait, il est possible de
remplacer les dérivés dans une équation différentielle par des expressions algébriques et de cette
facon, I'équation différentielle devient une équation algébrique. En regle générale, les équations
différentielles décrivent le comportement des systémes continus, tandis que les équations
algébriques décrivent le comportement des systemes discrets. Le remplacement d’une fonction
continue dans une équation différentielle par une expression algébrique qui définit la valeur de
cette fonction a divers points est I'’équivalent de remplacer le systéme continu par un systéme
composé d’'un nombre défini de masses localisées. La méthode des différences finies est similaire a
la méthode d’énergie du point de vue que les deux méthodes simplifient la solution par la réduction

du nombre de degré de liberté.

La méthode d’énergie réalise cela par I'approximation du comportement du systeme en
supposant une forme de la déflexion tandis que la méthode des différences finies simplifie le

systeme lui-méme. En général, si le systeme continu est remplacé par n points de masses, la fonction
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inconnue est remplacée par n variables algébriques et I’équation différentielle est remplacée par n
équations algébriques simultanées. Etant donné que la dérivation de la fonction inconnue & un point
est approximée par une expression qui consiste en la valeur de la fonction a ce point et a d’autres
points adjacents, a mesure que les points sont rapprochés, mieux sera la concordance entre la
dérivée et son approximation algébrique, et par conséquent, la solution du probléme sera plus
exacte. Toutefois, autant que le nombre des points est élevé, le nombre des équations simultanées
a résoudre sera plus élevé. A cause de I'importance du travail numérique a accomplir dans la
méthode des différences finies, celle-ci se préte mieux a l'usage des ordinateurs. Le principal
inconvénient de cette méthode est qu’elle donne des valeurs numériques de la fonction inconnue
a des points, au lieu d’'une expression analytique générale qui soit valide pour I'ensemble du
systeme. Si une expression analytique est requise, elle doit étre obtenue par un lissage d’une courbe
en fonction des valeurs obtenues de la solution. Cette approche est plus utile dans les problemes
d’équilibre que pour les probléemes aux valeurs propres, parce que les relations générales
applicables peuvent étre obtenues pour des charges critiques, tandis que des expressions continues

pour les fonctions des déflexions ne sont jamais obtenues.

10.4.1 Ratios des différences

La dérivée d’une fonction a un point peut étre exprimée approximativement en termes de la
valeur de la fonction a ce point et a d’autres points adjacents. Une telle expression est connue sous
I'appellation « Ratios des différences ». Si on considére la fonction f(X) montrée sur laFigure 10-6,
ol sa valeur est connue aX =1, et a divers points uniformément espacés a droite et a gauche de

X =1, la dérivée de la fonction f (X) a un point x peut étre exprimé par :

i: f(x+Ax)— f(x)
ax AX

(10.19)

AX =1, cette expression peut &tre écrite telle que :
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df f —f
— | =Af =t 1 (10.20)
dx ), h

Flad

i

Figure 10-6 : Méthode numérique pour I'approche de la dérivée

Dans (10.20), f; et f,,, sont les valeurs de la fonction f(X)a X=ietax=i+h, h étant la

distance entre les deux points et Af; étant I"approximation de la dérivée df /df a x =i. Il est
évident que la différence entre la dérivée et son approximation va diminuer en fonction de la
diminution de ladistance h. L'approximation de la dérivée df /df donnée par (10.20), implique la
fonction f a x = i et le pint a la droite de x = i. Ce point est connu comme étant la différence

avant. Une expression similaire impliquant la fonction f ax = ietax = i — h est donnée par :
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(10.21)

Cette forme d’approximation est connue comme étant la différence arriere. Une troisieme

expression possible impliquant des points adjacentsa x = i, est :
fi+h i-h
Af =1 (10.22)

Cette expression est connue comme étant la différence centrale. Parmi ces trois approximations,
la différence centrale est la plus exacte pour un espacement donné h. Une fois la premiere
différence définie, la seconde différence peut étre obtenue en prenant la différence de la premiére.

Si A est défini comme étant I'opérateur de la différence qui correspond a I'opérateur différentiel

d/dx, donc:

(fi+h/2 - fi—h/z) _ Afi+h/2 - Afi—h/z

e A
A2f, = A(Af,) =

h h
fi+h - fi fi - f.-h
___h____h (10.23)
h
fi+h —2 fi + fi—h

L'équation (10.23) donne la différence centrale seconde au point x = i. De facon similaire, les

différences centrales troisieme et quatriéme, peuvent étre obtenues comme suit :



CHAPITRE 10

METHODE DE CALCUL DES CHARGES CRITIQUES DE FLAMBEMENT 387
2 _A2f
AS fi — AZ(Afi) :M
2h
fi+2h — fi+h + fi fi -2 fi—h + fi—zh
_ h? - h? (10.24)
2h
_ fi+2h -2 fi+h +2 fi—h — fi—2h
2h®
et
2 _ 2¢ 2¢
A4 fi — AZ(AZ fl) — A fi+h ZA 3fl +A fl*h
2h
fi+2h -2 fi+h + fi -2 fi+h -2 fi + fi—h + fi -2 fi—h + fi—zh
h? h? h? (10.25)
fi+2h -4 fi+h +6 fi -4 fi—h — fi—zh

= o
La présentation graphique des équations (10.22) a (10.25) est montrée sur la Figure 10-7. Cette
facon trés convenable de représenter les ratios des différences finies attribuable aux travaux de

(Bickley, 1939).
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Figure 10-7 : Ratios des différences finies

10.4.2 Calcul de la charge critique

La méthode des différences finies sera utilisée pour calculer la charge critique du flambement du
poteau montré sur la Figure 10-8. Il s’agit d’'un poteau articulé aux extrémités. L’équation

différentielle et les conditions aux limites pour le poteau bi-articulé est donbnée par :

y"+£y—0 (10.26)
El '

avec comme conditions aux limites : Y(0) = y(I) = 0. Pour obtenir les relations correspondants en
différences finies, la portée de la membrure est divisée en n segments d’égale hauteur,h=1/n,|a
déflexion au segment i est désignée par Y; (voir Figure 10-8). Conformément a (10.23), la dérivée

seconde au point i, peut étre approximée par le ratio :
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2y _ Yin —2Yi +Y,
A yi — Jith hz| i+h (10_27)

avec Y, el Y, ,, les déflexions aux points situés de part et d’autre du point i. Si (10.27) est

substituée pour la dérivée seconde, dans (10.26), nous obtenons :

2

Yien — ZYi + Yin +% Y = 0 (10.28)

Y
— -

=l 0

]

o—
] —
0__

Figure 10-8 : Poteau articulé aux extrémités, subdivisé en n segments

C'est I'’équation des différences au point i. L'équation différentielle est une expression exacte de
la condition d’équilibre. En satisfaisant cette équation, on peut établir I’équilibre en tout point le
long de la membrure. En comparaison, I'équation des différences finies exprime la condition
d’équilibre uniquement de fagcon approximative, et en satisfaisant cette équation, on peut établir

I’équilibre uniquement au point X =1 .
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Premiére approximation N = 2

La membrure est divisée en deux segments d’égale hauteur, h =1/2 , les extrémités de ces deux
segments sont désignées par 0, 1 et 2, comme montré sur la Figure 10-9. Dans ce cas, il est
nécessaire d’écrire I'équation de la différence uniquement pour le point i. Aux deux points aux

limites, la déflexion est nulle et I'équation est satisfaite.

=e

/2

Y1

~
ro

Figure 10-9 : Approximation avec n=2

L’équation (10.28) est écrite a 1 =1, donne :

2

Pl
Y, —2Y,+ Y, +E y, =0 (10.29)

A partir des conditions aux limites Y, = Y, = 0, on obtient :
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2
pl

-21=0 10.30

y1(4EI ( )

Comme c’est typique dans les problemes du flambement linéaire, (10.30) mene a la solution de

I’équilibre pour toute valeur de y;. La charge critique s’exprime donc par :

8El
Pcr = |—2 (10.31)

. . . 2 .
La comparaison de ce résultat avec la solution exacte 9,87El /| , montre que |'approximation

avec les différences finies, résulte d’'une erreur d’environ 19%. Pour obtenir une solution plus
exacte, il est nécessaire de satisfaire I'’équation des différences finies a plus de points, le long de la

membrure.
Premiére approximation N =3

La membrure est divisée en trois segments d’égale longueur, h=1/3 comme montré sur la
Figure 10-10. Il y a dans ce modéle deux points intérieurs, i =1et i =2 ; a ces points, I'équation de

la différence peut s’écrire comme suit :

Y, =2y, +Y,+ Ay, =0 (10.32)
eta i =2, nous obtenons :

Ys=2Y,+Y, + 4y, =0 (10.33)

2 . . .
avec 4 =PI /9E| . Considérant les conditions aux limite, 'arrangement des termes donne :
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(2-2)y,+y ,=0
(10.34)
y,+(4-2)y ,=0

Ces équations sont linéaires et homogeénes. Elles ont une solution Y; =Y, =0, et une autre

solution peut étre obtenue en posant le déterminant égal a zéro, donc :

A-2 1 0
1 a-9~ (10.35)
=3 T
|
/3 I
) Y | v
=2 i I 2
/3 |
|
- Y |
i=1 i | ¥
|
/73 I
i=0 X

Figure 10-10 : Approximation avec n=3

L’expansion de (10.35), donne :

A24+42=3=0 (10.36)
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et pour laquelle la plus petite racine correspondzéﬂléalcharge critique. Les racines de (10.36) sont
P=" B="

2 ! 2
A, =1etld, =3, cequidonne I I

. Dong, la charge critique est :

P = 9% (10.37)

Cette solution différe de la charge d’Euler d’environ 9%.
Premiere approximationn = 4

La membrure, dans ce cas, est divisée en quatre segments d’égale longueur h=1/4, comme
montré sur la Figure 10-11. Il y a, dans ce modeéle, trois points intérieurs (i = 1, 2 et 3), ol on pourra
écrire les équations des différences finies. Toutefois, si on prend en considération le fait que le mode
de flambement d’un poteau bisarticulé est symétrique, donc y; = y3, le nombre d’équations qui

doivent étre écrites est réduit a deux. Ai = 1, (10.28) donne :

PI?
OV 4V +— v =0 10.38
Yo—2Yi+ Y, 16El Y1 (10.38)
eta 1=2, nous obtenons :
Y, —2Y,+Y. +—P|2 y, =0 (10.39)
3 A AT -

Avec les conditions aux limites et la symétrie, (10.38) et (10.39) peuvent étre écrites sous la

forme:
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(A-2)y,+y ,=0
(10.40)
2y, +(2-2)y ,=0

avec A= P|2/16E| . Si on pose le déterminant de (10.40) égal a zéro, on obtient I'équation

quadratique :

A2—40+2=0 (10.41)

La plus petite racine de cette équation est A =0,59, donc:

P = 9’42EI (10.42)
|
i=4
L/ 4 I
i=3 | bie
/4 I
i=c Yo
|
L/ 4 |
i=1 | Y1
L/ 4 I
i=0

Figure 10-11 : Approximation avec n=4



CHAPITRE 10

METHODE DE CALCUL DES CHARGES CRITIQUES DE FLAMBEMENT 39

La solution (10.42) differe de la charge d’Euler d’environ 5%. En continuant d’augmenter le
nombre de degrés de liberté et de satisfaire les équations des différences finies a plusieurs points,
on pourra améliorer la précision de la solution. Toutefois, ce processus demande la solution d’un
grand nombre d’équations simultanées. Une fagon plus simple et rapide pour augmenter le degré
d’exactitude de la solution est offerte par le schéma d’extrapolation de Richardson (Brezinski &
Redivo Zaglia, 1991). Il peut étre démontré que l'erreur e de la solution approximative, est

grossierement proportionnelle au carré de la dimension du segment h, donc :

e =Ch? (10.43)

C étant une constante. Si N, €t N, sont le nombre de segments avec lesquels lamembrure est divisée

et que h1 = |/l’ll et h2 = |/l'12 sont les dimensions correspondantes des segments, et si 5, €t 3,

sont les approximations de la solution exacte [, donc les erreurs correspondantes sont :

|2
e=p-p = CF (10.44)

1

et

|2

e,=p-3,=C— (10.45)
n2

L’élimination de C, entre ces deux relations, donne :

2 2
— n“g-np,

n’-n,’?

B

(10.46)

L’équation (10.46) donne la valeur extrapolée de la solution, pourvu que les approximations f3;

et B, approchent la solution exacte. Il est habituellement possible d’obtenir une rapide convergence
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en choisissant une bonne séquence de n. Pour illustrer I'efficacité de I’extrapolation de Richardson,
les résultats approximatifs obtenus pour le poteau bisarticulé avec n=3 et n=4, sont substitués dans

(10.46), ce qui donne :

_ 9(9)-16(9,4)

p 9-16

=9,85 (10.47)

et la charge critique :

P, =9,85 24

Iz (10.48)

Cette solution différe de la charge d’Euler d’environ 0,2%.

10.5 CHARGE CRITIQUE DE FLAMBEMENT D’UN CADRE RIGIDE

Cet exemple traite de la détermination de la charge critique de flambement élastique d'un cadre
rigide simple libre de se déplacer latéralement et ce, pour deux conditions d'appuis: a) cadre rigide
articulé aux pieds; b) cadre rigide parfaitement encastré aux pieds. La charge critique de
flambement est obtenue par la résolution des équations différentielles de la fibre moyenne
déformée. Les constantes d'intégration de la solution générale de déformations sont déterminées

a partir des conditions aux limites.

Considérons, tel que montré a la Figure 10-12, le cas d'un cadre simple articulé aux pieds et libre
de se déplacer latéralement. Le cadre est sollicité par des forces axiales de compression appliquées
en téte des poteaux. Chaque élément vertical peut étre considéré séparément comme une
membrure comprimée retenue a sa partie inférieure et encastrée élastiquement a sa partie
supérieure. En choisissant les axes des coordonnées tels qu'ils sont indiqués sur la Figure 10-12,

I'équation différentielle de la courbe élastique de la membrure AB s'exprime comme suit :
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d2
E1=Y=—py (10.49)
dx
La solution de (10.49) satisfaisant aux conditions a l'extrémité inférieure est :
y = Asin Kx (10.50)

avec K2 = P/EI . Ala partie supérieure de lamembrure AB, les angles M, et M doivent &tre égaux

puisque la membrure horizontale BC est fléchie par deux couples égaux a P(Y),_, la condition
d'équilibre a I'extrémité supérieure donne :
dy Pb
2] o,
dx /,,, 6El
Pbsin Kl (1051)
KcosKl = ——
6El,
Dans le cas général, (10.51) peut étre mise sous la forme suivante :
61|
Kl tgKI =I—S (10.52)

La valeur critique de la charge P est facile a trouver pour toute valeur numérique du rapport

Ill/lb . Si I'on considére un cadre simple ou toutes les membrures ont la méme rigidité a la flexion

El ,onaura:
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KItgKl =6 (10.53)

d'ou Kl = 1,35 et P., = 1,82E1/12.

\Xl, 1y
M

El

SAYL LA

Figure 10-12 : Cadre rigide simplement articulé

Considérons maintenant un cadre simple encastré aux pieds dont | et L sont respectivement l'inertie

et lalongueur des poteaux et |, et b sont les mémes quantités pour la traverse. Supposant que, sous

I'action des charges verticales P, le cadre flambe latéralement comme montré sur la Figure 10-13,
en appelant M les moments aux joints rigides, I'équation de la courbe élastique de I'un des montants

sera:

2
El =%= P(S—y)-M (10.54)

X2

et la solution donnée par:
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y = Acos Kx + Bsin Kx+5—%

P P
] d
(;}\\ C—: “7N
/ Y
;M /
/ /
/
/L f){ . L
/ /
/ ’
i ]
| s
| b |

Figure 10-13 : Cadre rigide encastré

(10.55)

P
avec K% = E On détermine les constantes A et B par les conditions d’encastrement telles que :

y= (6—%)(1—005 Kx)

avec les conditions en téte de poteaux :

Yi=t =06

(10.56)

(10.57)
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(dy) _ Mb
dx/,-,  6EIl
En portant la valeur de y, obtenue de (10.56), dans (10.57), on peut écrire :

ScosKl+M /P(1-cosKl)=0
. . (10.58)
SKsinKI-M /P(Ksin Kl +Pb/6EIl,)=0

On trouve |'équation qui exprime la valeur de la charge critique P en égalant a zéro le

déterminant dy systéme matricuel obtenu de (10.58), ce qui donne :

Kl /tgKI =611, /bl (10.59)

Jusqu' ici, on a négligé les variations des longueurs des barres verticales sous I'action du
flambement. En raison de I'action des moments M, le montant de gauche du cadre est tendu et celui
de droite est comprimé, chacun de ces efforts étant égal a 2M/b. La variation de la longueur

correspondante est 2MI/AEb et la rotation résultante de la membrure horizontale est

AMI/ AED? . La deuxieme équation de (10.57) devient :

(ﬂj _Mbam e
dx ), " 6EI, | AED? (10.60)

En effectuant le changement correspondant dans (10.58), on peut déterminer la valeur de la

charge critique P a partir de la relation suivante :
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KI__8ll, 1
tgkl bl 1+2411,/ Ab?

(10.61)

Le deuxieme facteur au dénominateur du second terme de (10.61) représente |'effet de la

déformation axiale des montants verticaux sur la charge critique. Le terme I, est en général tres

. . 3 . R L
petit en comparaison de Ab , de sorte que cet effet a peu d'importance et peut étre négligé.

10.6 ANALYSE MATRICIELLE DE LA STABILITE ELASTIQUE

Cet exemple traite de la détermination de la charge critique de flambement élastique des
membrures individuelles ayant différentes conditions d'appuis aux deux extrémités et ce, a I'aide
de la méthode matricielle. Un ensemble d'équations simultanées, obtenues des conditions aux
limites, est mis sous forme matricielle. La structure est instable lorsque le déterminant de la matrice

de rigidité est nul.

10.6.1 Théorie de la solution unique suivant Kirchoff

Cette théorie stipule qu'un corps élastique assume une seule configuration d'équilibre sous
I'effet des charges appliquées. La stabilité d'un systeme élastique peut étre examinée en excitant le
systéme. A partir de sa position d'équilibre, si le systéme n'est plus excité et qu'il retourne a sa
position initiale, il est appelé systeme stable. Dans le cas contraire il est qualifié d'instable. La limite

entre les deux cas est I'équilibre neutre.

D’un point de vue matriciel, I'instabilité signifie qu'une structure de comportement linéaire perd

sa rigidité. Considérons le systeme matriciel résultant de I'analyse d’une structure tel que :

[K]{r} = {R} (10.62)
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avec [K], {r} et {R} définissant respectivement la matrice de rigidité de la structure, le vecteur
des déplacements et le vecteur des forces nodales. Lorsque I'effet des forces axiales est inclus, les
éléments de la matrice de rigidité [K] sont fonction des forces axiales et on peut écrire la relation
entre forces et déplacements comme suit :

[K{r + 6r} ={R} (10.63)

Le systeme montré sur la Figure 10-14 est constitué d’une barre AB infiniment rigide avec un seul

degré de liberté, a savoir la rotation de la barre autour de I'articulation (A). Pour une petite rotation

(9):

r=L¢ (10.64)

La rotation ¢ correspond a un moment M,. Dans la position déformée (déplacement latéral) :

M, =s.rLcos(¢) (10.65)

@ étant petit,

M, =srL-Pr (10.66)

En enlevant la source d'excitation (M, =0) :

SisrL>Pr ou P<sL, labarreretourne a sa position initiale.

Si P> sL, labarre estinstable.
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Si P=sL,labarre AB est en état d'équilibre neutre, et P est la charge critique.

ressort de rigidité *=7

»

Mo

Figure 10-14 : Barre infiniment rigide retenue latératement

Tant que le déplacement demeure relativement petit, la stabilité dépend de la relation entre la

charge axiale P, la rigidité du ressort s et la géométrie de la structure L. De (10.66), on obtient :

R—Ma—sr—Pr— s—P r (10.67)
L L L '
R étant la force qui produit le déplacement latéral et
o]
K=s—— (10.68)
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Si K =0, le systeme devient instable. La rigidité d'une structure consiste en deux parties soient la

.....

4B symeétrique 2L
L 15
2EI  4EI -L
(K] L L _p| %0
_BEI -BEI  12EI -1
E E E 10
6EI  6ElI  —12EI  12EI 1
E E E E 10

symeétrique
2L
15
-1 6
10 5L
1 —6
10 5L

(10.69)

Dans le cas d'une force de traction, le signe négatif qui précéde P, devient alors positif. Le

systéme (10.62) devient donc :

symétrique

12EI 6P
I sL
~12El 6P

4El  2PL
L 15

R, 2EI PL 4El 2PL
__|__ —_
Rl L 3 L 15
R, 6EI P —6ElI P
2 Ty T
R, 2 10 L 10
6EIl P 6El P
> 10 > 10

et ou les sollicitations et degrés de liberté sont montrés sur la Figure 10-15.

+_
L SL

12El 6P
5L

PR Y BN I

(10.70)

Dans le cas montré sur la Figure 10-16, seul le déplacement r, n'est pasnul. Avec 1y =1, =13 =

0, la solution de (10.70) s’écrit :
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n 12El 6P ]
4 > s5L)°

K[=0
12EI 6P _ 0 (10.71)
> 5L
10EI 2E|
P = 0L2 z”T

et donc, un coefficient de longueur effective K~ 1.

P
Ra. rg/l\
Ra, ry
L
Rz, ra

Figure 10-15 : Sollicitations et degrés de liberté appliquée sur le systeme

Examinons un autre cas ou l'appui inférieur est rotulé tel que montré a la Figure 10-17. La

rotation r, et le déplacement horizontal rs, sont les inconnus. La solution du systeme (10.70) s’écrit :
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4El 2PL 6EI P

Rl L 15 12 10 h (10.72)
6EI P 12EI 6P '

2 10 L° sL

Posons |K| = 0, on obtient :

AEl 2PL._12EI 6P. 6EI P.6EI P

e N L e P

L 1573 5L° (2 107 (2 10
2

12(ED” 5, PEL  015p2 _ g (10.73)
7 2

5 I

A=El/L%

L’équation quadratique en P résultant de (10.73) est telle que :

0.15P2 —5,24P +1242 =0 (10.74)

permet d’identifier la plus petite valeur de P = 2,51 telle que :

2,5EI m2%El
for =T T Gy

(10.75)

ce qui donne une valeur du coefficient de la longueur effective K ~ 2.
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1
—

L

Figure 10-16 : Poteau encastré a la base et libre de se déplacer en téte

W
—

Figure 10-17 : Poteau rotulé a la base et libre de se déplacer en téte
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Pour le cas d'un poteau encastré a sa base et libre en téte, tel que montré a la Figure 10-18, la

rotation r; et le déplacement horizontal r, sont les inconnus. La solution du systéme (10.70) s’écrit :

2El PL ©6EI P

_+_
R, L 30 (2 10 )

10.76
R,| | 6El _P 12El 6P r (10.76)

2 10 (3 5L

L’équation quadratique en P résultant de (10.76) est telle que :

0,15P2 -5,24P+1222 =0 (10.77)
etavec A = %, (10.77) permet d’identifier la plus petite valeur de P = 2,541 telle que :
2
_25El  m®El (10.78)

for =77 ~ Ly

Ce qui donne, comme pour le cas précédent, une valeur du coefficient de la longueur effective K
~ 2.

Pour traiter certains cas, il faudra modéliser I'élément en deux trongons et construire la matrice

de rigidité en superposant les éléments des deux matrices de rigidité. Considérant celui montré a la

Figure 10-19, La matrice de rigidité s’écrit telle que :
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8El _PL symétrique
L 15
4EI PL  BEI_PL
a L 60 L 15
K2 |=
KJ=| pam P —oaml P seEl 12p (10.79)
ERET T 3 g
L 10 L 10 L 5L
—24EIl _E —24EIl _3 —96EI +12P 96ElI _12P
L2 10 L 10 L2 5L L2 5L
pour la partie a et :
8El_PL symétrique
L 15
4EI PL  BEI_PL
L 60 L 15
K |=
K*l=| am P 24E1 P o6EI 12 (10.80)
BT 2 T1q 3 g
L 10 L 10 L 5L
—24El _E —24El _E —96EI +12P 96El _12P
L* 10 L? 10 L 5L L 5L

pour la partie b. Le systeme matriciel devient alors :
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8EI_PL symétrique
L 15
S | 4E!_PL 161 _2PL
R L 60 L 15 L
R, 0 4EI PL  8EI PL n
Ry | L 60 L 15 I
R,| | —24El P -24EI P 0 96EI 12P r, (10.81)
R, 2 10 L2 10 * 5L r,
R 24EI P —24EI P -96EI 12P 192EI 24P r
L"s -— +— +— -— 6
2 10 2 100 L 5L L3 5L
24EI P 24El P —96EI 12P 96EI 12P
0 2 10 2 19 0 3 B E T
2 10 2 10 L 50 L 5L
Y

Figure 10-18 : Poteau encastré a sa base et libre en téte
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3,R3
I\ qé (b}, Q6 (b) J q3(b), Q3(b)
ré, RE - T

L/2

-

5, RS 1 45 (b) , @5 (b) 32(b),Q2(b)
— 0 *-—T) 95 (a), Q5 (a) ) 92 (a),Q2(a)

ql(a),2l(a)

rd4, R4
Bl g4 (2), Q4 (a) )

Figure 10-19 : Modélisation en deux tongons d’un poteau-poutre

Considérant le cas d'un poteau articulé aux extrémités (voir Figure 10-20), le systéme matriciel

(10.81) s’écrit :

"8EI PL . 24EI P
R L 15 2 10 :
R |=| o 8EI _PL —24El P 3 (10.82)
- L 15 2 10 r
) |24E1_P —24E1 P 192E1 24P 5
2 10 L 10 L 5L |

En raison de la symétrie r; = - ry(rotations), on peut considérer la moitié du poteau. En posant

|K| = 0, on obtient, avec I'’équation quadratique en P résultant de (10.82) :
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0,3P? — 41,6PA + 38442 =0 (10.83)
avec A = g La solution de (10.83) permet d’identifier la plus petite valeur de P = 9,944 telle que

_ 9,944E1 2El

= ~ 10.84
P., 7 KD)? ( )

Ce qui donne, comme pour le cas précédent, une valeur du coefficient de la longueur effective K

~ 1.

Figure 10-20 : Poteau rotulé aux deux extrémités

Pour le cas d'un poteau encastré aux extrémités (voir Figure 10-21), seul le déplacement a mi-
hauteur est a déterminer. En posant |K| = 0, on obtient, avec |'équation quadratique en P

résultant de (10.81) telle que :
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192E1 24P
—— =0 (10.85)
L3 5L
La solution de (10.85) permet d’obtenir :
40EI  4m’EIl
- ~ 2 (10.86)

For =3 ~ (KL)?

ce qui donne, comme pour le cas précédent, une valeur du coefficient de la longueur effective K ~

0,5.

rS

Figure 10-21 : Poteau encastré aux deux extrémités
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10.6.2 Stabilité élastique d'un cadre rigide

Lorsque |'effet des forces axiales est considéré dans I'analyse élastique d'un cadre rigide, il faut
construire les matrices de rigidité avec la partie géométrique. Dans les structures hyperstatiques,
on ignore l'intensité des forces axiales et pour cela, on doit commencer par estimer ces forces,
analyser la structure comme une structure linéaire, comparer les résultats de I'analyse avec les
valeurs estimées et faire des révisions en cas de besoin. Pour un cadre rigide, si on considere que
les membrures sont soumises a des forces axiales seulement (donc avant flambement), il n'y a pas

de moments de flexion, ni d’effort tranchant.

Dans les cas pratiques, les charges agissent sur différents endroits des membrures et on essaie
de les remplacer par des charges équivalentes aux noeuds. Considérons la structure montrée a la
Figure 10-22 qui comporte cing (5) membrures a, b, ¢, d et e. Chaque membrure a un systéme de 4

coordonnées pour identifier les déplacements aux noeuds r; (i = 1,2,3,4) et les forces nodales
correspondantes R La matrice de rigidité de chagque membrure sera déterminée

([K?],[KP], ..., [K€]). L'effet des forces axiales n'est pas inclus dans les rigidités des membrures d
et e et dong, pas de force axiale initiale. La condition pour laquelle |a structure devient instable, c'est

lorsque le déterminant de [K] est égal a zéro.

P P P
1 ™ d 1 e 1
\J 2 3 M/ 4 \W>
a b ©
TIIT T TIIT

Figure 10-22 : Cadre rigide composé de cinq membrures
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Une structure peut avoir plusieurs charges critiques et des modes de flambement associés a ces
charges. La plus petite valeur de ces charges est appelée la premiéere charge critique, et le mode de

flambement associé a celle-ci, est appelé mode fondamental.

Considérons le cas d'un cadre simple, encastré aux pieds et dont les membrures verticales sont
chargées axialement (voir Figure 10-23). La traverse a une rigidité flexionnelle du double de celle
des poteaux. La Figure 10-24 montre les efforts attribuables a chague membrure. Pour chacun des

éléments (a) a (c), on retrouve respectivement :

4E|_2PL —6EI+£ ﬂ E
[Ka}= L 15 L* 10 ,[Kb:|= L L
—6El +£ 12EI _6_P Zﬂ ﬂ
L 10 L2 5L L L
(10.87)
4ElI _2PL —6El +£
[Kc]: L 15 > 10
—-6El P 12ElI 6P
2 10 [ 5L
ce qui permet de construire le systeme :
8EI_2PL 2Bl 6EI P |
R, L 15 L > 10 [
R, ! = 2EI 8EI_2PL —6El +£ r2 (10.88)
R L L 15 L? 10 .
3 -6EI P —-6ElI P 24El 12P |'3
L 10 L 10 L 5L

En posant le déterminant de [K] = 0 avecP=A E |/ L?on obtient A ~ 7,5 et Pcr ~7,5 EI/L2 .
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Dans le cas d'un cadre empéché de se déplacer latéralement, r3 = 0, et le systéme matriciel

(10.88) devient :

8El 2PL 2El

Rl _| L 15 L h (10.59)
R, 2Bl BEl 2PL||r, '
L L 15
= F
2l Lg
L Le
A plr

L. Lc
ij/ﬁ e s i,

Codre empéché de z¢ déplocer Codre lbre de z¢ déplocer
Lotérolement Lotérolement

Figure 10-23 : Cadre simple encastré aux pieds et avec membrures verticales chargées axialement
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—_

— !

. b
(«—3(3 Q* 1 ZL. 2l
] 2 -

o]

c L. El

ez

= o

Figure 10-24 : Décomposition des efforts dans un cadre simple

En posant le déterminant de [K] = 0 avec P =L E |/ L% on obtient A =45 et P.,. =

)

b

45EI

—z¢e qui

.- R - . (e 4m2El
est supérieur a la charge critique pour un poteau encastré aux extrémités (P, = T)' La charge

critique pour un cadre rigide peut donc étre exprimée sous la forme :

b - T2EI,
T (KL)?

(10.90)

avec L., la longueur effective du poteau et K, le facteur de la longueur effective. Pour un cadre

empéché de se déplacer latéralement K < 1 et pour un cadre libre de se déplacer latéralement,

K >1.
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10.7 METHODE DE RAYLEIGH-RITZ

Une rigoureuse application de la théorie de I'énergie stationnaire aux systémes continus
demande I'usage du calcul des variations. Cette approche a deux inconvénients. Premiérement, le
calcul des variations qui doit étre utilisé est tres complexe. Deuxiemement, seule une équation
différentielle est obtenue et non la solution complete. Heureusement, il existe une méthode avec
laquelle le principe de I'énergie stationnaire peut étre appliqué de facon approximative; cette
méthode est connue sous le nom de la méthode de Rayleigh-Ritz qui élimine les deux inconvénients
mentionnés ci-dessus. Dans cette méthode, on suppose une forme convenable de la déformation
du systéme et de cette fagon, on passe d’un systéme continu, avec infiniment de degrés de liberté,
a un systeme avec un nombre fini de degrés de liberté. Le principe de I'énergie potentielle
stationnaire va mener a la configuration d’équilibre et on aura a exécuter uniguement des calculs

différentiels ordinaires dans cette procédure.

10.7.1 Cas d’un poteau en porte-a-faux

Comme exemple, on va considérer le poteau en porte-a-faux, montré sur la Figure 10-25. Suivant
le concept de I'équilibre neutre, la charge critique est définie comme étant la charge a laquelle le
systeme peut étre en équilibre dans une position légérement fléchie. Le probleme pour trouver la
charge critique est donc I’équivalent de trouver la forme fléchie avec laquelle I'équilibre est possible.
Le probleme peut étre résolu en exigeant que la premiére variation de I'énergie potentielle totale
soit nulle. La courbe de la déflexion de la membrure est supposée étre décrite par le polyndme de
la forme : y = a + bx + cx?. Deux des constantes (g, b) de cette équation peuvent étre évaluées a
partir des conditions aux limites a la base de la membrure soient y(0) = 0 et y'(0) = 0. Ce qui

donnea=b=0etdonc:y = cx?.
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Figure 10-25 : Poteau en porte-a-faux

Cette relation satisfait les conditions géométriques pour une déflexion et une rotation nulle a la
base de la membrure, mais pas la condition d’'un moment de flexion nul a I'extrémité libre de la
membrure. L'énergie de la déformation emmagasinée dans la membrure due a la flexion est égale

a:

_El g
==

U (y”)2 dx =%J'(: 4c?dx =2EIc? (10.91)

Lorsque lamembrure fléchit, I’énergie potentielle d(i a la charge appliquée consiste en un produit

négatif de la charge et de la distance a laquelle la charge se déplace. On obtient donc :

V :—%J.(:(y’)z dx:—gﬂ 4c2dx:—§Pczl3 (10.92)
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Il est important de faire la différence entre le concept du travail tel qu’utilisé dans le principe de
la conservation de I'énergie et le concept de I'énergie potentielle utilisée ici. Le premier fait
référence au travail total exécuté durant la déformation et est égal au produit d’'une force par une
distance. Cependant, la moitié de cette quantité dépend si la charge demeure constante ou varie
linéairement du zéro a sa valeur finale durant le processus de la déformation. En comparaison,
I’énergie potentielle est I’énergie correspondant a la totalité de la charge. Elle est égale au produit
de la force totale par la distance et ce, sans égard a comment cette force varie durant l'intervalle
dans lequel la déformation prendra place. Le facteur (1/2) habituellement présent dans le terme du
travail ne figurera plus dans les termes de I'énergie potentielle. La combinaison des équations

(10.91) et (10.92), donne :

2P 2|3

U +V =2EIc’ —?c (10.93)

La forme fléchie du systéme sera sa configuration d’équilibre si la quantité U +V a une valeur
stationnaire. Pour trouver la déflexion Y(X) qui correspond a la valeur stationnaire de U +V , il
est nécessaire d’utiliser le calcul des variations. Conséquent du fait que la forme de la déflexion du
poteau est connue pour ce probléme, I'énergie potentielle totale, telle que définie par (10.93), est
maintenant fonction d’un seul parameétre (c) et le calcul différentiel suffit pour le déterminer, ce qui

donne une limite extréme a U +V etdonc:0(U +V) =0. Cette derniére condition peut s’écrire :

dU +V)5C—

0 10.94
0 (10.94)

Etant donné que SC est un déplacement fictif arbitraire, la variation de (10.94) donne :
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4 3EI
AEIcl — §Pcl3 =0-c (P - l_z) =0 (10.95)

L’équation (10.95) donne la solution de I’équilibre pour toute valeur de la charge, pourvu que le

poteau reste droit. Dans ce contexte, la charge critique peut s’exprimer par :

3El

Pcr = |—2 (1096)

La comparaison de cette solution avec la charge critique exacte (4E|/| ) indique que c’est une

réponse approximative avec un pourcentage d’erreur d’environ 21,6%. La charge critique exacte du
flambement peut étre obtenue si on utilise une série pour définir la forme de la déflexion. Donc,
une meilleure solution que celle obtenue de (10.96) peut étre obtenue sile nombre des parameétres
dans la fonction augmente d’un a deux paramétres. Dans ce cas, supposons que y = Cx? + Dx3,
ce quidonne y' = 2Cx + 3Dx? et y'' = 2C + 6Dx. L’énergie de la déformation due 2 la flexion est

exprimée par :

_Elpr e Elp 2 2,2
== (v dx—7j0(4c +24CDx +36D2x?)dx

U = 2EII(C? +3CDI +3D??)

(10.97)

et I'énergie potentielle de la charge appliquée est :
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V= —EJI( ") dx ——EJI (4C°x* +12CDx> +9D*x*)dx

~ T WIEETR
SE (10.98)
V= _E(ZOCZ +45CDI + 27D2|2)
La combinaison de (10.97) et (10.98) donne :
3

U+V = 2EI|(C2 +3CDI +3D2|2) —%(ZOC2 +45CDI + 27 Dzlz) (10.99)

L’énergie potentielle totale donnée par (10.99) est maintenant fonction de deux variables C et

D. La variation de U +V peut prendre la forme :

U +v)=2U gv) sc+ 93UV 5p (10.100)
Etant donné que 8C et 6D sont arbitraires, (10.100) sera égale a zéro, si :
%5(::0, M5D=O (10.101)
L’exécution de ces opérations, donne :
MzZEIl(ZC +3D|)—Z—|03(40C+45D|)=O (10.102)

et:
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3
%zzm(w+6D|2)—%(45C|+54D|2)=0 (10.103)

En posant = P|2/E| ,(10.102) et (10.103) peuvent étre réécrit respectivement sous la forme :

(24 —8a)C+1(36 —9a)D =0
(10.104)
(20 -5a)C+1(40 —6a)D =0

Etant donné que le c6té droit du systéme d’équations (10.104) est égal a zéro, on peut parler
d’équations homogeénes. La solution pour C et D peut étre donnée comme étant les quotients des

deux déterminants tels que :

0 1(36-9)
0 1(40-6c)
24-8a 1(36—9a)
20-50  1(40—6a)

(10.105)

20-5a 0
24-8a 1(36-9a)
20-5¢ 1(40—6a)

‘24—805 o‘

Etant donné que chaque numérateur des déterminants est égal a zéro, une solution de (10.104)
parait évidente, C=0et D =0. Ceci est la solution d’équilibre pour toute charge pourvu que le poteau
reste droit. Une valeur de C et D non nulle est possible uniquement si le dénominateur des

déterminants est aussi égal a zéro. Un probléme de valeurs propres pour un systeme avec un
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nombre fini de degrés de liberté comme celui du probleme du flambement considéré ici ménera
toujours a un ensemble d’équations homogenes. Les solutions d’un tel probléme peuvent étre
toujours obtenues en posant le déterminant des équations égal a zéro. Pour le cas étudié ici, ceci

voudra dire :

24 -8 |(36—9a) 0
= 10.106
20-50 1(40—6c) (10.106)
L’expansion du déterminant de (10.106), donne :
3a® —104a +240=0 (10.107)

Cette équation est connue comme étant I’équation caractéristique. Les racines de cette équation
sont les valeurs propres auxquelles les charges, avec des déflexions différentes de zéro, sont
possibles. La plus petite valeur propre est la charge critique et le vecteur propre correspondant est
le mode du flambement. La plus petite racine de (10.107) est « = 2,49 etdonc: P, = 2,49 % Cette
solution differe de la solution exacte d’environ 1%. C'est une hausse appréciable dans I'exactitude
qui a été obtenue en augmentant le nombre des termes dans la fonction qui définit la forme de la
déflexion. En général, plus la forme de la déflexion est complexe, plus la quantité de termes

nécessaires sera élevée pour obtenir un résultat exact.

10.7.2 Cadre général de la méthode de Rayleigh-Ritz

Considéront une membrure quelconque soumise a un effort de flexion et de compression (voir
Figure 10-26). A I'état d'équilibre neutre, un déplacement A se produit. Le calcul de I'énergie de

déformation U, conséquent d’une déflexion V= f (X), s’écrit :
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El El
U= IZEI _j( V)" gx=EL j(v)dx

2El (10.108)

v =d?v/dx?

N P . sa . , 2 TS

Quant a I'énergie associé a la compression, elle est donnée par: P L/2 EA . Lorsque I'extrémité
1 de la membrure se déplace a travers une distance A, la courbe 1'-2 doit avoir la méme longueur
que celle de la position droite 1-2. La contrainte de compression P/A , est donc constante. Pour un

élément dS donné par :

ds =/dx® + dv? = dx /(1+(j—v)2 = 1+ (v')%dx
X

1/2
dx[1+(v)* |
1/2 A 1/2 (10.109)

dx[1+(v)° ] —jdx[1+(V')2]

—
Il
o
wn
Il
O ey

—
1N

—
Il
Ot~ O O %

A
dx[1+(v)* /2] - [dx[1+(v)* /2]
0
et négligeant les termes d’ordre supérieur sur v', la longueur finale s’écrit :

L=L L )2dx — A 17 )2d 10.110
= +§!(v) X — _E-([(V) X (10.110)
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ds
dv

dx

Figure 10-26 : Membrure quelconque soumise a un effort de flexion

Quant au travail réalisé par les forces extérieures, il s’écrit :

L
V =PA =§j(v')2dx
0
VvV =U
L L
gI(V’)zdx:%j(V”)zdx
0 0 (10.111)

JL'EI(V”)de
P _ 0

cr

i i(V’)zdx

C'est la méthode de Rayleigh-Ritz. Toutefois, il faut pouvoir définir la courbe de la déformée.
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10.8 APPLICATIONS SOUS MATHCAD™

Mathcad™ est un largement outil utilisé a travers le monde. Mathcad™ offre une solution
capable de résoudre et documenter a la fois des calculs techniques tout en réduisant le risque
d’erreurs colteuses. Avec Mathcad™, les ingénieurs congoivent et exécutent des calculs et
documentent leur travail dans un format clair et facile a comprendre. lls peuvent ensuite partager
et réutiliser ces données et faciliter ainsi la vérification, la validation, la publication et la
collaboration tout au long du processus de développement de la conception. Les délais de
développement s’en trouvent écourtés, la qualité du produit améliorée et la conformité aux
spécifications techniques facilitée. En outre, I'intégration de Mathcad™ aux applications techniques

existantes est totalement tra nsparente.

Dans pratiquement tous les domaines de lingénierie, la quantité de calculs générée
(spécifications, formules, diagrammes et résultats) est considérable. L'exactitude de ces
informations et leur disponibilité en temps opportun est essentielle pour qui souhaite accélérer et
améliorer la productivité, éliminer les défauts de conception et minimiser les risques d’erreurs. La
famille de produits Mathcad™ propose une solution beaucoup plus efficace que les méthodes
traditionnelles pour résoudre et documenter les calculs techniques. Mathcad™ dispose en effet
d’une solution unique qui intégre a la fois le texte, les calculs mathématiques interactifs, les
graphiques ainsi que le traitement symbolique des systemes d’équations et ce, dans un seul et

méme environnement.

L’annexe A traite des équations d’interaction flexion-compression des membrures faisant partie
d’un cadre rigide, dont certains poteaux sont articulés aux deux extrémités et qui comptent sur les
autres poteaux du cadre pour assurer leur stabilité. Les poteaux articulés aux deux extrémités sont
communément appelés "Poteaux faibles “dans la littérature qui traite les différents aspects qui
gouvernent la stabilité des cadres rigides. Les équations d’interactions sont vérifiées a I'aide de trois
approches : a) concept de la longueur effective; b) concept du flambement global d’un étage; c)

concept de la charge latérale fictive qui refletent la prise en considération des imperfections
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géométriques. De facon générale, la force latérale fictive, dont la magnitude est calibrée pour
prendre en considération I'influence des imperfections géométriques, reste un sujet qui mérite plus
d’attention et de recherches pour aboutir a la définition d’une valeur universelle a utiliser par les

spécifications techniques a travers le monde.

L'annexe B, qui est basé sur les travaux de (Yura, 1971), illustre le comportement inélastique des
poteaux faisant partie des cadres rigides libres de se déplacer latéralement. Le calcul numérique
met en évidence les limitations du concept de la longueur effective et ['utilisation des
nomogrammes d’alignement, qui considére un comportement élastique et un flambement
simultané de tous les poteaux du cadre rigide. A cause de la présence des contraintes résiduelles
dans les sections d’acier, les défauts de rectitude et tout autre défaut géométrique, I'action
inélastique est supposée commencer a un niveau de contrainte de compression d’environ 50% de
la limite élastique de I'acier (0,5 F,). La valeur du parametre G utilisé dans les nomogrammes
d’alignement et qui est le ratio des rigidités flexionnelles El d’'un poteau et des éléments qui se
connectent a ses deux extrémités (poutres), est réduit par le facteur E/E, ce qui conduira a réduire

la valeur de la longueur effective.

De nos jours, la conception, la fabrication et le montage des structures d’acier peuvent avoir lieu
a différents endroits en raison de la mondialisation. Les propriétaires peuvent exiger |'utilisation de
différentes spécifications techniques en vigueur. Les ingénieurs doivent donc maitriser plusieurs
spécifications de conception et étre en mesure d’avoir un sens critique comparé aux normes avec
lesquelles ils sont plus familiers. L'annexe C permet de mettre en lumiere les similitudes et les
différences présentées dans ces normes / codes par le biais de la résistance au flambement des
poteaux en acier. La classification des sections transversales, les longueurs effectives ainsi que les
coefficients de pondérations des efforts sont pris en compte dans cet exemple. Les résultats

montrent que des différences de capacité entre les codes varient avec I'élancement des poteaux.



CHAPITRE 11
CONCLUSION ET RECOMMANDATIONS

11.1 RETROSPECTIVE

Ce mémoire couvre plusieurs procédures utilisées pour évaluer la stabilité des poteaux et
poteaux-poutres faisant partie des cadres en charpente d’acier et libres de se déplacer latéralement.
Le chapitre 1 aura couvert la présentation du projet de mémoire, la problématique des différents
aspects qui influencent la stabilité des cadres rigides d’acier ainsi que les objectifs de ce mémoire.
L'approche basée sur les charges horizontales fictives (imperfections géométriques), qui est a la
base des spécifications canadiennes CSA S16, aura été couverte couverte dans le chapitre 2. Ce
chapitre discute et présente la prise en considération des imperfections géométriques, I'influence
des retenues latérales aux extrémités des membrures et la propagation de la plasticité a travers la

membrure.

Le développement et les procédures de calculs, pour les deux méthodes basées sur le concept
de la longueur effective des membrures, ont été discutés en détail dans le chapitre 3 de ce mémoire.
Les chapitres 4 et 5 ont abordés les facteurs qui affectent la stabilité des cadres rigides, le
développement des équations d’interaction ainsi que le dimensionnement des membrures. Le
chapitre 6 s’est attardé a une comparaison détaillée des approches utilisées par différentes
spécifications techniques qui régissent la conception et le dimensionnement des membrures
travaillant comme poteaux et poteaux-poutres faisant partie des cadres rigides d’acier libres de se

déplacer latéralement. Le chapitre 7 s’est attardé au flambement des membrures faisant parti des
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structures d’acier, en mode de compression pure et compression-flexion. Ce chapitre aura souligné
les effets des imperfections géométriques sur la réponse structurale de ces membrures. Le chapitre
8 aura traité des principaux types de membrures comprimées, de la stabilité des poteaux élancés,
du fondement des courbes de résistance des poteaux développées par CRC (Column Research
Council) et SSRC (Structural Stability Research Council) ainsi que de la dérivation des équations de

la résistance des membrures comprimées.

Le chapitre 9 aura couvert les aspects non linéaire et inélastique dans le traitement du
comportement des poteaux et des poteaux-poutres, le concept de Shanley ainsi que la théorie du
module tangent. Ce chapitre s’est également attaqué a I'influence des contraintes résiduelles sur la

résistance des membrures comprimées.

Le chapitre 10 aura finalement présenté les différentes méthodes de calcul (différences finies,
valeurs propres, méthodes matricielles et méthode de Rayleigh -Ritz qui exprime |'énergie élastique
en termes de déplacements, entre autre) des charges critiques de flambement des membrures en
compression et compression flexion, qu’elles soient individuelles ou faisant partie des cadres rigides

d’acier.

11.2 REMARQUES A L’EGARD DES DIFFERENTES APPROCHES

En ce qui concerne les deux approches basées sur la longueur effective, désignées par K, et
n

KKI elles fournissent un moyen jugé efficace pour évaluer la stabilité des éléments structuraux en

’

acier, sollicités par des forces de compression. Ces deux procédures sont compatibles avec les
exigences des spécifications AISC LRFD qui stipulent que la longueur effective doit étre utilisée pour
calculer la résistance des poteaux a la compression. Les spécifications canadiennes $16.1-89 ont
décidé d’abandonner I'utilisation des procédures basées sur le concept de la longueur effective,

pour évaluer la stabilité des structures libres de se déplacer latéralement. Les procédures basées
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sur le concept de la longueur effective présentent certains avantages, mais aussi certaines limites

qui peuvent étre résumées comme suit :

1. Les deux techniques pour le calcul de la longueur effective sont basées sur I'évaluation
de la capacité au flambement de chaque étage dans la structure. Dans cette évaluation,
il est supposé que lorsque la charge qui sollicite I'étage augmente, les poteaux qui offrent
plus de rigidité flexionnelle ( EI ) dans un étage peuvent offrir une retenue au
flambement pour les poteaux moins rigides et présents a I'étage et ce, jusqu’a I'atteinte
du flambement de I'ensemble de I'étage. Comparé a l'usage direct des nomogrammes
d’alignement des spécifications AISC LRFD, I'approche de la résistance de I'étage assure
en général une meilleure évaluation des caractéristiques élastiques et inélastiques des
poteaux faisant partie des cadres libres de se déplacer latéralement. Les approches
basées sur la résistance de I'étage sont particulierement bénéfiques lorsqu’on doit
évaluer la stabilité des structures qui résistent a une grande partie des charges de gravité

a l'aide de poteaux articulés aux deux extrémités, ou dans des cadres pour lesquels le
parametre de la rigidité, L,/P/EI , varie de fagon significative parmi les poteaux-

poutres.
2. Pour les deux approches basées sur la longueur effective, il n’est pas nécessaire, ni

vraiment souhaitable, de calculer les facteurs de la longueur effective eux-mémes pour
les incorporer dans I'expression de A, :(KL/I’fz)JFy/E , ou le facteur K, peut étre

soit élastique ou inélastique. Il est plutot efficace de calculer les charges critiques

élastiques ou inélastiques, directement pour les incorporer dans I'expression,

A = ,/ny/Pef en utilisant pour le dénominateur, soit B jou P« .

3. L'inélasticité des poteaux en début du flambement peut étre incorporé dans les

procédures basées sur la longueur effective a travers I'usage d’un facteur de réduction

.....

approximé par un calcul non itératif résultant d’une valeur désignée par ¢ dans ce
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document. Une valeur approximative de 7 est obtenue si |3u/¢C est utilisé a la place de

Pn ou a la place de P, . Malgré cet avantage, le calcul d’un facteur de réduction de la

.
rigidité inélastique pour chaque poteau dans le cadre est en quelque sorte encombrant
et il arrive souvent que les ingénieurs négligent ces calculs dans la pratique de tous les
jours. La réduction de la rigidité due a l'inélasticité peut étre prise a 1 si les charges
critiques élastiques sont a utiliser.

Pour assurer l'intégrité des deux approches basées sur le concept de la longueur

effective, les limites des équations utilisées pour déterminer Pef(Kn) ou KKn et Pef(RL) ou
KRL doivent étre appliquées. Dans la plupart des cas pratiques, il est rare de voir des

poteaux bien proportionnés qui dépassent ces limites.

Un avantage principal de |'utilisation de KRL comparé a K, est sa simplicité. Le parametre du

flambement de I'étage ;LRL est calculé une seule fois par étage et ce, pour chaque direction globale

potentielle du flambement de I'étage. Les calculs requis par poteau consistent simplement dans le

calcul du ratio PU/Py et le premier terme de I'interaction est calculé seulement pour le poteau qui

représente la plus grande valeur de PU/Py . D’un autre cé6té, les calculs du paramétre du

flambement élastique de I'étage, /IRL , exigent :

1.

2.

3.

La sommation des forces axiales dans I'ensemble de |’étage pour obtenir Z P, .

tous les poteaux

Le ratio de la force axiale dans les poteaux articulés aux deux extrémités et la force axiale

totale présente dans I'étage (R, ).

La quantité Z HL/A,, .

poteaux non articulés
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Tous ces calculs sont considérés comme étant des calculs simples, basés sur une analyse
structurale de premier ordre. Les calculs de K, demandent la détermination des valeurs
appropriées des facteurs des rigidités G incluant toutes les corrections nécessaires. Les calculs des
facteurs des rigidités sont en quelque sorte, considérés encombrants vu que ces facteurs sont a

déterminer pour chaque poteau. Hajjar et White (1994) ont montré que KRL est plus précis que
K\ si des valeurs non correctes des facteurs G sont utilisées dans les calculs de K, . Les effets
P —0 sont approximés dans le calcul de KKn a partir des hypotheses qui sont a la base des
nomogrammes des spécifications AISC LRFD tandis que KRL tient compte des effets P—¢ .

L'utilisation des résultats obtenus d’une analyse du premier ordre pour déterminer ce qui est utilisé

dans le calcul de KRL n’est pas une fagon exacte d’évaluer le comportement du cadre en ce qui a

trait aux effets P — ¢, mais plutdt une facon de capter les nuances de comportement du cadre au

flambement. En plus, la flexibilité en cisaillement des poteaux et des poutres peut étre incorporée

dans les analyses utilisées dans les approches basées sur la rigidité de I'étage KRL et sur les charges

latérales fictives, tandis que le calcul de K, suppose I'utilisation de la théorie des poutres d’Euler-
n

Bernoulli. En résumé, I'approche de KRL fournit un trés bon niveau de précision dans I'évaluation

de la stabilité des membrures et de I'étage, ce qui nécessite beaucoup moins de calculs que ceux

nécessaires pour 'utilisation des nomogrammes des spécifications AISC LRFD.

Pour évaluer la stabilité de la structure, I'approche basée sur les charges latérales fictives fournit
une alternative a la méthode basée sur la longueur effective. L’utilisation de cette méthode assure
des résultats exacts ou sécuritaires lorsqu’il s’agit d’évaluer le flambement dans le plan du
chargement et hors du plan du chargement ainsi que le comportement des poteaux-poutres
sollicités par une flexion bi-axiale et ce, pour les structures a un ou plusieurs étages, le tout dans le

contexte des spécifications AISC LRFD.
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Bien que cette approche n’ait pas atteint encore le méme stade de maturité que les approches
basées sur le concept de la longueur effective, I'approche basée sur les charges latérales fictives est
considérée comme plus compréhensive que les autres approches, surtout en ce qui a trait a son
application sur un large éventail des structures d’acier et spécialement celles composées de sections
en /, bi-symétriques. L'approche basée sur les charges latérales fictives ou ses dérivés est utilisée
dans les spécifications techniques a travers le monde. Concernant cette approche, nous pouvons

noter ce qui suit :

1. Dans cette approche, les charges fictives appliquées génerent des moments de flexion
additionnels dans les poteaux, qui font en sorte d’approximer les effets des
imperfections géométriques initiales et la présence des contraintes résiduelles sur la
stabilité des poteaux. L’adaptation d’une valeur pour ces charges latérales fictives est
requise pour assurer une estimation acceptable des effets de ces imperfections. Dans le
cas des charges de gravité agissant seules sur la structure, les moments de flexion
additionnels sont requis essentiellement pour simuler les moments causés par les
imperfections géométriques provenant des défauts de la verticalité. Dans ce cas, les
charges de gravité doivent étre considérées agir sur une structure déplacée (effets
P —A). Cependant, les approches basées sur la longueur effective prennent racines
dans les analyses de la bifurcation et les moments de flexion additionnels ne font pas
partie intégrale de ces approches. Certains avis vont dans le sens que I'évaluation de la
stabilité doit étre étroitement liée a la bifurcation des membrures du cadre;
spécialement les membrures sollicitées par de faibles charges axiales. Par contre,
d’autres avis avancent que tous les poteaux qui ne participent pas a la rigidité latérale
du cadre (poteaux articulés aux deux extrémités) sont sollicités par une certaine
combinaison de force axiale et de flexion due a la présence inévitable des défauts de la
verticalité. Dans ce contexte, I'approche des charges latérales fictives fournit une
représentation plus appropriée du comportement de la structure. Dans cet esprit, il

faudra noter que les charges latérales fictives amplifient non seulement les moments de
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flexion dans les poteaux, mais également, I'ensemble des éléments structuraux faisant
partie du systéme de résistance aux forces latérales, ce qui peut étre pergu comme une
représentation raisonnable du comportement réel du cadre. Les avis favorables a
I'approche des charges latérales fictives sont a I'effet que I'amplification des forces
internes, malgré sa faible valeur, est compensée par le prix a payer résultant de la
simplicité d’usage de cette approche.

2. En réalité, 'avantage principal de cette approche réside dans sa simplicité et la quantité
relativement faible de calculs a exécuter. L’adoption d’une méthode de calcul simple a
utiliser constitue un net avantage comparé aux techniques des nomogrammes basés sur

les approches de la longueur effective. Il n’est plus question de calculer les coefficients
de rigidité G. En effet, seule la résistance nominale du poteau P,, basée sur la longueur

réelle est requise. En plus, la réduction de la rigidité due a I'inélasticité est prise en
considération de fagon implicite dans I'adaptation d’une valeur de la charge latérale
fictive.

3. Lorsqu'on utilise la méthode de la charge fictive, il n’est plus nécessaire de procéder a
d’autres vérifications pour s’assurer de I'applicabilité de la méthode, puisqu’il n’est plus
nécessaire de faire la différence entre les structures qui sont libres de se déplacer
latéralement et celles qui sont empéchées de se déplacer latéralement. En d’autres
termes, il n’existe pas de valeurs limites comme celles imposées dans les deux approches
basées sur le concept de la longueur effective.

4. Laméthode des charges latérales fictives tient compte, implicitement, du comportement
des poteaux articulés aux deux extrémités et qui sont stabilisés par d’autres poteaux
dans le méme étage, ce qui représente un des grands avantages de cette méthode. Les
résultats de ces différentes approches sont illustrés en Annexe A. L'exemple traite d'un
cadre rigide a deux travées et a un seul étage dans lequel les poteaux de rive sont

articulés aux deux extrémités. Le calcul équivalent de P, ,ou K, est basé sur
n n

I'utilisation des nomogrammes des spécifications AISC LRFD avec les facteurs de rigidité
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associés pour déterminer la rigidité relative des poteaux dans un étage donné. Par
conséquent, parmi les trois techniques discutées dans ce mémoire, I'approche basée sur
les charges latérales fictives est la plus familiere dans la pratique, auprés des ingénieurs
en structure. D’un autre c6té, I'utilisation des facteurs de rigidité G peut s’avérer
avantageuse pour calculer des relations plus complexes entre la rigidité des poutres et
celle des poteaux, surtout dans les cas des cadres a connexions semi-rigides, ce qui est

considéré comme un sujet non traité dans le cadre de ce mémoire.

L'utilisation directe des nomogrammes d’alignement a servi la profession des ingénieurs en
structure pour plus de 50 ans et reste d’usage trés fréquent pour traiter les problémes inhérents a
la stabilité des structures en charpente d’acier a travers 'ensemble des Etats-Unis. Présentement,
de nouvelles approches numériques pour I’évaluation de la stabilité, basées sur des analyses
élastiques du premier ordre, sont répandues et commencent a étre adoptées par les comités
chargés de la rédaction des spécifications techniques a travers le monde. Les approches discutées
dans le cadre de ce mémoire sont a notre avis beaucoup plus compréhensives que I'usage direct des
nomogrammes d’alignement. Elle sont applicables a une trés grande variété de structures
rencontrées dans la pratique. Cependant, il reste une large gamme de sujets relatifs a la stabilité
des poteaux et des cadres, qui ne sont pas couverts assez largement dans la littérature technique,
tels que l'influence des diaphragmes de planchers et les poteaux sollicités par des excitations

sismiques.

Les spécifications canadiennes CAN/ CSA 516.1-89 avaient pris la position de chef de file dans
I’adoption d’'une approche basée sur les charges latérales fictives et 'abandon des approches basées
sur le concept de la longueur effective. Toutefois, les spécifications canadiennes n’ont pas fourni, a
notre avis, suffisamment d’explications et d’arguments lors de ce virage important, ce qui a rendu
perplexe la plupart des ingénieurs dans la pratique. Il a fallu documenter davantage ce changement
ou cette orientation pour aider les ingénieurs concernés a mieux comprendre le fondement de ce

changement et les aider a bien assimiler les différents aspects qui entourent le sujet. Comme on en
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a discuté ci-dessus, I'approche basée sur les charges latérales fictives est une approche qui se
distingue par sa simplicité, sa puissance et sa capacité d’interpréter le comportement réel de la
structure et de tenir compte des effets des défauts géométriques réellement rencontrés en

pratique.

Aussi, les spécifications canadiennes CAN/ CSA $16.1-94 ont adopté une seule expression basée
sur la longueur réelle de la membrure pour déterminer la résistance des membrures sollicitées en
compression. Malgré que cette seule expression s’adapte aux divers aspects qui influencent la
résistance des membrures en compression (contraintes résiduelles, défauts de rectitude,
excentricité des charges) et qu’elle est considérée simple d’utilisation. Toutefois, il n'en demeure
pas moins qu'elle ne permet pas d'assurer la bonne compréhension du vaste sujet qui entoure le
comportement des éléments en compression, surtout pour les nouvelles générations des ingénieurs
qui nont pas eu I'opportunité de connaitre ou d’utiliser d’autres approches. Il reste essentiel, a
notre avis, que tout ingénieur en structure, méme dans le domaine pratique, doit se munir de
certains concepts théoriques pour l'aider a mieux comprendre le comportement élastique et
inélastique ainsi que tous les autres facteurs qui influencent la résistance et la stabilité des poteaux

et des poteaux-poutres.

Nous espérons vivement, a travers ce mémaoire, avoir amener une contribution aussi modeste
qgu’elle soit, pour aider les ingénieurs en structure dans le cadre de leur pratique a avoir une vue
d’ensemble et essentielle des sujets qui influencent la stabilité et la résistance des poteaux et des
cadres rigides. Nous espérons que le contenu de ce mémoire puisse aider spécialement les
ingénieurs francophones a trouver une documentation technique dans leur langue, parallélement a
celles disponibles dans d’autres langues. Il nous importe de souligner, une fois de plus, la multitude
de phénomenes qui ont un impact sur le comportement des poteaux et des cadres rigides et semi-
rigides et qu’il reste a explorer et a approfondir dans le souci de développer des recommandations

de calcul fiables, simples et compréhensives.
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11.3 RECOMMANDATIONS ET TRAVAUX FUTURS

Le concept d’un dimensionnement basé sur un comportement plastique mérite d’étre plus
longuement investigué davantage. L’exigence fondamentale, pour toutes les membrures d’un cadre
d’acier congu de maniére plastique, est qu’elles possedent une capacité de rotation suffisante pour
permettre la formation des rotules plastiques utilisées comme base pour la détermination de la
capacité portante de la structure. Dans le cas ou 'apparition prématurée d’instabilités locales des
membrures et/ou globales de la structure empéchede satisfaire cette exigence, il importre alors de

considérer chaque phénomeéne de flambement.

Pour les membrures de type poutre ou poteau-poutre, le probléme fondamental en lien avec
leur stabilité est de prévenir le déversement. Cette instabilité peut étre évitée en prévoyant des
moyens de retenues efficaces au niveau des rotules plastiques (par exemple, systemes de
dissipation d’énergie) et en vérifiant la longueur stable des segments entre ces points de retenues.
En dehors de ces régions région (c’est-a-dire dans des segments ne contenant pas de rotules

plastiques), la stabilité peut étre vérifiée par des méthodes d’analyses élastiques.
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CHARGE LATERALE FICTIVE
Dimensionnement d'un cadre a deux travées symétriques et un seul étage
Poteaux de rive articulés aux extrémités
Comparaison entre I'approche basée sur le concept de la longueur effective et
I'approche basée sur la charge latérale fictive.
W/ m
Q
o
B I3 C I3 F
I, I I .
D E
A, A, >,
L1 Lo
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Hyothéses:

- Toutes les membrures sont de sections compactes pour prévenir le flambement local;

- Laflexion se produit suivant I'axe fort des membrures;

- Les poteaux sont retenus latéralement, en téte, aux pieds et hors plan du chargement & mi-hauteur;

- Le facteur de lalongueur effective pour le flambement hors plan K

y= =
- Les assemblage poteau central-poutres, sont parfaitement rigides, et fournissent la rigidité latérale

du cadre dans le plan du chargement;

- Les deux poteaux de rive sont articulés aux deux extrémités, donc K, := 1

Le cadre est sollicité par des charges verticales uniformément réparties surles deux travées
et une charge horizontale en téte du poteau due a I'effet du vent.

- Les combinaisons suivantes seront retenues, comme étant les combinaisons de charge qui gouvernent
le dimensionnement du cadre:

Spécifications AISC-LRFD 1,2D + 0,5L + 1,3W

Spécifications S16-14 (1,25D + 1,5L + 0.4- W) selon CNBC 2015-Article 4.1.3.2 ettableau 4.1.3.2-A

1- Calcul de la résistance du poteau central

La résistance du poteau dans cet exemple est déterminée suivant les approches suivantes:

K

-Facteur de la longueur effective K(
n

), basé sur les nomogrammes d'alignement;

-Facteur de la longueur effective K<R ) basé sur leconcept de la résistance de I'étage;

L
- Le concept de la charge latérale fictive.

Le calculs des forces intemes et les déformations, sont basés sur une analyse élastique du premier ordre. Les effets

élastiques de second ordre sont considérés avec I'application des facteurs d'amplification.
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Effets du premier ordre-Forces internes
(Moments de flexion)

A B C

Moments de flexion—-Charges de gravité
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Qh/2
o eI IO
D £ 7 F
Qh/2F
A B C
|_1 |—8

L1 = Le

Moments de flexion—-Charge latérale

Caractéristigues géométriques du cadre:

Ly :=18.0-m Ly :=18.0-m
Poteau central: W360x64
I = 178 ]06-mm4 I ¢= 148-mm ry

d. = 347-mm b = 203-mm
Trawerse: W840x176

Iy = 2456 10 mm*
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he = 6.0-m

¢ =48.1-mm

to := 13.5-mm

3
Sxic :=1030-10"-mm

W = 7.7-mm

3

3
inc = 1140-10"-mm

Ag = 8140-mm”

3
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Caractéristiques de I'acier structural

F,, = 350-MPa Eg := 200000-MPa ¢ =09 cbc = 0.85 Gy = 77000-MPa
Charges et
wpy = 12.0- k—N charge permanente uniformément répartie

m

kN . . .
wp = 12.0-— surcharge uniformément répartie

m
Q= 16.0-kN charge horizontale en téte des poteaux
Coefficients de pondération des charges
oy gp6:= 1.25 o gg=15 oy g = 040 Code national du batiment- Canada 2015
an Alsc = 1.2 o Alsci= 1.0 oy arsc = 1.0 ASCE/SEI 7-10 (Minimum Design Loads for

Buildings and Other Structures, section 2.3)
Les combinaisons des charges a retenir sontles suivantes:

-5168-14:  1.25D + (L5L + 0.4W)
-AISC-LRFD: 12D + (1.6L + 0.80W)

WF 816 = 0D S16'WD * O S16 V. WE AISC = 0D ATSC WD+ (01, Arscv)
kN
kN Wr =264 —
wf;S]ﬁ = 33? f_AISC m
Qr s16= (w s16 Q) Qr atsc = {ew ArscQ)
Qf g16 = 0-4kN Qf alsc = 16-KN
, Ly +Ly L ‘ L+ L, L
Cr=wpsi6— — *Wrsie Pu=Wr alSC—5— + ¥ AIsC

Cy = 742.5-kN P, = 5%4-kN
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Calcul du déplacement latéral pondéré
Iy = 'min(lc,lg)
ly = 178 x IUS-mm4
2
A Qr arsclo Be (hc .2 L]] 705
AISC= — 5 | Tt 7| =370 mm
Egl, 3 (L 31
Qr s16
ASlﬁ = AAISC_— = 14.82- mm
Qf AISC
Calcul des facteurs d'amplification
EPy = (L) + Ly} we Alsc ¥Py, = 950.4-kN la somme des charges axiales
- dans tous les poteaux du cadre
N0y = (L| + L2)-w[~ S16 2Cp = 1188-kN la somme des charges axiales
- dans tous les poteaux du cadre
1
By = ——————— B> = 1.579
2 - 2
: 2Py Aaisc
Qf arsche
Us = ; U, = 1.847 les sections choisies pour les membrures reflietent un cadre
XCrAgrg
- —Qf <16h qui ne possede pas une grande rigidité latérale
R C
Moment de flexion maximal en téte du poteau
central
MUX = Qf AISC'hC'BZ MLIX = 151.61 ' kN-m
fo = Qf Slﬁth'UZ fo = 70.913-kN-m

Pour le cas des spécifications AISC LRFD, les effets (P — &), ne sont pris en considération dans les équations
dinteraction, ils doivent étre considérés dans la détermmination des forces intemes (ég. C1-1) par

lintermédiaire du coefficient B,
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Classe de la section selon $16-14

b
c
by = > hame = d¢ — 2t dg:=d, -t
bo Name
semelle := — ame = Cy=AyF
te W, y y
semelle = 7.519 ame = 41.558
145 1100 Cr
classel := A1 = 0.39~C— classel = (7.751
R y
MPa MPa i
C\T
170 1700 f
classe2 := -[1 - O.61-C— classe2 = (9.087 76.423)
y 1 hy y
Ly MPa MPa i
200 1900 Cr
classe3 i= | — ——:|1 - 0.65~C— classe3 = (10.69 84.355)
fy | hy y
LV MPa MPa |
classe := stack(classel, classe2)
classe s := stack(classe, classe3)
T 7.751  9.087 10.69
classe_ s =
- 52.821 76.423 84.355
cond s := if(semelle < classe sy 1,1, if(semelle < classe sy | ,2,3)) =1
cond a:= if(ame < classe sy 2,1, if(ame < classe_52’2,2,3)) =1
cond_sec := (cond_s cond a)
choix_s := max(cond_sec) = 1 classe de la section selon les spécifications S16-14
choix s =1
Mp = (¢'Zx_c)'Fy Moment résistant plastique
My = <]>-SX7C- Fy Moment résistant élastique
M_y:= 1f(ch01xis = 3,My,Mp) = 359.1-kN-m
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Classe de la section selon AISC LRFD

Les sections dans les spécifications AISC LRFD, sont désignées comme suit:
-Sections compactes;

-Section non compactes;

-Sections élancées.
11 %o Pame \ be 7.519 parameétre de |'élancement
semelle ;o = — ameyio, = —— =— =17.
aisc t aisc We P . t >‘p
des sections compactes
semelleaiSc =17.519 ameyjg. = 41.558

PyiA[SC = AC Fy d)b = 0.9

F:= 10-ksi contrainte résiduelle de compression aux bouts des semelles
N : i 8411
flange = T ~ &
- Fy - F;
MPa
970
N web = =51.849
- F
y
MPa
P P P
640 191
cond_ame := if ————— < 0.125, 112275 = , 1233 -
dp Py AlSC Fy dp'Py AlSC Fy Py Py AlSC
MPa MPa

s . " " H . "on
classyep, = 1f(amealsc < cond_ame, "compact" , lf(amealsc >N web>

class " non compact"

web ~
o 65 e
classﬂange = if] semelle,jq. < ——, "compact”, |’r(semelleaisc >N ﬂange,”slender
F —
Y
MPa

classﬂange =" non compact"
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class := stack(classweb, Classﬂange)
clalssT = (" non compact”" " non compact" ) k2 := 1..rows(class)

test

Classk2 = if(classkz = "compact" ,0, ])

T
testolass = (1 1)

MpﬁAlSC = (foc)'Fy MpﬁAlSC = 399.kN-m Moment résistant plastique

My_AlSC = SX_C» Fy My_AlSC = 360.5-kN-m Moment résistant élastique

Ml’lXﬁAlSC = If(z testclass > O’MyiAISC’MpiA[SCj = 360.5-kN-m

On constate ici une différence entre les deux spécifications en ce qui a trait a la classe de la section

P

P, = — = 698.824-kN
dc

La résistance en compression du poteau est approximativement égale a 0,877 de la charge critique d'Euler, si

la longueur du poteau est suffisament grande de fagon a ce qu'une membrure idéale bi-articulée puisse

atteindre la ruine par flambement élastique. Cette équation est valable pour les poteaux qui répondentala

condition suivante:
4 o

P, < E'Py,cest-a-dlre lorsque >‘c > 1.5
ou
X = Py _KL /Fy

Pe r E

Pn Pn
P fn P
T :=if| P, < 0.877- i.p AISC > 1s Y_AISC y_AISC 1 estle ratio du module tagent et du module
9 Y- 0.877 In(0.658)
délasticité E/E

T=1 Dong, il n'y a pas de réduction de la rigidité
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La longueur du flambement suivant I'axe faible, L, estégalea:

he
Lyzz? Ly:2m Ky::l
K, L F
Yy Yy Yy
Ay = ——— |[=— Aoy = 0.554
y ryic'ﬂ ES y

Facteur de la longueur effective du poteau central, basé sur les nomogrammes d'alignement, K.,

Dans cette approche, on estime que I'étage a une capacité égale a la somme de la charge critique d'Euler de
chaque poteau, calculée sur la base d'un facteur de la longueur effective pour des cadres libres de se déplacer
latéralement. Basé sur ce concept, et notons que tous les poteaux du cadre quiils sont articulés aux deux
extrémités ou non, ontla méme longueur, donc la charge du fliambement P, du poteau central, non articulé aux

deux extrémités, est calculée comme suit:

P, = 950.4-kN la somme des charges axiales
dans tous les poteaux du cadre

Dans cet exemple, les extrémités des poutres a l'opposé de celles avec le poteau central, sont articulées, donc, la

rigidité des poutres doit étre modifiée, en ajustant la longueur des poutres, comme suit:

L'g =2-L; =36m

hC
Gp = Gp = 0217
g
2
g
Gp = 1000 Gg estnormalement égale a oo
Pied du poteau articulé
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Facteurs de la longueur effective pour des cadres non contreventés en fonction de G, et G:

valeur supposée de K: K:=2 GyetGgvariede0ax
Kvaredela«=
Given
Kz=1
2
N, ™
6(Gn+ G -
)(JA+ ]B) tanz
K

f(Ga . Gp) = Tind(K)

Ky = 4GA. Gp) K, = 2.067
T-1 c
. © -5 4
Znon _articulé = S = 4.165% 10 "m
n
L 5 .
limitey := ‘/;-Kn limite| = 1.634
'.'TZ-ES- lc 3
limitey = 1.6- limitey = 3.654 x 107-kN
h 2
(Knhe)
KKH = KKH =26I15
Kip = if(Kgp < limite), limitey , Kgc ) Ky, = 2615
Ki.+h F
Kn"e y
Ny = —— [ == Aoy = 1412 Ay = 0.554
CX X v
Tx ¢ Eg ~
>‘c7max = max()\cx,)\cy) >‘C71’]’]21X =1.412
2
— 0658 ¢ X 1237 x 10°-K
P, = 0.65 Py AlsC P, = 1.237 % 10°-kN
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Vérification de I'équation d'interaction

Py
d)c'Pn

8 Mk
+ = =0.98
9

Sy Mpx_alsc

Cette approche met en évidence l'effet de déstabilisation provenant de la présence des poteaux articulés.

Le résultat de 'équation d'interaction, montre que le choix de la section du poteau central est juste convenable.
L'utilisation directe du facteur de la longueur effective, K, du nomogramme d'alignement conduit a une interaction
inférieure a celle obtenue en considérant I'effet déstablisateur des poteaux articulés aux deux extrémités et qui ne

confribuent pas ala rigidité latérale du cadre.

Facteur de la longueur effective du poteau central, basé sur les nomogrammes d'alignement, KRL
Basé sur le concept de I'étage

Dans cette approche on suppose que I'étage a une charge qui conduita flambement, égale & sa résistance du
premier ordre, multipliée par un facteur de réduction qui tient compte des effets de second ordre. La charge du

flambement de chaque poteau est calculée comme suit:

R, PuPu R, = 0375
L7 ep, L==
¥P,

th = AAISC+ th = 2200.776-mm

Qr arsc
o NPh _ 3
Ratio := Ratio = 2.591 x 107-kN
oh
2 .
Tl W ¥P,
Kpp = [+ KRy = 2.579

0 n2 Ratio-(0.85 +0.15-Ry |

limitg g, = 1.489

KR], = ll‘(KR] < “]ﬂ“K RL.- li]'ﬂilK RL:» KR[) KRL = 2.379
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Krphe Fv
s = Nex = 1.392
lex ry o™ o Eq lex
Me_max = max(klcx >‘u) Me_max = 1392
% 2
o ' le max 3
Py = 0.658 Py asc Py = 1.266 x 107-kN

Vérification de I'équation d'interaction

Py 8 My

= 0.967

+ -
dcPln 9 d)b'Ml“LX_AlSC

Cette approche de K, donne un résultat sensiblement proche de celui obtenu sur la base de K|
Charge latérale fictive

<= 0.002

H ey Hpot = 1.901-kN

not *=

Moment maximal en t&te du poteau central du & la charge latérale fictive

H
not —
AAISC not = AAISC T AAISCT AAISC not = 41.452-mm

- Qr AISC -

1

B3 not = By pot = 1379
- i EPU'AAISC_HGI -
(inA[SC + Hnot)'hc
. - g M
Myyx = (QF_A[SC + Hnol)'hc' B2 not M|y = 169.621-kN-m lux _ 111.88-9%

MLL‘(

la charge laérale fictive a augmenté le moment pondéré en ¥te du poteau central de I'ordre de 12%, tandis que
la charge axiale reste inchangée. Dans cette approche un facteur de |a longueur effective égal a I'unité, est

utilisé, donc:
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he [Ty _
Aex_not = ﬁ F_s Xex_not = 0:54
Anot_max = max(kcx_not*kcy) Mot max = 0-554
N 2
Py 1= 0.658 1 Py alsc Py = 2.522% 107-kN
Ny
Py = 0658 2 Py p1sc Ppy = 2506 % 107N

Etant donné que Pox = Pny, on doit vérifier le comportement du cadre dans le plan du chargement et
hors plan du chargement. Pour la vérification dans le plan du chargement;

Py 8 My ux

+ = =0.742
O Prx 9 by Mux Alsc

Pour la vérification hors plan du chargement, on ne doit pas inclure I'effet produit par la charge latérale fictive:

Py 8 Mk
= 0.694

+ =
(bc‘Pny 9 ¢b'Mnx7AlS(i

Comme les deux approches précédentes, c'estla flexion par rapport a I'axe fort qui gouverne. Toutefois, on
peut considérer que le choix du poteau est acceptable. Ceci a cause que I'approche de la charge fictive est
calibrée pour capter les effets du flambementinélastique. Les approches basées surles facteurs de la

longueur effective, et qui nécessitent une processus itératif pour détemminer , peuvent mener a des valeurs

moindres d'interaction.

L'utilisation des valeurs non itératives de t, donne un dimensionnement plus conservateur.

En ce qui conceme les spécifications S16-14, le coeflicient d'amplification U, est supérieur & 1.4, ce qui

signifie qu'il faudra augmenter Ia rigidité du cadre, ou procéder & une analyse élasto-plastique de second
ordre sauf s'il est démontré que les contraintes aux sections critiques, en tenant compte des contraintes

residuelles, ne sont pas superieures a k. (Article 8.6.1)
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Deuxiéme choix de section pour le poteau central pour augmenter la rigidité du cadre

Poteau central: W360x72

ro=20110%mm*  ry o= 149-mm fy o= 485 mm Sy (1= 1150-10% mm Zy o= 1280-10% mm’
' VL VL L v 2
d'; == 350-mm b, := 204-mm t'e:=15.1-mm W', = 8.6-mm A'; = 9110-mm
V= 603-10°- mm* Cly = 600-10%mm® 1y = 21.4-10% mm’
Classe de la section selon $16-14
bl
by 1= > hame 1= d¢c—2t¢ dg | =d -t
1 hame 1 3
semelle_1 := —— ame_1 := = Cy 1 :=AF,=3.188x10"-kN
- t W Y y
c c
semelle = 7.519 ame = 41.558
145 1100 Cr
classel' := 1= 0.39~C— classel' = (7.751 53.458)
ooy y!
Ly MPa MPa i
- ce
170 1700 f
classe2' := ~[l - 0.61 C—j classe2' = (9.087 77.961)
Fy Fy y 1
Ly MPa MPa ]
200 1900 Cr
classe3' := 1= 0.65‘C— classe3' = (10.69 86.187)
ooy y!
L MPa MPa i
classe' := stack(classel', classe2')
classe s':= stack(classe', classe3")
7.751 53.458
classe s'=| 9.087 77.961
10.69 86.187
cond_s':= if(semelle < classe sy 1,1, if(semelle < classe sy | ,2,3)) =1

cond a':= if(ame < classe sy 2,1, if(ame < classe_s2 2,2, 3)) =1

Frame-leaning-columns_2019.xmcd
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cond_sec' := (cond_s' cond a')

choix_s' := max(cond sec') = 1 classe de la section selon les spécifications S16-14
MY, = (¢'Z'x7c)'Fy = 403.2-kN-m Moment résistant plastique
M'y = d;-S‘X_C» Fy = 362.25-kN-m Moment résistant élastique

My = if(choix_s = 3,M'y,M'p) =403.2-kN-m

I'y:= min(l'c,lg) =2.01x 108-mm4

L2
Qf arsclo he [hc 2 Ly

A’ =— | — + —— | = 33.347-mm
AISC E¢l, 3 (I. 3 lg]
Qf s16
Agie=AAIsC T = 13.339-mm
Qf alsc
1
Uy = —————— = 1703
] XCA'gi6
Qf s16°he

M'gy = Qf g16he U = 65.381-kN-m

Vérification de la résistance globale de I'élément:
Le coefficient de la longueur effective K=1, C_est fondé sur I'élancement maximal eu égard a

la flexion biaxiale. Pour ce qui est de la flexion uniaxiale selon I'axe fort, C=C ..

2 ,
Iy -Es-lC 4
Coy = = 1.102x 10™-kN
(1-h¢)?
C
wiy =10 élément soumis a une charge répartie en travée (13.8.4)
My == M_y
Wix
Upy = = 1.072
f
| - —
C
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SYMETRIQUES ET UN SEUL ETAGE AVEC POTEAUX DE RIVE ARTICULES
AUX EXTREMITES : CONCEPT DE LA LONGUEUR EFFECTIVE VERSUS
CHARGE LATERALE FICTIVE

Eguation d'interaction

coeff = if(choix_s = 1,0.85,1) coeff = 0.85 n:= 134

N = A= 0536 N = Ay = 0.824
1
) , 2.0y 1 " 3
Crx_Slé = 0.91ACAF),A 1+ =2.523x 107 -kN
1
. 2ny " 3
CI’)’7816 = 0‘9>AC.F}" 1+ )\y =1.81x 107 kN
Int Cr | oUW Int 0.474
11EI‘S|6:= + nerSléz e
Crx7816 M
2 E_l
T[ . .
. ) s ¢ 4
Cex §16:= —5— = 1102 107-kN
he
2
T BEg Al 3
(‘C)'_Slﬁ = —2 = 1.175x 107-kN
hC
[T'yc}
Résistance globale de '€lément avec leffet de torsion (condition de déversement)
Dans ce cas:
- Le coefficient de la longueur effective K estégala 1 (K=1)
- C, estfondé sur ke flambement selon laxe dont l'élancement est le plus important
- M, est considére pour élément non-soutenu latéralement (avec déversement)
Cy = Cry 816 Résistance a la compressicn pure selon I'élancement
. o 4 maximal
Cefo'l(i: 1.102 x 10 -kN
) 3. — _
(Jey_SllS: 1.175 x 107-kN Ly:=hg L},_Zm
L,V - 3.
CE =if K >I_p_’CGX7816’CE‘}’7316 = 1175 x 107 kN
X C v
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Interaction avec Interaction avec Charge fictive
Poteau central Kin Kr £=0,002
W360x64 0.98 0.967 0.742

Coefficient d'uniformisation des

moments:
wp =06

Coefficient d'augmentation du moment de déversement

élastique:
wy = 1.0

w1

Uy, =
Ix ~
L«I»‘

 —

Ce
U‘|x = lf(U']k

Uy, = 1630

= 1.63 Facteur d'amplification (effets P-5)

£ 1.0,10,U7,)

dev =1m

Moment de déversement

élastique:

R PR AL SIS 3
Mue = L - L‘S-ly-GS-J + L -]_',S-I),-CW-Ls =721 x 107-kN-m
dev dev

Moment résistant 2 la flexion sans

déversement:

M y = 359-kN-m

, . ) , R 0.28M ¥
M'p = i Mo < 0.67-M ¥, 0-M o, 1.15-&-M_y"| | —

Mue
My = if(My 2 MLy, M_y, M} = 403.2-kN-m Résistance pondérée en
fiexion:
Cr coell- Uy Mg,
Stﬂbﬂl[}'s]() = = + - = 0.654
Cry_Sl 6 M’
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

Dimensionnement des poteaux aux contraintes admissibles

Hypotheéses:
Due aux contraintes résiduelles et a la non-verticalité initiale des poteaux, on suppose que l'action inélastique

aura lieu a un niveau des contraintes égal a 0,5 Fy

E := 200000-MPa  module de Young de l'acier

Fy := 250-MPa limite élastique de I'acier
2.7 E
Ce = C, = 125.664 limite de I'élancement qui marque la frontiére entre le comportement
F,

élastique et le comportement inélastique
Tragage de la courbe

d'Euler
ry = 43-mm

Lpy:=(2 25 275 3 4 56 7 8 9)-ni:=1.rows(Lp)
Ly,
N o= —

I'x

>\T:(46.5 58.1 64 69.8 93 1163 139.5 162.8 186 209.3)
of, == —— contraintes théoriques critiques
! (>\i)2 d'Euler

O‘ET=(912.4 584 482.6 405.5 228.1 146 101.4 745 57 45.1)-MPa
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SOLUTION INELASTIQUE
DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE
3 Courbe d'Euler
%107
¢
800T
2 oL
R
5 ompa 00T
g O5Fy  upor
2 MPa
o
| u 200t
0 30 100 150 200 250
Ay Ce

Flancement
— (race |

Bl racc2

On peut constater surla courbe dEuler la frontiére entre Le domaine inélastigue et le domaine élastique

Dans le cas ol KLf < C,,, le module tangent £, doit étre utilisé pour calculer la rigidité a la flexion de la

membrure comprimee.
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES

SOLUTION INELASTIQUE

Poteau soumis principalement a la compression, faisant partie d'une structure a noeuds

deplagables

Ly

Ly

Un poteau intérieur dans une structure a étages, est sallicité par une force axiale de compression provenant des

charges non pondérées. Le flambement du poteau par rapport a son axe faible est empéché,

ainsi que le déversement de la piece. Seul le flambement par rapport a I'axe fort de la section est considéré.
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

P := 3335-kN force de compression
Lol == 3.65-m hauteur du poteau
Lpegm = 7.3-m portée de la poutre

leot 1= 788-10%.mm* inertie du poteau W 360x237
Iy gol i= 162-mm

. 2
Agel i= 30100-mm

Ipeam = 216- 106- |mn1:’0l.ltl‘es W 410x60

a- Comportement élastique

2 | 1 [.1
GL' == © - e GL' = 7.296 C'L = Glf
2 Leol heam
Gy = 7.296
Kelastic = 1.8 Valeur d'essai
Given
™ 2 ™
Gy Gy - - 36 -
Kelastic _ Kelastic
6-(Gy+ G ™
y ( w Jl.) tan
Kelastic
. Facteur de la longueur effective
a 1= Find(Kotastic) a=2616 Méthode des nomogrammes d'alignement

Kelastic =@

Kelasiic = 2.616

L elastic := Kelastic-Leol = 9.549m longueur de flambement
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

K clastic’ Lcol .
slenderness == ———— " — 58.943 élancement de la piéce

Tx col

Calcul de la contrainte admissible de compression en fonction de I'élancement

by Fy
" ksi ksi
Co = if] 30 - —— = 20,20,30 —
3

C - 20 HANDBOOK OF STEEL CONSTRUCTION
E SECOND EDITION 1970
ALLOWABLE STRESSES 16.22

Cp = if]
Cp = 110945
¢ Fy 149000
ksi CPZ
m=— m' = 0.106
GG

KL r:= slenderness

149000
Faq = if{KLr < Cy,0.6-Fy, i!‘|:KLr > Cyn KL 1= Cp,06F, — I‘I‘I'-(KLJ‘ - C(,)-ksi,—ﬂ-ksi
(KL 1~

Faq = 121.509-MPa

slcndcrn0552 .

2 2
. 2:Ce 127" E
F, = if] slenderness < C, T = F, = 121.607-MPa
5 . 3-slendemmess  slenderness™  23-slenderness™
3 8-C. 8-Cc3
Pallow = Acal Fa Pallow = 3660.359-kN
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

. Pallow
ratioysage = T
Tatioygage = 1.098 ratio de la capacité portante admissible en compression de la membrure etla charge

appliiquée

b- Comportement inélastique

Pour cette solution on chaisit pour le poteau une section plus petite que celle utilisée précedement

Lol = 636-10% mm*  inertie du poteau W 360x196
Ix_gol := [39-mm

2
Acol = 25000-mm”~

G 2 leol Lbeam
U clastic = 5" 7
2 Lot Ibeam

GU_elasiic = 5889 GL_elastic = GU_elastic

Recherche du coefficient de la longueur effective

Klastic = 1.8 Valeur dessai
Given
2
G elastic: G \t"L - 36 u
clastic . elastic
B - Kelastic Kelastie
6-(G e+ G i Uy
( U _elastic l.felasnc) tan
Kelastic
. Facteur de la longueur effective
a 1= Find(Ketasic) a=2386 Méthode des nomogrammes
Kelastic = a Kelastic = 2.386
Lt == Kelastic Lol longueur de flambement
Kelastic' Leol
Ly =8707-m slenderness = o slenderness = 54.762
x_col
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

2
slenderness

2 Y 2
2-Ce 12-m- L

Fq = if] slenderness < C,,

5

p
5 3.slenderess s1enderness3 23-slenderness™
Z 5 _
3 8-C. 3. C¢3

Foq = 124337 MPa

14 . " S
[ = _ 149000 ksi la contrainte critique d'Euler divisée par
Slendernessz un facteur de sécurité

F'y = 342.57-MPa

Correction du facteur de la longueur effective
en utilisant le module tangent d'élasticité E

1- Premier cycle de correction

F,

a
GL'_J'nelaslic = GU_elaslic‘_,
e
Gb_inelaslic =2.137 GL_inelaslic = Gl;_inelaslic
Ky:=138 Valeur
dessai
Given
Coefficient de la longueur
effective
Méthode des nomogrammes
2
™ n
Gy inelastic OL inelastic] — | — 36 —
U_inelastic’ YL _inclastic [K1) K|
6'(GU_1‘ncIusLic + GL_im‘laslic) tan ™
Ky
a= Find(Kl) a=1.624
Ki=a Ky = 1.624
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

Avec la nouvelle valeur du coefficient de la longueur effective, on procede a
dautres cycles des calculs des rigidités flexionnelles G, et G

Lt 1 == K- Leol longueur de
- flambement
Ki-Leol
Lf1=5927m slenderness| :=
B I'x_col
slenderness| = 37.276 nouvel élancement du
poteau

2
slendernessy
——— |

2
2:Ce 12.72-E

Fa 1 := if| slenderness| < Cg,

>

5 3-slenderness slendemessl3 23-slenderne5512
Z 4 _
3 8-C, 8. Cc3
Fa 1 = 134.676-MPa
149000 .
F'¢ | 1= —————ksi F'¢ 1 = 739.337-MPa
g 2 g
slenderness
2-Deuxiéme cycle de correction
Faﬁl
GU _inelastic := GU_elastic =
F e 1
GUiineIastic = 1.073
GL_inelastic ‘= GU_inelastic
Kp:=12 Valeur d'essai

Column_allowable.xmcd



ANNEXE B — DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES —

SOLUTION INELASTIQUE

478

DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

Given
2
G G T 36 i
. .G - =1 -3 =
U_inelastic’ MT._inelastic K> Ko
6-(Gr1 iatocri + Gr oot -
( 1 inelastic I,ﬁmelasrwc) tan l
Kz
a:= Find(Kz)
a= 1339 Ko:=a
K> = 1.339
L 2= Ko Lggl longueur de flambement
Ko-Legp
Lf 5> = 4.886-m slendernessy = ©
x_col

slendernessy = 30.728

nouvel élancement du

poteau

slcndcmc5522

‘Fy

2 E
2.C, 12.7°-F

Fa 2= if] slenderness; < Cq, ,

Fy 7 = 138.071-MPa

149000
Feg o=
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

3- Troisiéme cycle de correction

Carrection du facteur de la longueur effective

F a2

e GU clastic = 5.889
F e 2

G inelastic = UU clastic

G[Linelaslic =0.747

GLiinclusLic = GUiinslaslic

Kj:= 1.1 Valeur
dessai
Given
2
Grr o Gr T ~136 o
TI_inelastic' ML _inelastic Ks ) Ks
6 (GUiinclaslic + GLiiuclaslic) tan ™
K3
a:i= P‘i]]d(K3)
a= 1241 Kj=a
Ks
K3 = 1241 — = 0927
3 K,
Lp3:=K3Ley longueur de flambement
K3-Leot
Ly 3 = 4.531-m slendernesss =
x_col
slendernessy = 28.495 nouvel élancement du poteau

5
slendernessy™
l-—— = |'F,
< - 2
, 2-Co 127 E
Fy 3:= if] slendernessz < Cq, . >
3-slendernessy  slendernessy”  23-slendernessy

5
=+
3 8-C, E

<
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

F, 3 = 139.165-MPa

149000
Fogim — " ksi Fle 3= 1265 x 10°-MPa

— 2
slendernesss

4- Quatriéeme cycle de correction

Fy 3 Carrection du facteur de la longueur effective

GU inclastic == Gy clastic =,
F e 3

GU_thlaSliC = 0.648
(}L_inulﬂstiu = Gl:_inclastic

GLI_elasric = 5.889

Kyg:= 1.1 Valeur d'essai
Given
2
G G T —36 il
I inelastic YL inelastic’] = - _—
U_inelastic’ YL _inclastic K Ky
6'(GLl_inc|zL\‘Lic + GL_illL‘lﬂSliC) ; i
tan| —
Ky
a = Find(K4)
a=1211 Ky:=a
Ky
Kg = 1211 — = 0.975
K3
Li 4= Kq-Leol
Ky Lol
Lp4=4418m slendernessy =
- Tx col
slendernessy = 27.789 nouvel élancement du
poteau
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

5
slendernessy™
l————|'Fy
2.C,
Fy 4 := iff slendernessy < Cq, r 5
5 3-slendernessy  slendernessy”  23-slendernessg
g _
3 8.C,

12.5°-E

8-Co
Fa 4 = 139.504-MPa

149000 3
[ly 4= ——————-ksi Iy 4= 133 % 10°-MPa

slc:rldn:rl"u:s.s.42

5- Cinquiéme cycle de correction

Faq

Gu_inclastic *= GU_elastic’ -
_ ! F 4

¢
G inclastic = 0618
Gr1_inglastic *= GU inclastic
GUiclasﬂc = 5.889

Ks:= 1.1 Valeur
d'essai

Given

g Ll 2
(—Tliiinclustic' (JLiinclastic' [_J -36

6'(Gl§7incluslic + GLiinclahlic) tan ~
Ks

a= Find(K5)

a= 1201 Ks:=a

K5 = 1.201 =0.992

3
Ky
Apres cing cycles de correction on arrive & convergence
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DIMENSIONNEMENT AUX CONTRAINTES ADMISSIBLES
SOLUTION INELASTIQUE

Résistance du poteau en compression

Lt = K5 Leal
L¢
Lt = 4384-m slenderness ;=
Ix col
slenderness = 27.572 élancement du
poteau
slendemess2
-k .
. 2:C¢ 127%°-E
Fy = if] slendermess < C, . -
5 3-slenderness  slenderness” 23-slenderness”
Z -
3 8. C. 3
© 8-C,
T, = 139.608-MPa
. 3
Pallm\_inela.slic = AgolrFa Pnllow_inelasLic =349 x 107-kN

Pallow inclastic

P

= 1.047

Lt
— = 0439
I 1 elastic

Cet exemple de calcul montre que |'approche inélastique peut produire une réduction significative de la valeur du
facteur de

lalongueur effective d'un &lement soumis & la compression et faisant partie d'une structure libre de se déplacer
|atéralement.

Lorsque I'¢lancement de la membrure est relativement bas, la nouvelle valeur du coefficient de la longueur effective,
K

s'approche de 1,0

Donc, les poteaux faisant partie des structures a étages, peuvent ére dimensionnés surlabasede K= 1,0
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COMPARAISON ENTRE LES FORMULES DE LA RESISTANCE A LA COMPRESSION

DES POTEAUX SUIVANT AISC LRFD, $S16-14 ET EUROCODE 3

Ag = (7590 8500 9480 10000 11000 )T-mm2

T
we = (60 67 74 79 85) -kg
Iy = (129 145 165 177 198)"-10%mm*
B T
re:= (130 131 132 133 134) -mm
T
d:=(303 306 310 306 310) -mm
T
b= (203 204 205 254 254) -mm

t:=(13.1 14.6 163 14.6 16.3)T-mm

E := 200000- MPa

Fy = 350-MPa
P 1= 0.85
"{Ml =1.1

¢ :=09

Leol:=(6 8 9 11)"m
KL eff =1

i=1. rows(Ag) ji=1. rows(LCOl)
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aire de la section transversale (section W310)

moment dinertie de la section transversale
selon I'axe perpendiculaire au flambement

rayon de giration selon |'axe ot le flambement se
produit
profondeur de la section transversale

largeur de la section transversale

épaisseur des semelles

module d'élasticité de I'acier

limite élastique de l'acier

(G40.21-M-350W

facteur de résistance en compression AISC LRFD

facteur de sécurité partielle EUROCODE3

coefficient de tenu S16-14 (13.1)

longueur de flambement du poteau

coefficient de la longueur effective
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EUROCODE 3
ap g16:= 125 o g16:=15 coefficients de pondération des charges permanentes

OLDiaisc =14

QL ajsc == 17

et surcharges d'exploitation S16-714 selon Article 4.1.3.2 du CNBC.

coefficients de pondération des charges permanentes
et surcharges d'exploitation AISC LRFD

coefficients de pondération des charges permanentes

et surcharges d'exploitation EUROCODE3

op_euro = 135 O euro = 115
wp = 3-kPa
wi, = 10-kPa

2
Strib = 120-m

Charge axiale pondérée de compression
Cr 816 = (D S16WD + L $16'WL) Strib

Cr aisc = (O‘Diaisc'WD + 0‘Liaisc'WL)' Strib

charge permanente uniformément répartie

surcharge d'exploitation uniformément répartie

surface tributaire du poteau

C g16 = 2250-kN

Cfiaisc = 2544-kN

Ct euro = (O‘Dieuro'wD T QL euro’ WL)'Strib Cf euro = 2286-kN
By
P, = — chargecriique dEuler
1,] K L 2
( L_eff’ colj)
W310x6 W310x6 W310x7 W310x7 W310x8
7073.216 7950.515 9047.137 9705.111 10856.565 LC°|= 6m
T 3978.684 4472.164 5089.015 5459.125 6106.818 I‘Col= 8m
e = N =9m
3143.652 3533.562 4020.95 4313.383 4825.14 Lcol
2104.428 2365.442 2691.71 2887.471 3230.052 Lcol =1m

PyT:(2656.5 2975 3318 3500 3850)-kN
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2270.077 2543.718 2845.847 3009.636 3318.939

T 2008.826 2251.988 2525.579 2676.255 2957.076 . i i L '
P. = -kN poteau qui atteint la ruine par flambement inélastique

1865.108 2091.445 2348.986 2492.134 2756.909
1566.208 1757.401 1980.652 2107.335 2337.752

La résistance en compression du poteau est approximativement égale a 0,877 de la charge critique d'Euler, si la
longueur du poteau est sufisamment grande de fagon a ce qu'une membrure idéale bi-articulée puisse atteindre la

ruine par flambement élastique. Cette équation est valable pour les poteaux qui répondent a la condition suivante:

4
P, < 5~Py, cest-a-dire lorsque >‘c > 1.5
N Py KLieff “Leol Fy
ou )\c [ A R
Pe r E
P P
L s "
4 Py. Py.
Tij = iflPy < 0'877‘(_'}’)’)’1’_" SN < est le ratio du module tagent et du module
i,j 9 Ji 0.877 \ In(0.658) délasticité E/E

0.366 0.365 0.359 0.354 0.349
T 0.576 0.574 0.566 0.559 0.552

T =
0.677 0.675 0.666 0.659 0.651
0.849 0.847 0.839 0.832 0.825
2
T 'E'lx."ri,j
P = 0.877-

n_inélastique; Jj 2
(KLieff' Lcolj)
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2270.077 2543.718 2845.847 3009.636 3318.939
> T | 2008826 2251.988 2525579 2676.255 2957.076 N
n_inélastique 1865.108 2091.445 2348.986 2492.134 2756.909
1566.208 1757.401 1980.652 2107.335 2337.752

KLﬁeff “Leol, F
N J y
B T
I‘Xi T -E
0.615 0.61 0.605 0.601
T 0.819 0.813 0.807 0.801
0.922 0.915 0.908 0.901

1.127 1.118 1.11 1.101

1998.782 2245.698 2512.56 2658.591 2933.
1694.271 1908.115 2139.875 2269.478 2509.672
1948.601 2068.969 2290.513 .
1592.728 1694.528 1879.737

Cp caal =
r_CSA 1539263 1735.56

1253.025 1415.714

0.596
0.795
0.894
1.093

n:= 134

-1

n
2:n
Cresay ;= ¢'Agi'Fy‘[‘ +(Ni,5) }

n=1,34 pour sections structurales laminées a chaud et
sections tubulaires fabriquées selon CSA G40.20, Class C,
ASTMAS500, ou

ASTMA1085

299

1929.566 2162.16 2418.97 2558.191 2821.098
1914.19 2146.742 2274.817 2513.515

(d’c' Pr17ine’lastique)T =

1707.502
1585.342
1331.277

-kN
1777.729 1996.638 2118.314 2343.372 C

1493.791 1683.554 1791

C —BP
r—CSAi,j d¢ n_melasthuei’j

ratiog |6 LRFD, . =

effective-length-approche-AISC_JA.xmcd

(d’c' Pnfine’lastiquei j)

riaiscij = o Pniinélastiquei i
235 1987.09
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3587 3.864 3.869 3.925 3.977
. T_[ 0775 0317 032 0235 0153 |

ratio = L%
SI6_LRFD = | 5907 2372 2406 2329 2256

5.878 5.227 5.395 5399 5.403
ratio . = max(ratiosmiLRFD) = 5.878%

CALCUL SUIVANT L'EUROCODE3

Mg = 1 Facteur partiel de sécurité, pris égal 21,10
pour tous les calculs d'instabilitt-EUROCODE3

Bp=10 Pour les sections transversales de classe 1,2 et 3
EUROCODE3

>\l = —_—TT >\l = 75.098

’ F
y
dj T
cond_secj := ™ cond sec =(1.493 1.5 1.512 1.205 1.22)
1

Qj = if(cond_seci < 1.2 A tj £100-mm, 0.49, if(cond_seci >12A1t < 40-mm,0.34,0.49))

OLT=(0.34 0.34 0.34 034 0.34)

46.154 45802 45.455 45.113 44.776
T 61.538 61.069 60.606 60.15 59.701
69.231 68.702 68.182 67.669 67.164
84.615 83.969 83.333 82.707 82.09

0.5
—= |8

effective-length-approche-AISC_JA.xmcd



ANNEXE C— COMPARAISON ENTRE LES FORMULES DE LA RESISTANCE A
LA COMPRESSION DES POTEAUX SUIVANT AISC LRFD, S16-14 ET 491
EUROCODE 3

0.615 0.61 0.605 0.601 0.596

T 0.819 0.813 0.807 0.801 0.795
- 0.922 0915 0.908 0.901 0.894
1.127 1.118 1.11 1.101 1.093

bij = O.5~|:1 + ai'(xi,j - 0.2) + (Xi,jﬂ

0.759 0.756 0.752 0.749 0.745

T 0.941 0935 0.929 0923 0917
- 1.048 1.04 1.032 1.025 1.018
1.292 1.281 127 126 1.249

o) + [(¢i,j)2 - (Xi,j)z]

Xi,j = 0 Xij = if(Xi,j = 1,1,Xi,j)

0.83 0.832 0.834 0.837 0.839

T 0.712 0.716 0.72 0.724 0.728
X = 0.647 0.652 0.656 0.66 0.665
0.519 0.524 0.529 0.534 0.539

F

C =Y. A —
r_euro; ; Xi.j Ba & Nyt

2003.669 2250.364 2516.877 2662.227 2936.308
T 1720.409 1937.224 2172.117 2303.209 2546.422

Ct euro = kN
- 1562.767 1762.39 1979.04 2101.566 2326.849

1254.434 1418.469 1597.099 1700.491 1887.762
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LA COMPRESSION DES POTEAUX SUIVANT AISC LRFD, S16-14 ET 492
EUROCODE 3
Résumé
1998.782 2245.698 2512.56 2658.591 2933.299
T | 1694271 1908.115 2139.875 2269.478 2509.672
Crcsa = kN
— 1539.263 1735.56 1948.601 2068.969 2290.513
1253.025 1415.714 1592.728 1694.528 1879.737
1929.566 2162.16 2418.97 2558.191 2821.098
c T | 1707.502 191419 2146.742 2274817 2513515 N
r_aise 1585.342 1777.729 1996.638 2118.314 2343372
1331277 1493.791 1683.554 1791.235 1987.09
2003.669 2250.364 2516.877 2662.227 2936.308
T | 1720400 1937.224 2172.117 2303.209 2546.422
G euro -kN
- 1562.767 1762.39 1979.04 2101.566 2326.849
1254.434 1418.469 1597.099 1700.491 1887.762
Cr g16 = 2250-kN Cf euro = 2286-kN Cr gisc = 2544-kN
Uaisci i = if(Cf;aisc < Crﬁaisci i ’i’O) Ueuroi i = if(Cﬁeum < Crﬁeuroi | ’1’0) USl6i i = if(Cf;SlG < CriCSAi j’i=0)
00045 00345
UTooooo UT00045
aise "1 9 9 0 0 816715 000 5
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indice, ;.. = U, <j>+l indicegis. =% U <j>+]
aisc; Z aisc Slc’)j z S16
indice,y, = (4 4 4 4) indiceg g = (3 3 3 3)
Ppcoliaiscj = Wc(indiceais(:j) ppcolfS]6j = wC(indicesmj)
ppcol_aiSCT:(TF) 79 79 79)kg ppcol_SléT:(74 74 74 74)kg
00 3 45
r |0 0045
Yeuro 00005
0000O0

§r

m(.hccmu.Oj = Z Uepro® *1
ndi T I
indiceg, =(3 3 3 3)
ppcolieuroj = Wc(indiceeumj)

T
PPcol_euro =(74 74 74 74)kg
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Conclusion:
Pour des poteaux parfaitement droits, articulés aux deux extrémités, la résistance a la compression concentrique varie
légérement en appliquant les trois spécifications, S16,AISC LRFD, Eurocode 3.

Les spécifications AISC LRFD restent plus explicites, en mettant en évidence le phénomeéne du comportement

inélastique.
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