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Ce projet a été financé avec le soutien de la Commission Européenne, des fonds de
recherche pour le charbon et ’acier.

Cette publication refléte les vues de 1’auteur et la Commission ne peut étre tenue
responsable de 1’utilisation qui peut étre faite des informations contenues dans celle-
cl.

La publication a été produite en résultat aux différents projets de recherche suivant:
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- Le projet Leonardo Da Vinci ‘Evaluation de la résistance au feu des
planchers mixtes partiellement protégés’ (FRACOF)

- Un projet antérieur financé conjointement par ArcelorMittal et le CTICM et
exécuté par un partenariat entre le CTICM et le SCIL.

La méthode de calcul simple a été initialement développée en résultat a un essai de
résistance au feu a grande échelle réalisé sur un batiment a ossature métallique a
plusieurs ¢étages au complexe d’essai du Building Research Establishment au
Royaume-Uni. Une grande partie de la base théorique de la méthode de calcul
existait depuis les années 1950, suite a des études sur le comportement structurel des
dalles en béton armé a température ambiante. La premiére version de la méthode de
calcul simple était disponible dans le guide de conception et de calcul du SCI, P288
‘Dimensionnement au feu sécuritaire : Une nouvelle approche pour les batiments
multi-étages a ossature métallique’, 2 Ed.

Bien que l’application de la méthode pour calculer la résistance au feu soit
relativement nouvelle, la base d’ingénierie de la méthode est bien établie.

La méthode de calcul simple a ét¢ implémentée dans un logiciel informatique
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améliorations de la méthode de calcul simple.
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RESUME

Des tests de résistance au feu a grande échelle ont été réalisés dans plusieurs pays et
les observations tirées des incendies développés dans des batiments actuels ont
montré que la résistance au feu des structures mixtes acier-béton est largement
meilleure que celle observée lors d’essais au feu réalisés sur les éléments isolés. 11
apparait clairement qu’il y a d’importantes réserves de résistance au feu dans les
structures modernes a cadre métallique et que les tests de résistance au feu sur des
¢léments simples non restreints ne fournissent pas une indication satisfaisante sur la
performance de telles structures.

Aprés observation et analyse du programme d’essais au feu a grande échelle BRE
Cardington réalisé en 1995 et 1996, un mod¢le de calcul simple a été développé sur
base de I’action membranaire des planchers mixtes acier-béton. Celui-ci permet aux
concepteurs de tirer parti de la résistance au feu inhérente d’un plancher mixte sans
devoir passer par une complexe analyse en ¢éléments finis de la structure entiére.
Cependant, a cause de son aspect spécifique, cet innovant concept de calcul n’est
toujours pas commun pour la plupart des ingénieurs et des autorités. Ce document
est donc établi pour fournir toute 1’information nécessaire pour aider le lecteur a
comprendre la base des recommandations de calcul du modele de calcul simple ci-
dessous.

Dans ce document technique, la base théorique de la méthode de calcul simple et son
développement pour 1’application a 1’ingénierie du feu sont décrites. Une révision
importante des tests pertinents de résistance au feu menés sur des structures réelles a
travers le monde est réalisée et les données correspondantes a ces essais sont
également résumées dans ce document. Il inclut aussi des observations du
comportement de batiments a plusieurs étages en cas d’incendie accidentel. D’autre
part, le document donne une explication détaillée de nouveaux essais au feu a grande
échelle menés sous un feu ISO de longue durée qui fournissent plus de preuves de la
validité du modéle de calcul simple. Le c6té conservateur de cette méthode est aussi
clairement illustré par la comparaison avec 1’étude paramétrique réalisée a 1’aide de
modeles de calcul avancés.



1 INTRODUCTION

Des tests de résistance au feu a grande échelle menés dans plusieurs pays et les
observations des incendies dans des batiments actuels ont montré que la
performance au feu des batiments a planchers mixtes acier-béton (dalles de béton
assemblées a des poutres en acier au moyen de goujons en partie supérieure) est
beaucoup plus importante que celle résultant d’essais de résistance au feu standard
réalisés sur des dalles ou des poutres mixtes traitées comme des éléments
structurels isolés. Il est clair qu’il y a de larges réserves de résistance au feu dans
les batiments modernes composés d’un grillage de poutres et que les tests de
résistance au feu standard sur des ¢léments non restreints ne fournissent pas une
indication satisfaisante de la résistance réelle de telles structures.

L’analyse dévoile que cette excellente résistance au feu provient du développement
de I’action membranaire dans la dalle de béton armée et de I’effet chainette des
poutres en acier.

En raison des observations et analyses décrites ci-dessus, un nouveau concept de
dimensionnement au feu pour les batiments multi-étages modernes a structure en
acier a ¢été développé au Royaume-Uni. Les conseils de conception et les outils
numériques de calcul pour les planchers mixtes basés sur cette méthode ont été
publiés en 2000. De nombreux batiments au Royaume-Uni ont tiré parti de
I’application de cette méthode de calcul simple, résultant en une diminution des

coits de protection au feu'".

Le concept de calcul permet aux designers de tirer avantage du comportement de la
structure dans son ensemble. Certains ¢éléments structurels peuvent ne pas étre
protégés tout en conservant les niveaux de sécurité atteints par des structures
complétement protégées au feu. La méthode de calcul permet d’atteindre la
résistance au feu de planchers mixtes partiellement protégés imposée pour des feux
naturels ou pour une exposition au feu standard. Cette derniére caractéristique est
particuliérement intéressante car cela signifie que le concept de dimensionnement
peut &tre appliqué par des ingénieurs de calcul qui n’ont pas besoin d’une
connaissance approfondie de 1’ingénierie du feu.

Bien que largement utilisée au Royaume-Uni, I’amélioration de la résistance au feu
fournie par 1’action membranaire et 1’effet chainette est toujours un tout nouveau
concept pour la majorité des ingénieurs et des autorités de controle en Europe. Afin
d’informer ces groupes d’utilisateurs potentiels, ce document vise a fournir un
solide support technique pour ce concept de calcul, comprenant :

e  Une révision des preuves disponibles au sujet de la performance des structures
mixtes dans les essais de résistance au feu a grande échelle et les incendies
accidentels dans des batiments

e Une explication détaillée des bases théoriques du modele de calcul simple
pour les systémes a planchers mixtes supportés par des profilés pleins et des
poutres cellulaires

e  Une description des hypothéses fondamentales adoptées dans le modele de
calcul simple pour I’évaluation de la résistance au feu des systémes a
planchers mixtes acier-béton

e Des détails d’un essai au feu démonstratif sur un systéme a plusieurs étages
mixtes acier-béton utilisant une courbe temps-température standard en accord
avec I’EN 1365-2, pour une durée de plus de 120 minutes



Une étude numérique paramétrique détaillée pour vérifier les résultats fournis
par le modele de calcul simple.



2 PROGRAMME D’ESSAIS AU FEU DE
CARDINGTON

2.1 Programme de recherches

En Septembre 1996, un programme d’essais au feu a été¢ achevé au Royaume-Uni
dans le laboratoire de Cardington du Building Research Establishment. Les essais
ont été réalisés sur une structure a ossature en acier de 8 étages mixtes acier-béton
qui a été dimensionnée et construite comme un batiment de bureaux classique a
plusieurs étages. Le but de ces essais était d’étudier le comportement d’une
structure réelle dans des conditions de feu réel et de collecter les données qui
permettraient de valider 1’utilisation de programmes informatiques pour 1’analyse
de structures en cas d’incendie.
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Figure 2.1 Structure de I'essai de Cardington avant de couler les dalles
de béton des planchers

La structure a tester (voir Figure 2.1.) a été dimensionnée pour €tre un exemple
classique d’une structure contreventée et des niveaux de charge qui sont
généralement rencontrés au Royaume-Uni. En plan, la structure couvrait une
surface de 21 m x 45 m et avait une hauteur totale de 33 m. Les poutres ont été
calculées comme simplement appuyées, agissant de maniére mixte avec une dalle
de 130 mm. Normalement, une résistance au feu de 90 minutes est nécessaire pour
une structure de ce type. Des goussets soudés ont été utilisées pour les assemblages
poutre-poutre et des plats d’extrémité souples pour les assemblages poutre-colonne.
La structure était chargée au moyen de sacs de sable distribués sur chaque étage
pour simuler le chargement d’un bureau classique.



Il y avait deux projets dans ce programme de recherche. L'un des deux a été
financé par Corus (anciennement « British Steel ») et par la communauté
européenne du charbon et d’acier (CECA); l’autre a été financé par le
gouvernement anglais via le Building Research Establishment (BRE). D’autres
organisations étaient impliquées dans le programme de recherche : Université de
Sheffield, TNO (Les Pays-Bas), CTICM (France) et « The Steel Construction
Institute ». Des tests au feu ont été réalisés entre Janvier 1995 et Juillet 1996. Les
tests ont été menés a différents étages ; la position de chaque test est présentée sur
le plan du plancher a la Figure 2.1

\
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45m
1. Poutre restreinte (ECSC) 4. Coin (BRE)
2. Cadre plan (ECSC) 5. Compartiment large (BRE)
3. Coin (ECSC) 6. Bureau de démonstration
7. Compartiment central (CTU) (ECSC)

Figure 2.2 Postions des tests

Le test 1 comprenait une seule poutre secondaire et la dalle avoisinante qui était
chauffée par un four a gaz construit a cet effet. Le test 2 était aussi chauffé en
utilisant du gaz et était mené sur un cadre plan traversant la structure sur un étage ;
le test comprenait des poutres principales et les colonnes associées. Les tests 3,4 et
5 comprenaient des compartiments de tailles variées sujets, dans chaque cas, a un
feu naturel alimenté par des tas de chevrons en bois. Les colonnes dans ces tests
étaient protégées jusqu’a la face inférieure de la dalle de plancher tandis que les
poutres et la dalle elles-mémes étaient laissées sans protection. Le test 6 était une
démonstration, ou étaient utilisés des fournitures et du matériel que I’on retrouve
typiquement dans les bureaux modernes comme charge au feu, menant au feu le
plus sévére.

Une description détaillée des tests a été publiée”. Les données complétes des
essais, en format électronique avec les plans des positions des instruments de
mesures, sont disponibles pour les tests 1, 2, 3 et 6 auprés de Corus RD&T
(Swinden Technology Centre) et pour les tests 4 et 5 auprés de BRE®.

2.2 Test 1: Poutre restreinte

Le test a été réalisé au septieme étage de la structure. Un four & gaz construit a cet
effet, de 8 m de long et 3 m de large, a été congu et construit pour chauffer la
poutre secondaire (D2/E2) portant entre deux colonnes et une partie de la structure
avoisinante. La poutre a été chauffée sur une longueur de 8 métres centrée sur ces 9
m de longueur, les assemblages restants donc relativement froids. Le but de 1’essai
était d’enquéter sur le comportement de la poutre chauffée entourée par une dalle
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de plancher restant a température ambiante et d’étudier 1’effet restrictif des parties
non chauffées de la structure.

La poutre a été chauffée a une vitesse comprise entre 3 et 10°C par minute jusqu’a
ce que des températures approchant 900°C soient enregistrées. Au moment du pic
de température, la semelle inférieure atteignait 875°C et la fleche a mi-portée était
de 232 mm (portée/39) (voir Figure 2.3). En refroidissant, la fleche a mi-portée
s’est ramenée a 113 mm.
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Figure 2.3 Déplacement central et température maximale dans la poutre
restreinte du test

Le contraste entre le comportement de cette poutre et celui d’une poutre identique
non protégée testée dans un feu standardisé sous un chargement similaire est
montré a la Figure 2.4. L’importante augmentation du déplacement typique des
poutres simplement appuyées lors d’un essai au feu standard ne se manifestait pas
pour la poutre de 1’ossature de la structure bien que, a une température d’environ
900°C, l’acier structurel conserve seulement 6% de sa résistance plastique a
température ambiante.

11



3.0 Deflection = Span/30 It -
= i
©
Q
(2]
5 2.0 +
R
s i Frame test
Xe]
s}
2 1.0 +
©
o | Standard test

0.0 ‘ ‘ 1 1

0 200 400 600 800 1000

Temperature (°C)

Figure 2.4 Déplacement central et température maximale dans l'essai au
feu standard et dans la poutre restreinte du test

Pendant I’essai, un voilement local est apparu aux deux extrémités de la poutre
testée, juste a I’intérieur du mur du four (voir Figure 2.5).

Figure 2.5 Voilement de la semelle de la poutre restreinte

Une inspection visuelle de la poutre apres le test a montré que les attaches par plat
d’extrémité aux deux extrémités de la poutre s’étaient rompues prés, mais en
dehors, de la zone de la soudure affectée par la chauffe sur un c6té de la poutre.
Cela était causé par la contraction thermique de la poutre lors du refroidissement,
qui générait de trés grandes forces de traction. Bien que le plat se soit rompu par
cisaillement d’un c6té, ce phénomeéne a relaché les contraintes de traction induites,
permettant au plat de 1’autre c6té de la poutre de maintenir son intégrité et
fournissant ainsi une capacité de résistance au cisaillement a la poutre. La rupture
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du plat peut étre identifiée par les relevés de la jauge de contrainte qui indiquent
que, durant le refroidissement, la fissure s’est accentuée sur une certaine période de
temps plutdt que par rupture soudaine.

2.3 Test 2: Cadre plan

Le test a été réalisé sur un cadre plan comprenant quatre colonnes et trois poutres
principales traversant la largeur de la structure au niveau de la ligne B du grillage,
comme présenté a la Figure 2.2.

Un four a gaz de 21 m de long x 2.5 m de large x 4.0 m de haut a été construit en
utilisant des parpaings sur toute la largeur du batiment.

Les poutres principales et secondaires, ainsi que la face inférieure du plancher
mixte, ont été laissées sans protection. Les colonnes étaient protégées au feu
jusqu’a une hauteur a laquelle un plafond suspendu pourrait étre installé (bien qu’il
n’y avait pas de tel type de plafond en place). Par conséquent, les 800 mm du
sommet des colonnes, qui comprenaient les assemblages, n’étaient pas protégés.

Le taux de déplacement vertical a mi-portée de la poutre métallique de 9 m de long
augmentait rapidement entre approximativement 110 et 125 minutes (voir
Figure 2.6). Cela était causé par les déplacements verticaux de ses colonnes
portantes. Les parties exposées des colonnes intérieures se rétrécissaient d’environ
180 mm (voir Figure 2.7). La température de la partie exposée était
d’approximativement 670°C quand le voilement local s’est produit.
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Figure 2.6 Déplacement vertical maximum de la poutre centrale de 9 m
de long et température des sections supérieures exposées au
feu des colonnes intérieures

La réduction de la hauteur de la colonne qui résultait de ce voilement local
entrainait une déformation permanente d’environ 180 mm dans tous les planchers
au-dessus du compartiment incendié. Pour éviter ce comportement, les colonnes
dans les tests ultérieurs ont été protégées sur toute leur hauteur.

13



Figure 2.7 Téte de colonne écrasée apres le test

Des deux cotés des poutres principales, les poutres secondaires étaient chacune
chauffées sur une longueur d’environ 1.0 m. Aprés le test, I’inspection dévoila que
de nombreux boulons dans les assemblages par goussets soudés s’étaient rompus
par cisaillement (voir Figure 2.8). Les boulons avaient seulement été cisaillés d’un
coté de la poutre principale. De maniére similaire a la fracture du plat du test 1, les
boulons se sont cisaillés a cause de la contraction thermique de la poutre pendant le
refroidissement. Cette contraction thermique a généré de trés grandes forces de
traction qui ont été reprises de 1’autre c6té de la poutre principale une fois que les
boulons se sont rompus dans le gousset soud¢.

Figure 2.8 Assemblage par gousset soudé apres le test

2.4 Test 3: Coin

L’objectif de ce test était d’étudier le comportement d’un systéme de plancher
complet et, en particulier, le role de « pontage» ou l’action membranaire du
plancher en fournissant des chemins de transfert de charge alternatifs au fur et a
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mesure que les poutres portantes perdaient leur résistance. En utilisant des
parpaings en béton, un compartiment de 10 m de large x 7.6 m de profondeur a été
construit dans un coin du premier étage de la structure (E2/F1).

Pour s’assurer que les murs du compartiment ne contribuaient pas a reprendre les
charges appliquées, toutes les restreintes et attaches dans le pignon du mur et dans
la couche supérieure du mur de blocs ont été¢ Otées. Les panneaux de fibres
minérales dans les joints de dilatation ont été remplacés par des couches en
céramiques.

Pareillement, les colonnes de facade du mur extérieur ont été détachées de la poutre
d’extrémité au-dessus de I’ouverture du compartiment pour s’assurer que cette
poutre ne bénéficie pas d’appuis supplémentaires.

Toutes les colonnes, les assemblages poutre-colonne et les poutres de contour
étaient protégées contre le feu.

La charge au feu était de 45 kg/m” fournie a 1’aide de chevrons en bois. Cette
charge au feu est assez grande et équivaut au fractile a 95% pour les batiments de
bureaux. Les calculs de sécurité au feu sont normalement basés sur un fractile a
80%. La ventilation était réalisée a 1’aide d’une seule ouverture de 6.6 m de
large x 1.8 m de haut. Le pic de température des gaz enregistré dans le
compartiment était de 1071°C.

La température maximale dans ’acier était quant a elle de 1014°C, enregistrée dans
la poutre intérieure de la ligne 2 du grillage (E2/F2). Le déplacement vertical de
428 mm (juste inférieur a la portée/20) survenait au centre de la poutre secondaire
qui avait un pic de température de 954°C. En refroidissant, le déplacement
permanent de cette poutre s’est ramené a 296 mm. Les variations de fleche et de
température avec le temps sont montrées a la Figure 2.9.
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Figure 2.9 Déplacement vertical maximum et température de la poutre
secondaire

Tout le matériel combustible dans le compartiment a été consommé par le feu. La

structure se comportait extrémement bien, sans présenter aucun signe de rupture
(voir Figure 2.10).
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Le voilement s’est produit a proximité de certains des assemblages poutre-colonne
mais, contrairement au test 2, les boulons dans les assemblages n’ont pas souffert
de rupture en cisaillement. Cela peut indiquer que des grandes forces de traction ne
se sont pas développées ou que I’assemblage avait une ductilité adéquate pour faire
face au déplacement induit par la traction.

Figure 2.10 Vue de la structure aprés le test

2.5 Test 4: Coin

Ce test a été réalisé au deuxiéme étage, dans une baie de coin (E4/F3) avec une
surface de 54 m”. Les frontiéres intérieures du compartiment sur les lignes E et 3
du grillage ont été construites avec des parois séparantes a base de montants
métalliques et de plaques résistant au feu. La paroi séparante a été réalisée pour
avoir une résistance au feu de 120 minutes, avec une fléche en téte de 15 mm. Un
mur parpaing déja en place sur toute la hauteur formait les frontiéres du mur
pignon de la ligne F du grillage; le mur extérieur, ligne 4 du grillage, était vitré au-
dessus d’un meétre de parpaing. Le compartiment était totalement fermé, avec
toutes les fenétres et portes fermées. Les colonnes étaient protégées contre le feu
jusqu’au-dessous de la dalle, incluant les assemblages mais, contrairement au test
3, la poutre linteau (E4/F4) était laissée sans protection et les colonnes de facade
au-dessus d’elle restaient connectés. Douze tas de chevrons ont été utilisés pour
fournir une charge au feu de 40 kg/m’.

Le développement du feu a été¢ largement influencé par le manque d’oxygene dans
le compartiment. Aprés une augmentation initiale de température, le feu s’est
atténué et a continué a se consumer jusqu’a ce que la brigade de pompier
intervienne pour ventiler le compartiment aprés 55 minutes en Otant une seule vitre.
Cela a entrainé une faible augmentation de température suivie par une diminution
de celle-ci. Une seconde vitre, située juste au-dessus de la précédente, a été brisée a
la 64°™ minute et les températures ont commencé a augmenter progressivement ;
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entre les minutes 94 et 100, les vitres restantes se sont brisées. Cela a initié une
brusque augmentation de température qui a continué¢ avec le développement de
I’incendie. La température maximale des gaz enregistrée dans le centre du
compartiment était de 1051°C apres 102 minutes (voir Figure 2.11). La température
maximale dans I’acier était de 903°C enregistrée aprés 114 minutes au niveau de la
semelle inférieure de la poutre secondaire centrale.

Le déplacement maximum de la dalle était de 269 mm et s’est produit au centre du
compartiment aprés 130 minutes. Celui-ci s’est ramené a 160 mm apres 1’incendie.

La poutre de bord non protégée de la ligne 4 du grillage était surveillée durant le
test pour qu’elle soit complétement engloutie par le feu. Cependant, la température
maximale de cette poutre était de 680°C, ce qui est relativement peu comparé a
celle des poutres intérieures, comme montré a la Figure 2.12. Le déplacement
maximum correspondant de la poutre de bord était de 52 mm, relevé apres 114
minutes. Ce petit déplacement était dii au support supplémentaire fourni par les
colonnes de fagade au-dessus du compartiment qui travaillaient en traction pendant
I’essai.

Les murs intérieurs du compartiment ont ét€ construits directement sous les poutres
non protégées et se sont bien comportés. Leur intégrité a ét¢ maintenue pendant
toute la durée du test. En enlevant le mur, on pouvait voir qu’une des poutres avait
subit des déformations locales sur la majorit¢ de sa longueur. Cela était di au
gradient thermique important a travers la section de la poutre (causé par le
positionnement du mur du compartiment), combiné a I’importante restreinte a la
dilatation thermique.

Aucun voilement local ne s’est produit dans aucune des poutres et les assemblages
n’ont montré aucun signe caractéristique de I’action de grandes forces de traction
qui étaient observées lors du refroidissement dans les autres tests.
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Figure 2.11 Températures des gaz dans le four enregistrées lors du test 4
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Figure 2.12 Température maximale de la semelle de la poutre intérieure et
de la poutre d’extréemité

2.6 Test5: Grand compartiment

Ce test a été réalisé entre le deuxiéme et le troisiéme étage avec un compartiment
comprenant la largeur entiére de la structure et couvrant une surface de 340 m”.

La charge au feu de 40 kg/m® était fournie a 1’aide de tas de chevrons en bois
disposés uniformément sur la surface du plancher. Le compartiment a été¢ délimité
en construisant un mur en plaques de platre résistant au feu sur toute la largeur du
batiment et en ajoutant des protections en plus pour le conduit d’ascenseur. Un
double vitrage a été installé sur les deux cotés de la construction, mais le tiers
central du vitrage des deux c6tés du batiment a été laissé ouvert. Toutes les poutres
en acier, y compris les poutres de bord, n’étaient pas protégées. Les colonnes
intéricures et extérieures étaient protégées jusqu’a leur sommet ainsi que les
assemblages.

La condition de ventilation gouvernait la sévérit¢é du feu. Il y a eu une
augmentation rapide de la température quand les vitres ont été détruites, créant de
larges ouvertures des deux coOtés de la structure. La surface de ventilation
importante présente dans les deux cotés opposés du compartiment a conduit a un
feu de longue durée mais avec des températures plus basses qu’attendues. La
température maximale des gaz dans le compartiment était de 746°C, avec une
température maximale de I’acier de 691°C enregistrée au centre du compartiment.
Les températures des gaz enregistrées dans le compartiment sont montrées a la
Figure 2.13. La structure vers la fin du feu est quant a elle présentée a la Figure 2.14.

Le déplacement maximal de la dalle a atteint une valeur de 557 mm et s’est ramené
2 481 mm une fois que la structure refroidie.

Un important voilement local s’est produit a proximité des assemblages poutre-
poutre. En refroidissant, un certain nombre d’assemblages par plat d’extrémité se
sont rompus d’un coté. Dans un cas, ’dme elle-méme s’est détachée du plat
d’extrémité de sorte que I’assemblage acier-acier n’avait plus de résistance au
cisaillement. Cela a engendré de grandes fissures dans le plancher mixte au-dessus
de I’assemblage, mais la ruine n’est pas arrivée, le cisaillement de la poutre étant
repris par la dalle mixte du plancher.
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Figure 2.13 Températures maximale et moyenne enregistrées dans le
compartiment

Figure 2.14 Structure déformée pendant l'incendie

2.7 Test 6: Test de demonstration d’'un bureau

Le but de cet essai était de montrer le comportement structurel dans un scenario de
feu réaliste.

Un compartiment de 18 m de large sur 10 m de profondeur, avec une surface de
135 m®, a été construit en utilisant des parpaings en béton. Le compartiment
représentait un bureau de type « espace ouvert » et contenait une série de postes de
travail comprenant du mobilier moderne, des ordinateurs et des systémes de
rangement (voir Figure 2.15). Les conditions de I’essai ont été mises en place pour
créer un feu trés sévere en incorporant des morceaux de bois/plastique pour créer
une charge au feu totale de 46 kg/m® (moins de 5% des bureaux excéderait ce
niveau) et en limitant la surface de fenétre au minimum autorisée par les
réglements pour les batiments de bureaux. La charge au feu était constituée de 69%
de bois, 20% de plastiques et 11% de papiers. La surface totale des fenétres était de
25.6 m* (19% de la surface au sol) et la portion centrale de chaque fenétre,
totalisant 11.3 m?, a été laissée sans vitre pour créer les conditions de ventilation les
plus pessimistes au début du test.
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Figure 2.15 Bureau avant le test

A Tintérieur du compartiment, les colonnes et les assemblages poutre-colonne
¢taient protégés au feu. Les poutres secondaires et principales, y compris les
assemblages poutre-poutre, sont restés totalement exposés.

Les colonnes de fagade ont été laissées connectées aux poutres d’extrémité et ont
donc apporté un support pendant I’incendie.

La température maximale des gaz était de 1213°C et la température moyenne
maximale était d’environ 900°C, comme montré a la Figure 2.16Erreur ! Source
du renvoi introuvable.. La température maximale dans 1’acier non protégé était de
1150°C. Le déplacement vertical maximum était quant a lui de 640 mm et il se
ramenait & une déformation permanente de 540 mm en refroidissant (voir
Figure 2.17). Le pic de température des poutres linteaux, au-dessus des fenétres,
atteignait 813°C. Tout le matériel combustible dans le compartiment a été
complétement brulé, le contenu des classeurs a tiroir également. Vers le fond du
compartiment, la dalle a fléchi et reposait sur le mur parpaing. La structure ne
présentait aucun signe de rupture.

Une vue extérieure du feu prés de son pic est montrée a la Figure 2.18. La structure
au sortir de 'incendie est présentée aux Figure 2.19 et Figure 2.20. La Figure 2.19
montre une vue globale du compartiment brulé et la Figure 2.20 montre la téte
d’une des colonnes. Pendant 1’essai, la dalle de plancher s’est fissurée autour d’une
des tétes de colonnes, tel que montré a la Figure 2.21. Ces fissures se sont produites
pendant la phase de refroidissement, probablement a cause de la rupture partielle
d’un assemblage poutre-colonne a cet endroit. L’inspection de la dalle apres le test
a montré que les barres d’armature n’avaient pas été ancrées correctement et que,
dans cette partie, les barres du grillage d’armature en acier étaient simplement
assemblées bout a bout. Cela illustre I’importance d’utiliser un recouvrement
permettant le transfert total des efforts de traction entre les barres des grillages
d’armatures adjacents.
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Figure 2.19 Température des gaz mesurée dans le compartiment
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Figure 2.21 Dalle fissurée a proximité du non recouvrement des grillages
d’armatures

2.8 Test 7: Compartiment central

Le test a été réalisé dans le compartiment central du 4°™ étage de la structure qui
mesurait 11 m de large et 7 m de profondeur. La structure en acier exposée au feu
se compose de deux poutres principales de type 356x171x51 UB, deux colonnes de
type 305x305x198 UC et 305x305x137 UC, et trois poutres secondaires de type
305x165x40 UB, respectivement.

La charge au feu était fournie par des tas de bois de 40 kg/m? couvrant ’ensemble
de la surface du compartiment. La ventilation était quant a elle effectuée par une

longue ouverture de 1.27 m de hauteur sur 9 metres de longueur sur la fagade.

Environ 130 thermocouples ont été¢ disposés dans le compartiment et a différentes
positions le long des poutres dans les profilés métalliques et les dalles mixtes, aussi

23



bien que dans les assemblages en acier (gousset soudé et plat d’extrémité). 14
thermocouples supplémentaires ont été placés dans les colonnes protégées. Afin de
mesurer la distribution des efforts internes, 2 types différents de jauges de
contraintes ont ¢té utilisés; les unes pour les hautes températures dans les
assemblages et les autres pour les températures ambiantes dans les colonnes
protégées et les éléments non exposés. Quant a I’instrumentation utilisée pour la
déformée du plancher et des principaux éléments structurels, un total de 37
transducteurs de déplacements ont été utilisés pour mesurer la déformation de la
dalle de béton et le mouvement horizontal des colonnes. En plus, 10 caméras vidéo
et deux caméras a images thermiques ont filmé le développement du feu et des
fumées, les déformations structurelles et la distribution de la température en
fonction du temps.

Les températures enregistrées a différents endroits du compartiment sont
comparées avec la courbe paramétrique présentée dans I’EN 1991-2, Annexe B®”
(voir Figure 2.22). La température maximale enregistrée dans le compartiment était
de 1107.8°C apres 54 minutes de feu.
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Figure 2.22 Compartiment aprés l'incendie

En ce qui concerne la chauffe des poutres en acier, les poutres non protégées ont
été¢ chauffées jusqu’a environ 1087.5°C, température qui était atteinte apres 57
minutes de feu dans la semelle inférieure de la poutre métallique D2-E2 au milieu
de la section (voir Figure 2.23). La température maximale enregistrée dans les
joints était d’environ 200°C.
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Figure 2.23 Variations de température dans les poutres métalliques

Un résumé des températures enregistrées dans la dalle mixte est montré a la
Figure 2.24 pour les températures dans 1’armature au-dessus des nervures. Il a été
observé que I’élévation maximale de température mesurée du c6té non exposé de la
dalle mixte était inférieure a 100°C ce qui satisfait le critére d’isolation.
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Figure 2.24 Variation de température dans le plancher mixte
Concernant la fleche globale de 1’étage, les fleches maximales étaient d’environ
1200 mm. Malgré la présence de fleéches aussi importantes, la ruine prévue du

plancher n’a pas été atteinte, comme montré a la Figure 2.25. Pendant la phase de
refroidissement, la fléche s’est ramenée a environ 925 mm.
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Figure 2.25 Vue du plancher apres l'incendie

Le voilement s’est produit dans la semelle inférieure et 1’dme de la poutre
adjacente aux joints pendant la phase de chauffe aprés environ 23 minutes de feu
(voir Figure 2.26). Ce voilement local a été provoqué par I’empéchement de
dilatation thermique apporté par la structure avoisinante. En plus, une rotule
plastique en flexion s’est formée dans la section droite des poutres adjacentes a la
zone protégée du feu a cause du bridage thermique provenant de la section
adjacente protégée.

Figure 2.26 Plusieurs poutres métalliques déformées

La Figure 2.27 montre les fissures ouvertes dans la dalle de béton autour d’une des
tétes de colonne. Cette fissure s’est développée le long de la ligne de recouvrement
du grillage d’armatures réalisée sans fixations adéquates.

Figure 2.27 Dalle de plancher fissurée autour d’une téte de colonne
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2.9 Commentaires genéraux sur le
comportement observe

Dans tous les tests, la structure s’est trés bien comportée et la stabilité structurelle a
surtout €été conservée.

Le comportement de la structure entiére soumise au feu est manifestement treés
différent de celui des éléments seuls non restreints dans un test au feu standard. Il
est clair qu’il y a des interactions et des changements dans les mécanismes de
reprise des charges dans les structures réelles qui dominent la facon dont elles se
comportent ; c’est totalement en dehors des possibilités offertes par un simple essai
au feu standard de reproduire ou d’évaluer de tels effets.

Les essais de Cardington ont démontré que les structures modernes a ossatures
métalliques combinées a des dalles mixtes avec un coffrage inférieur en acier ont
une cohésion qui fournit une résistance au feu bien meilleure que celle
généralement supposée. Cela confirme les indications provenant d’autres sources.
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3 TESTS AU FEU SUR UN PARKING DE
VOITURES, FRANCE

Entre 1998 et 2001, en partie d’un projet financé par la CECA, des essais au feu
ont été réalisés sur un parking ouvert pour voitures composé d’une structure mixte
acier-béton.

Un parking ouvert pour voiture a un seul étage a ossature mixte a été¢ construit
spécifiquement pour ces essais eu feu a grande échelle. La surface couverte par ce
parking était de 32 x 16 m?, ce qui équivaut a un parking de 48 places, et la hauteur
de celui-ci était de 3 m (voir Figure 3.1).

La structure était composée de :

e Colonnes en acier non protégées: HEA180 (colonnes d’extrémité) et HEB200
(colonnes centrales),

e Poutres mixtes: poutres d’acier non protégées (IPE 550, IPE 400 et IPE 500)
assemblées a une dalle mixte,

e Dalle mixte avec une ¢épaisseur totale de 120 mm (coffrage d’acier:
COFRASTRA40).

La conception structurelle du parking ouvert pour voiture était basée sur les
principes de I’ingénierie de la sécurité incendie développés spécialement pour les
parkings ouverts dans le cadre d’un précédent projet de recherche Européen. Pour
cette méthode, le scénario de feu était défini sur base de statistiques réalisées sur
les incendies réels de parkings pour voitures. La résistance structurelle du parking
ouvert a été vérifiée a 1’aide d’un modele avancé utilisant une analyse 2D qui
négligeait I’influence des effets membranaires dans la dalle mixte (voir Figure 3.2).

Figure 3.1 Parking automobile ouvert avant le feu
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Figure 3.2 Modélisation 2D du parking ouvert testé avec un cadre
mixte plan

Trois tests ont été réalisés sur ce parking ouvert. Les deux premiers essais
impliquaient trois voitures ; le troisiéme et dernier test a été exécuté pour évaluer la
propagation du feu entre deux voitures placées face a face. Durant chaque essai, on
a laissé briler les voitures jusqu’a ce qu’elles s’éteignent d’elles-mémes.

Le feu le plus sévere a été obtenu dans le second test pendant lequel, sous I’effet
d’un vent fort, trois voitures ont brulé ensemble 10 minutes apres I’ignition de la
premiere voiture (voir Figure 3.3). Une surface significative du parking a été
exposée aux flammes qui ont atteint une température de plus de 800°C (voir
Figure 3.4). Les poutres en acier au-dessus des voitures incendiées ont été
chauffées jusqu’au moins 700°C (voir Figure 3.5).

Figure 3.3 Développement complet du feu pendant un essai

Bien que la chauffe des poutres métalliques engendre une réduction significative de
la résistance de 1’acier, aucune ruine de la structure métallique non protégée ne
s’est produite pendant ces tests au feu. De plus, par rapport au comportement
structurel, la fleche maximale mesurée de la dalle mixte était relativement faible et
n’excédait pas 150 mm.
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Figure 3.5 Température des poutres d’acier mesurée au dessus des
voitures incendiées

Il a été observé que les fléches prévues par une simulation 2D étaient plus grandes
que les fléches enregistrées durant I’essai. Par conséquent, un modéle 3D a été créé
pour prévoir le comportement structurel du parking automobile (voir Figure 3.6),
en utilisant les techniques de modélisation qui avaient été¢ développées pendant la
seconde phase du projet de recherche de Cardington.

La Figure 3.7 montre une comparaison entre les fléches enregistrées dans les tests
et celles calculées au moyen de modeles a deux et trois dimensions. Il peut étre
observé que les résultats fournis par le modéle 3D présentent une meilleure
corrélation avec les résultats des essais. Il est clair que I’effet membranaire de la
dalle mixte commencgait déja a jouer un rdle positif méme sous une fleche
relativement faible.
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Figure 3.6 Modélisation 3D d’un parking automobile ouvert
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Figure 3.7 Comparaison entre le déplacement vertical calculé et celui
mesuré pendant le test

Néanmoins, selon le scénario de feu adopté dans [I’ingénierie de Ia
sécurité incendie, les pieces d’acier d’un parking ouvert pourraient étre chauffées
jusqu’environ 950°C. 11 est clair qu’a une telle température, la fléche du plancher
sera amplifiée et sa résistance structurelle dépendra fortement de I’effet
membranaire (voir Figure 3.8).
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Figure 3.8 Exemple de déformation d’un parking automobile ouvert
soumis a un scenario de feu défini suivant la reglementation
francaise

Par conséquent, la méthodologie basée sur une modélisation 3D du plancher mixte
d’un parking automobile ouvert développée pendant ce projet fut alors utilisée dans
plusieurs projets d’ingénierie de la sécurité incendie en France pour vérifier la
stabilit¢ de parkings automobiles ouverts composés d’une ossature mixte acier-
béton non protégée. 1l peut aisément étre compris que la base de cette méthode est
bien sur D’effet membranaire du plancher mixte. De plus, afin de faciliter
I’application de cette méthode, plusieurs tables de calculs®® ont été fournies dans
lesquelles des tailles standards d’¢léments métalliques, de dalles de béton et de
grillages d’armatures en acier sont proposées selon les charges appliquées et le
systéme structurel employés. Un exemple de ces tables est donné dans la Table 3.1.
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Table 3.2
résistance au feu

Table de calcul d’un parking automobile ouvert liée a la

Portée de la dalle

& Poutie principale

L’

=t

Poutre secondalre

Coloune

L ]

propre)
Niveau standar

¥

Dale mixt

Demier niveau

Charge imposé

k]
7.5

0.00
0.0

15.0

.
secondaires

Poids propre de la fagade: 7
Onentanon desplacesde parking :
Perpendiculaire aux poutres

:25m

Portée poutre secondaire : 7.5m
Portée poutre principale :
Espacement des colonnes: 7.5m

7.5m

Charges appliquées (exceptéle poids

d:

Charge permanente : 0.20 kN/m’
Charge imposée : 2.50 kN'm’

Charge permanente : 1.45 kN/m’

e:2.50 kN'm
SkN‘m

Hauteur nette en-dessous de la poutre métallique : 2.1m

Dimensionnement de la section droite
descolonnes

Taille minimale dela section droite des | Niveaustandard IPE240
poutres secondaires Demier niveau IPE270
Taille minimale dela section droite des | Niveaustandard IPE400
poutres principales Demier niveau IPE450
Type de section disponible HEA, HEBet HEM

Niveau de charge maximum

i)

0.35

Exigencesa appliquerpour la dalle de
béton

Epaisseurtotale dela dalle

2 120mm & < 140nmm

Hautewrmaximale du coffrage
métallique

62mm

Encombrement mininmum des
nervures du coffrage métallique

(\9)

0393

Epaisseurminimum dela
feuille métallique

0.75mm

Dimension minimum du
grllage d’amatures métalliques

$7 150mmx 150mm

Position du grillage d’amrmatures

30mmadela face

meétalliques supénieure de la dalle
(*)Encombrement des nervures du coffrage métallique Vil 1,
(f4+15)
21y +14)
|
I;

de calcul 2 température ambiante

(**)Niveaude charge : rapport dela charge appliquée en condition d'incendie sur la charge ultime
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4  TEMOIGNAGES D’'INCENDIES
ACCIDENTELS DANS D’AUTRES
PAYS

Deux incendies en Angleterre pendant les années 1990’s (Broadgate et Churchill
Plaza) ont permis d’observer comment les batiments modernes a ossature en acier
se comportaient au feu. L’expérience tirée de ces incendies a eu une influence en
relancant la question de savoir comment des batiments pourraient &tre
dimensionnés pour résister au feu et elle fut a la base des essais de Cardington.

Un témoignage du comportement structurel est aussi disponible pour des essais au
feu a grande échelle en Australie et en Allemagne. En Australie et en Nouvelle-
Z¢lande, des approches de dimensionnement qui permettent 1’emploi d’acier non
protégé pour des batiments multi étagées a ossature métallique ont été développées.

4.1 Broadgate

En 1990, un incendie s’est déclaré dans un bloc de bureau de 14 étages
partiellement achevé lors de I’aménagement du Broadgate a Londres®. Le feu a
commencé a l'intérieur d’une grande baraque de chantier au premier étage du
batiment. Il a été estimé que les températures du feu ont atteint plus de 1000°C.

Le plancher a été construit en utilisant des fermes mixtes en treillis de grande
portée et des poutres mixtes supportant une dalle de plancher mixte. La dalle était
dimensionnée pour avoir une résistance au feu de 90 minutes. Au moment de
I’incendie, le batiment était en phase de construction et la protection au feu passive
des coffrages d’acier était incompléte. Le systéme de sprinkler et d’autres mesures
actives n’étaient pas encore opérationnels.

Aprés l'incendie, il a été conclu par une inspection métallurgique que la
température des coffrages d’acier non protégés n’avait pas du excéder 600°C. Une
inspection similaire des boulons utilisés dans les assemblages acier-acier a mené a
la conclusion que la température maximale ayant été atteinte dans les boulons était
de 540°C, soit pendant la fabrication de ceux-ci ou pendant 1’incendie.

Les poutres métalliques déformées avaient des fleches permanentes comprises
entre 270 mm et 82 mm. Les poutres avec les déplacements permanents les plus
importants dans cet intervalle de valeurs présentaient du voilement local au niveau
de la semelle inférieure et de I’ame, prés des supports. De cette constatation, il a été
conclu que le comportement des poutres était fortement influencé par leur
restreinte a la dilatation thermique. Cette restreinte était fournie par la structure
avoisinante qui était a une température substantiellement plus faible que 1’acier
affecté par le feu. Des forces axiales se sont développées dans les poutres chauffées
résultant en une augmentation du déplacement vertical a cause de I’effet P-delta.
Le voilement de la semelle inférieure et de I’ame de la poutre prés de ses supports a
été causé par une combinaison de force axiale induite et de moment négatif
engendré par la raideur de I’assemblage.

Bien que I’investigation ait montré les effets visuellement défavorables dus a la
restreinte des poutres métalliques, les possibles effets bénéfiques n’étaient pas
évidents a identifier parce que seules des températures d’acier relativement basses
ont été enregistrées pendant I’incendie. Les effets bénéfiques qui pourraient s’étre
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développés étaient 1’effet chainette des poutres et le pontage ou [’action
membranaire de la dalle mixte.

Les fermes d’acier fabriquées portaient sur une distance de 13.5 m et avaient un
déplacement vertical maximum de 552 mm; certains éléments des fermes
montraient des signes de voilement. Il a été conclu que le bridage thermique
apporté par les autres éléments de la ferme, combiné avec une distribution de
température non uniforme, causait des forces axiales de compression additionnelles
qui conduisaient au voilement.

Au moment de I’incendie, toutes les colonnes métalliques n’€taient pas protégées.
Dans les cas ou elles n’étaient pas protégées, la colonne s’était déformée et rétrécie
d’environ 100 mm (voir Figure 4.1). Ces colonnes étaient adjacentes a beaucoup
d’autres colonnes plus robustes qui ne montraient pas de signes de déformation
permanente. Il a été supposé que ce rétrécissement résultait du bridage thermique.
La restreinte a la dilatation thermique était apportée par des poutres de transfert
rigides a un niveau plus élevé de la structure agissant avec les colonnes situées hors
de la surface affectée par le feu.

Figure 4.1 Colonne voilée et poutres déformées dans le Broadgate

Malgré la déformation de certaines colonnes, la structure ne montrait aucun signe
de ruine. Il a été supposé que les parties moins affectées de la structure étaient
capable de supporter les charges additionnelles qui étaient redistribuées en dehors
de la zone affaiblie.

Apres I’incendie, le plancher mixte présentait de trés grandes déformations avec un
déplacement vertical permanent de 600 mm (voir Figure 4.2). Des ruptures
d’armatures ont été détectées. Dans certaines parties du plancher, le coffrage en
tole métallique s’était décollé du béton. Il a ét€ supposé que cela était
principalement di a la vapeur évacuée du béton combinée aux effets du bridage
thermique et de la dilatation différentielle.

Un mélange d’assemblages par corniére et par plat d’extrémité était utilisé. Apres
I’incendie, aucun des assemblages ne s’était rompu bien que les déformations aient
été conséquentes. Dans les assemblages par corniére, il y a eu des déformations des
trous de boulons. Dans un assemblage a plat d’extrémité, deux des boulons
s’étaient rompus ; dans un autre, le plat s’était fracturé d’un co6té de la poutre mais
I’assemblage était toujours apte a transférer le cisaillement. La principale cause de
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déformation était supposée étre due aux forces de traction apparaissant durant le
refroidissement.

Aprés I’incendie, les €léments structurels couvrant une surface d’environ 40 m x 20
m ont été remplacés mais il est important de souligner qu’aucune ruine structurelle
ne s’est manifestée et que l’intégrité de la dalle de sol a été conservée pendant
I’incendie. Les pertes financiéres directement liées a 1’incendie dépassaient les
£25M, desquels moins de £2M étaient consacrés a la réparation de 1’ossature et des
dommages du plancher ; les autres colits provenait des dommages causés par les
fumées. Les réparations structurelles ont été réalisées en 30 jours.

Figure 4.2 Vue du plancher déformé au dessus du feu (la fléche
maximale était d’environ 600 mm)

4.2 Batiment Churchill Plaza, Basingstoke

En 1991, un incendie s’est déclaré dans le batiment de la Mercantile Credit
Insurance, Churchill Plaza, Basingstoke. Un batiment de 12 €tages a été construit
en 1988. Les colonnes étaient protégées a I’aide de plaques de protection au feu et
les poutres mixtes du plancher a 1’aide d’un spray de protection. La face inférieure
de la dalle de plancher n’était pas protégée au feu. La structure a été dimensionnée
pour bénéficier d’une résistance au feu de 90 minutes.

Le feu a commencé au 8™ étage et s’est rapidement étendu jusqu’au 9™ puis
10°™ étage au fur et 4 mesure que les fenétres cassaient. Pendant I’incendie, la
protection au feu a bien fonctionné et il n’y a pas eu de déformation permanente de
I’ossature métallique de la structure. Le feu était estimé Etre comparativement
«cool » parce que les fenétres brisées permettaient au vent d’augmenter la
ventilation. Les assemblages protégés ne se sont pas déformés.

Par endroits, le coffrage métallique en queue-d’aronde montrait certains signes de
décollement par rapport a la dalle de plancher en béton (comme cela avait été
observé lors de I’incendie du Broadgate). Un test de chargement a ét¢ mené sur la
surface la plus sévérement touchée, avec une charge de 1.5 fois la charge de calcul
total. Le test a montré que la dalle avait une capacité portante adéquate et pouvait
étre réutilisée sans réparation.
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Les charpentes métalliques protégées n’ont pas été endommageées. Le cott total des
réparations s’¢levait a plus de £15M, principalement a cause des dommages causés
par les fumées, comme dans I’incendie de Broadgate. Des sprinklers ont été
installés dans le batiment rénové.

Figure 4.3 Churchill Plaza, Basingstoke aprés incendie

4.3 Tests au feu australiens

BHP, le plus important fabricant d’acier en Australie, a réalisé des recherches et des
enquétes™ depuis des années sur les solutions pour faire face aux incendies dans
des batiments a ossatures métalliques. Plusieurs essais au feu naturel a grande
échelle ont été réalisés dans des installations spécialement construites a cet effet
dans le laboratoire de Melbourne, représentant un stade de sport, des parkings
automobiles et des bureaux. Le programme de tests sur les bureaux se focalisait sur
les projets de rénovation qui étaient en cours dans la majorité des batiments dans le
centre commercial de Melbourne.

4.3.1 Essais au feu de la Rue William et approche de calcul

Un batiment de 41 étages dans la Rue William dans le centre de Melbourne était le
plus haut building d’Australie quand il a été construit en 1971. L’immeuble était
carré en plan avec noyau central carré. Un systéme de sprinkler pour faibles risques
¢tait mis en place. La charpente métallique autour du noyau central et les colonnes
métalliques périmétriques €taient protégées par un encaissement en béton. Les
poutres et le soffite du plancher mixte avec coffrage métallique étaient protégés a
I’aide d’un matériau a base d’amiante. Pendant le programme de rénovation en
1990, il a été décidé d’enlever I’amiante dangereuse.

La structure de plancher était dimensionnée vis-a-vis des états limites de service
plutét que vis-a-vis de la résistance. Cela signifie qu’il y avait une réserve de
résistance qui serait trés bénéfique pour la survie de I’ossature en cas d’incendie
puisque des températures plus élevées pourraient étre atteintes avant que la
structure n’atteigne sa limite d’utilisation.

Au moment de la rénovation, la résistance au feu requise était de 120 minutes.

Normalement, cela aurait nécessité 1’application d’une protection au feu des
poutres d’acier et du soffite de la dalle trés légérement armée (les réglements
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australiens ont ét¢ révisés et autorisent maintenant de laisser le soffite de la dalle
non protégé pour une résistance au feu de 120 minutes). De plus, le systéme de
sprinkler pour faibles risques devait étre mis a jour pour satisfaire les réglements en
vigueur.

Pendant I’année 1990, la résistance au feu des batiments a été sujet a une débat
national ; une occasion s’est présentée de mener une évaluation de risque pour
déterminer si il était nécessaire de protéger contre le feu la charpente d’acier et
d’améliorer le systéme de sprinkler. Deux évaluations ont été faites. La premiére a
été réalisée sur base du fait que le batiment se conformait aux réglements en
vigueur sans mesures de sécurité supplémentaires nécessaires. La seconde a été
réalisée en supposant qu’aucune protection n’existait pour les poutres et le soffite
de la dalle, combiné a la rétention du systéme de sprinkler. Les effets des systémes
de détection et de gestion du batiment ont aussi été inclus dans la seconde
vérification. Les autorités n’étaient d’accord que si les résultats de la seconde
analyse de risque étaient au moins aussi favorables que ceux de la premicre,
I’utilisation du systéme de sprinkler existant et des poutres métalliques et dalles
mixtes non protégées aurait alors été considérée comme acceptable.

Une série de 4 tests a été menée pour obtenir les données de la seconde évaluation
de risque. Les essais ont été réalisés pour étudier des caractéristiques telles que la
nature du feu, la performance du systéme de sprinkler en place, le comportement
de la dalle mixte non protégée et des poutres crénelées soumises a des feux réels,
ainsi que le probable dégagement de fumées et de produits toxiques.

Les tests furent réalisés dans un batiment d’essai construit a cet effet dans les
laboratoires de recherche de BHP a Melbourne (voir Figure 4.4). Cela simulait une
baie de coin d’un immeuble de 12 m x 12 m, d’hauteur d’étage typique. La
construction d’essai a été équipée pour ressembler a un environnement de bureau
avec un petit bureau de 4 m x 4 m attaché au bord de I’immeuble. Ce bureau était
fermé par des plaques de platres, des fenétres, une porte et la fagade du batiment
d’essai. Le chargement imposé a été appliqué a I’aide de réservoirs d’eau.
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Figure 4.4 Batiment test de BHP et essai au feu

Quatre essais au feu ont €té réalisés. Les deux premiers étaient destinés a tester la
performance du systéme de sprinkler pour faibles risques. Dans le test 1, un feu a
¢été initié dans un petit bureau et les sprinklers ont été activés automatiquement. Le
bureau avait une charge au feu de 52 kg/m”. La température des gaz a atteint 60°C
avant que les sprinklers ne contrélent et éteignent I’incendie. Dans le test 2, un feu
avait débuté dans une partie sans cloisons située a mi-distance entre quatre
sprinklers. Cette surface avait une charge au feu de 53.5 kg/m?”. La température des
gaz a atteint 118°C dans ce cas avant que les sprinklers ne s’enclenchent et
éteignent le feu. Ces deux essais ont montré que le systeme de sprinkler pour
faibles risques qui était en place était adéquat.

La résistance structurelle et thermique de la dalle mixte a été¢ €valuée dans le test 3.
Les poutres portantes étaient partiellement protégées. Le feu s’est initié dans la
partie sans cloisons et s’est développé sans que les sprinklers ne s’enclenchent. La
température maximale des gaz a atteint 1254°C. Le feu a été €teint une fois qu’il a
¢été supposé que la température des gaz ait atteint son pic. La dalle a repris les
charges imposées. La température maximale enregistrée au niveau de la face
supérieure de la dalle de plancher était de 72°C. La face inférieure de la dalle a été
partiellement protégée par un systéme de plafonds qui restait substantiellement en
place pendant I’incendie.

Dans le test 4, les poutres en acier ont été laissées non protégées et le feu a pris
place dans le petit bureau. Le feu ne s’est pas répandu dans la zone sans cloisons
bien que les fenétres aient été cassées manuellement pour augmenter la ventilation.
Par conséquent, les feux ont été initiés a I’aide d’une source externe dans la partie
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ouverte. La température atmosphérique maximale enregistrée était de 1228°C avec
une température d’acier maximale de 632°C au dessus du plafond suspendu. Le feu
a été éteint une fois que le pic de température des gaz a été considéré atteint. A
nouveau, les poutres métalliques et le plancher étaient partiellement protégés par le
plafond. Le déplacement central de la poutre crénelée était de 120 mm et la
majorité de ce déplacement a été récupéré quand la structure est revenue a une
température ambiante.

Trois colonnes non chargées avaient été placées dans le compartiment en feu pour
tester I’effet de simples écrans protectifs contre les radiations. Une colonne a été
protégée avec une feuille d’acier galvanisée, une autre a I’aide d’une feuille d’acier
alumineuse et la derniére était une colonne de référence non protégée. Les
températures maximales enregistrées dans les colonnes étaient respectivement de
580°C, 427°C et 1064°C, poussant a croire que de simples protections contre les
radiations pouvaient apporter une protection suffisante aux éléments métalliques
dans des conditions de charge et de feu faible.

I1 a été conclu de ces quatre essais que le systéme de sprinkler pour faibles risques
en place était adéquat et qu'une protection au feu n’était pas nécessaire pour les
poutres métalliques et le soffite de la dalle mixte. Aucun incendie dans I’immeuble
de William Street ne devrait déformer la dalle ou les poutres en acier de maniére
excessive tant que les températures de 1’acier ne dépassent pas celles enregistrées
pendant les essais.

L’augmentation de température dans les poutres métalliques était affectée par la
présence du plafond suspendu qui restait en grande partie intact pendant les essais.

La majeure partie des batiments de bureau dans le centre-ville qui était visée par
cette investigation technique appartenait a la plus grande compagnie d’assurance en
Australie qui avait mis en place et financé le programme d’essais. Les autorités
locales ont approuvé le principe de laisser les poutres sans protection passive au
feu mais avec un systéme de sprinkler pour faibles risques de fiabilité améliorée et
un systéme de plafond suspendu, qui a prouvé qu’il était efficace pendant le
programme d’essais.

4.3.2 Essais au feu de Collins Street

La structure d’essai a été construite pour représenter une section d’un building a
plusieurs étages a ossature métallique en projet dans la rue Collins a Melbourne. Le
but de ce test était de relever les données de température en condition d’incendie
résultant de la combustion de fournitures dans un compartiment de bureau typique.

Le compartiment mesurait 8.4 m x 3.6 m et était rempli avec des fournitures de
bureau ordinaires, ce qui conduisait a une charge au feu comprise entre 44 et
49 kg/m*. Un systéme de plafond suspendu non protégé contre le feu a été installé
avec des plaques constituées de platre avec une nappe de soubassement en fibre de
verre. Une dalle de béton non chargée formait le sommet du compartiment.

Pendant I’essai, les températures ont été enregistrées dans les poutres métalliques
entre la dalle de béton et le plafond suspendu. Les températures des trois colonnes
intérieures sur pied ont aussi été enregistrées. Deux de ces colonnes ont été
protégées avec du papier d’aluminium et des feuilles en métal agissant comme une
protection contre la radiation ; la troisieme colonne a été laissée sans protection.
Trois colonnes non chargées ont aussi été construites et placées a 300 mm des
fenétres autour du bord du compartiment.
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Le plafond suspendu non protégé contre le feu jouait le role d’une barriere efficace
contre le feu impliquant que les températures dans les profilés métalliques sont
restées faibles. Pendant ’essai, la majorité des plafonds suspendus est restée en
place. Les températures des gaz sous le plafond s’étalaient de 831°C a 1163°C avec
la valeur la plus faible relevée prés des fenétres brisées. Au-dessus du plafond, les
températures variaient entre 344°C et 724°C avec les plus hautes températures
obtenues a I’endroit ou le plafond avait été fracturé. La température maximale dans
les poutres en acier était de 470°C.

Les colonnes intérieures non chargées ont atteint un pic de température de 740°C
dans le cas ou elles n’étaient pas protégées et de moins de 403°C pour celles
protégées. Les colonnes extérieures nues ont atteint un pic de température de
490°C.

Les essais au feu ont montré que les températures des poutres et des colonnes
extérieures étaient suffisamment faibles pour justifier ’emploi d’acier non protégé
et que, comme pour les tests de la rue William, la protection apportée par un
plafond suspendu sans protection particuliére au feu était bénéfique.

4.3.3 Conclusions de larecherche australienne

Les essais australiens et les évaluations de risque associées ont permis de conclure
que, pour les immeubles-tours de bureaux qui comprennent un systéme de sprinkler
avec un niveau de fiabilité suffisant, 1’utilisation de poutres non protégées
apporterait un plus haut niveau de sécurité que les batiments similaires satisfaisant
les réglements du Building Code australien par protection passive. Jusqu’au début
de I’année 1999, la construction de six immeubles de ce type comportant entre 12
et 41 étages a été approuvée en Australie.

4.4 Test de résistance au feu allemand

En 1985, un essai de résistance au feu a été réalisé sur un batiment de
démonstration de quatre étages a ossature métallique a I’Université de
Stuttgart-Vaihingen en Allemagne”. Aprés le test, le batiment a été utilisé pour
accueillir des bureaux et un laboratoire.

Le batiment a été construit en utilisant beaucoup de types d’éléments mixtes acier-
béton différents tels que des colonnes remplies d’eau, des colonnes particllement
enrobées, des colonnes remplies de béton, des poutres mixtes et plusieurs types de
planchers mixtes.

Le test au feu principal a été réalisé au troisiéme étage, dans un compartiment
couvrant environ un tiers du batiment. Des chevrons de bois fournissaient la charge
de feu et des barils d’huile remplis avec de 1’eau jouaient le réle de charge de
gravité. Pendant I’essai, la température des gaz a dépassé 1000°C, les poutres du
plancher atteignant jusqu’a 650°C. Aprés 1’essai, I’observation des poutres a
montré que les ames comblées de béton s’étaient effritées a certains endroits
mettant a nu les armatures. Cependant, les poutres se sont extrémement bien
comportées pendant 1’essai sans présenter de déformations permanentes apres
celui-ci. Les colonnes extérieures et celles autour du noyau central n’ont montré
aucun signe de déformation permanente. Le plancher mixte a atteint un
déplacement maximum de 60 mm pendant 1’incendie et a conservé sa compléte
intégrité.

Apres I’incendie, le batiment a été rénové. Le travail de rénovation impliquait le
remplacement complet des panneaux de murs extérieurs endommagés par le feu,
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des portions de coffrage abimées pour la dalle de plancher en béton, et du béton de
remplissage des poutres mixtes. Il a essentiellement été montré que la rénovation
de la structure était économiquement possible.

4.5 Travail expérimental a température ambiante

La méthode de calcul simple présentée dans la section 5 a été basée sur des
modeles théoriques développés pour un calcul a température ambiante et vérifice
avec des investigations expérimentales. Depuis 1961, plusieurs recherches
expérimentales de ce type ont été réalisées pour étudier 1’action membranaire dans
les dalles de béton (15, 18, 22, 23, 24) sans restreinte horizontale en plan. Dans
tous les tests, 1’échantillon ruinait suite a la formation de grandes fissures a travers
toute 1’épaisseur de la dalle le long de la plus petite portée et I’action membranaire
était clairement observée, comme montré dans la Table 4.1.

Table 4.1  Comparaison entre la méthode de calcul simple et les essais
antérieurs a température ambiante®

Référence Test No. Tailledela Charge Charge Amélioration Amélioration

dalle des d’essai observée par calculée
lignes de (kN/m?) I'essai
(m) rupture
(kN/m?)
Hayes & .
Taylor? R11 0.914x0.914 1543  31.97 2.07 2.07
R12 0.914x0.914 5564  89.0* 1.60 2.11
R13 0.914x0.914 29.05  60.8* 2.09 2.09
R21 1.372x0.914 2024  36.48* 1.80 1.80
R31 1.828x0.914 16.37  25.08* 1.53 1.49
Taylor, S1 1.829x1.829  23.83  42.90* 1.80 1.48
Maher (23)&
Hayes S7  1.829x1.829 2383  39.03* 1.64 1.68
S9 1.829x1.829 23.83  38.13* 1.60 1.31
Sawczuk & Type 1 2.0x1.0 20.6 38.26* 1.86 1.71
Winnioki
gy o (0 =2.0)
Type 2 2.0x1.0 10.99  17.18* 1.56 1.46
(o = 2.0)
Type 1 1.6x1.1 21.04  45.13* 2.14 2.15
(o0 = 1.45)
Wood® 0.610x0.610  10.45  17.14* 1.64 1.36
(KN) (kN)
BRE®? 9.5 x 6.46 2.58 4.81 1.86 1.68

* indique que la dalle ne ruine pas.
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Une série de 22 tests a été récemment réalisée par Bailey et Toh®” sur des dalles en

béton horizontalement non restreintes a petite échelle avec un rapport d’aspect de
1.0 ou 1.55. Deux modes de rupture différents ont généralement été identifiés dans
ces essais a température ambiante en fonction du rapport d’armaturage, du rapport
d’aspect et de la ductilité des armatures. La rupture des armatures le long de la plus
petite portée (Figure 4.5 (a)) était le mode de rupture dominant dans les plupart des
dalles faiblement armées tandis que les dalles fortement armées et celles avec des
armatures de grande ductilité ruinaient par rupture en compression du béton dans
les coins de la dalle (Figure 4.5 (b)). Ces données expérimentales ont fourni
I’information nécessaire pour étendre la méthode aux dalles a armaturage
orthotrope et pour inclure la rupture en compression du béton comme un mode de
rupture supplémentaire a considérer.

Figure 4.5 Deux modes de rupture typiques pour les dalles d’essai a
température ambiante

4.6 Recherches expérimentales a température
élevee

En plus des sept tests & grande échelle réalisés sur I’immeuble de huit étages a
ossature métallique et planchers mixtes a Cardington en 1996 et 2003*%*” des
essais a petite échelle ont été menés & température élevée par Bailey and Toh®”
afin d’étudier plus en profondeur 1’action membranaire dans les dalles mixtes. En
conséquence a ces essais, la méthode de calcul originalement développée par
Bailey and Moore a ét¢ modifiée, découlant en la formulation présentée dans la
section 5.

Bailey and Toh®” ont réalisé une série de 15 essais a petite échelle sur des dalles de
béton non restreintes horizontalement avec un rapport d’aspect de 1.0 et 1.55. Ils en
ont conclu que, contrairement aux dalles testées en condition ambiante pour
lesquelles le mode de rupture était influencé par une rupture en compression du
béton, dans les 15 dalles testées au feu, la rupture des armatures le long de la plus
petite portée gouvernait la ruine, comme montré a la Figure 4.6.
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Figure 4.6 Mode de rupture des dalles d’essai a températures élevées
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5 METHODE DE CALCUL SIMPLE

Depuis les travaux novateurs sur I’analyse des lignes de rupture”, des chercheurs
ont remarqué les effets bénéfiques des forces membranaires améliorant la capacité
portante des dalles de béton par rapport aux estimations de capacité portante basées

seulement sur un comportement flexionnel"".

Des investigations expérimentales et théoriques ont été réalisées pour étudier les
effets bénéfiques des forces en plan a température ambiante menant & une bonne
compréhension théorique de ce comportement. Aprés le travail expérimental mené
a Cardington, cette théorie a été étendue aux scénarios de calcul au feu, comme
discuté ci-dessous.

Le travail expérimental de Cardington et le témoignage d’autres incendies réels
dans des immeubles ont servi a illustrer qu’il y a de significatives réserves de
résistance dans les constructions mixtes acier-béton, ce qui signifie que la
résistance de la structure en cas d’incendie dépasse les prévisions obtenues par des
essais au feu standard sur des éléments structurels isolés. Cardington a démontré
qu’il était possible de laisser non protégées les poutres métalliques supportant la
dalle de plancher en béton; le travail a commencé par chercher des modéles de
calcul adéquats pour permettre aux ingénieurs des structures de justifier le
dimensionnement au feu de la dalle de plancher soutenue pas des poutres en acier
non protégées.

Des chercheurs du Building Research Establishment (BRE), avec le financement
de I’Institut de Construction Métallique, ont développé une méthode de calcul
simple pour les dalles de plancher mixtes acier-béton suite au travail expérimental
de Cardington"*"?. Le modéle BRE a été validé par les essais de résistance au feu
a grande échelle de Cardington et les précédents travaux expérimentaux menés a
température ambiante. Cette méthode est présentée et discutée en détail dans la
Section 5.2.

La méthode de calcul simple différe des procédures de calcul simples fournies dans
les codes de calcul®® car le comportement d’un assemblage d’éléments
structurels agissant ensemble y est considéré plutét que celui des éléments pris
individuellement. Bien que cela soit également techniquement possible d’utiliser
des ¢léments finis non-linéaires pour déterminer la capacité portante en cas
d’incendie, c’est une méthode plus cofiteuse qui requiert une quantité significative
d’expertises et de connaissances préalables. La méthode présentée dans ce
document est plus accessible pour les ingénieurs des structures disposant seulement
d’une compréhension basique de I’ingénierie du feu.

5.1 Introduction alathéorie des lignes de
rupture et a I’action membranaire

La théorie des lignes de rupture initiée par Johansson est une théorie de charge
ultime basée sur des mécanismes de ruine supposés et sur les propriétés plastiques
des dalles de béton renforcées en partie inférieure. Le mécanisme de ruine est
défini par un modele de lignes de rupture le long desquelles les armatures
plastifient et la dalle dépasse les déformations plastiques. Les surfaces liées aux
lignes de rupture sont supposées rester rigides avec toute la rotation se développant
dans la ligne de rupture.
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Pour que la théorie des lignes de rupture soit valable, les ruptures en cisaillement,
les ruptures d’assemblage et en compression doivent étre évitées. La réponse
moment-courbure de la dalle doit étre suffisamment ductile pour permettre la
formation d’un mécanisme ; en pratique cela n’est pas un probléme comme les
dalles sont toujours sous renforcées ce qui conduit a une plastification ductile des
armatures avant des modes de rupture plus fragiles tels qu’une rupture en
compression du béton.

Pour des dalles carrées et rectangulaires qui sont simplement appuyées le long de
leurs arrétes libres, les modéles de lignes de rupture montrés a la Figure 5.1 sont
attendus. Ce sont ces chemins de lignes de rupture qui sont considérés dans le
développement théorique suivant. En réalité, pour des batiments a ossature
métallique, la dalle est supportée par des poutres en acier qui ont une raideur finie
entre les colonnes. Cela sera discuté dans la Section 6.

Lignes de rupture

/
/

/

¢ Simplement appuyée
sur 4 cotés

Figure 5.1 Chemin typique des lignes de rupture pour une dalle
rectangulaire simplement appuyée sur 4 cotés

Une solution peut étre obtenue pour chaque chemin de lignes de rupture supposé.
La solution est basée sur la théorie énergétique ou le travail extérieur réalisé par la
charge appliquée pour un déplacement unitaire des parties rigides est égalée au
travail intérieur engendré par la rotation des lignes de rupture. La charge qui
correspond au mécanisme de ruine supposé sera plus grande ou égale a la charge de
ruine réelle de la structure, donc fournissant une borne supérieure de la solution.

Cependant, grace a 1’action membranaire dans la dalle et I’écrouissage des
armatures apres plastification, cette solution théorique liée a 1”analyse des lignes de
rupture tend a étre significativement plus faible que la charge de rupture réelle de la
dalle observée pendant les expériences.

L’action membranaire dans les dalles crée des forces en plan qui sont gouvernées
par les conditions d’extrémité de la dalle dans le plan horizontal. Deux cas
extrémes sont considérés ci-dessous, celui d’une restreinte totale et celui sans
restreinte horizontale.

5.1.1 Dalle complétement restreinte en plan

Avec une restreinte totale en plan aux frontiéres de la dalle, les petites fleches
initiales de flexion de la dalle entraine 1’apparition d’une action membranaire de
compression'*'>. Ce mécanisme est illustré & la Figure 5.2, pour un élément
portant dans une seule direction. Une action de compression se développe le long
du chemin allant de la face inférieure a I’extrémité au sommet de la section a mi-
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portée menant a la formation d’un arc de compression dans la dalle qui conduit a
une amélioration de la résistance tel que montré a la Figure 5.3. Cependant, ce
fonctionnement en arc devient instable une fois que I’amplitude du déplacement
vertical dépasse une valeur égale a approximativement la moitié de I’épaisseur de
la dalle, résultant en une rapide décroissance de la résistance. La dalle peut alors
commencer a développer une action membranaire de traction associée a de plus
grands déplacements.

Ve Charge

Force de compression induite Contrainte : travers Ia section

Figure 5.2 Action membranaire de compression dans une dalle
horizontalement restreinte

Park"? a illustré Deffet de D’action membranaire de compression d’une dalle
maintenue a ses extrémités en utilisant une illustration similaire a celle de la
Figure 5.3. Le pic de charge initial présenté dans cette figure au niveau des
déplacements inférieurs a 1’épaisseur de la dalle est dii a I’action membranaire de
compression. Quand la rupture en compression se produit dans le béton, un saut
brusque en capacité portante est observé, accompagné par une augmentation du
déplacement. La capacité portante augmente alors avec I’augmentation de la fléche
jusqu’a ce que la rupture des armatures ne survienne.

Action membranaire de compression

A B Instabilité

/

/ | Action membranaire de traction

L.
‘ ]

I | | | | »
>

10 20 30 40 50 Déplacement/
Hauteur efficace

Figure 5.3 Action membranaire dans une dalle avec des extrémités
bloquées en plan’®

5.1.2 Dalle sans restreinte en plan

Quand DP’extrémité de la dalle n’est pas bloquée, son comportement est différent.
L’action membranaire de compression ne peut se développer et le comportement
apres plastification est caractérisé par une action membranaire de traction. Pour un
¢lément portant dans une seule direction, les grands déplacements verticaux
engendreront un raccourcissement d’extrémité de 1’élément. Si ce rétrécissement
est évité, des forces de traction peuvent alors se développer. Pour un élément
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portant dans une direction, ces forces de restreinte devraient &tre développées
extérieurement aux appuis. Cependant, pour une dalle portant dans les deux
directions, c’est-a-dire une dalle simplement appuyée sur ses quatre coOtés, des
restreintes horizontales extérieures ne sont pas nécessaire étant donné que la dalle
peu développer un systéme de forces internes en plan qui a le méme effet.

Les extrémités se déplacent vers
I'intérieur en grands déplacements

[ T— ™|

————

i

Figure 5.4 Eléments structurels portant dans une direction

En considérant le cas d’une dalle portant dans deux directions, tel que représenté a
la Figure 5.5. Cette dalle posséde des appuis verticaux le long de son périmétre
mais n’a pas de restreintes horizontales. La bande au centre de la dalle noté¢ X-X
aura tendance a avoir un comportement similaire a un élément portant dans une
direction du point de vue du raccourcissement d’extrémité tel que montré a la
Figure 5.4. Cependant, les bandes notés Y-Y sur une arréte soutenue verticalement
n’auront pas le méme déplacement vertical et par conséquent ne présenteront pas
de rétrécissement d’extrémité significatif. Des forces en plan apparaitront donc a
I’interface entre ces bandes de dalle afin de maintenir 1’équilibre, induisant alors
des efforts de traction dans les bandes de type X-X et des efforts de compression
dans celles de type Y-Y. Comme ce comportement se manifeste dans les deux
directions, il en résulte une aire de contraintes de traction au centre de la dalle
représentée par la surface grisée dans la Figure 5.5 et un anneau de compression le
long du périmetre.

Ligne de rupture Région des efforts de traction

Y / / Y

Compression a travers Tension a travers la
la ligne de rupture ligne de rupture

Figure 5.5 Développement des forces membranaires en plan
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5.1.3 Effet des contraintes membranaires sur les lignes de
rupture

Le développement de forces de traction et de compression en plan influencera les
moments des lignes de rupture développés dans la dalle, avec des réductions de la
résistance en flexion survenant dans la zone de tension et une amélioration de la
résistance en flexion des lignes de rupture dans la zone de compression. En plus de
cette influence sur la résistance en flexion, il y a aussi une capacité portante
supplémentaire due a I’action membranaire.

A la suite du travail de Johansson sur I’analyse par les lignes de rupture, des tests
de destruction d’un batiment complet ont été rapportés par Ockleston'?. Ces essais
ont révélé que les charges qui pouvaient étre supportées par la dalle de plancher
étaient considérablement plus grandes que celles estimées par la théorie des lignes
de rupture. Cela a généré un intérét considérable pour la recherche sur les effets
membranaires et plusieurs chercheurs ont étudié ces effets expérimentalement et
analytiquement dans les années qui ont suivies.

Les observations de ces essais sur des dalles non maintenues latéralement ont
montré que la position des lignes de rupture associée aux grands déplacements est
inchangée. Il a également ét¢ montré que le mode de rupture ultime est le
développement de grandes fissures le long de la plus petite portée de la dalle et la
rupture des armatures, comme rapporté par Wood"?.

Des méthodes d’analyse prenant en compte 1’effet membranaire ont été
développées pour des dalles non maintenues latéralement par Wood"”, Kemp!'”,
Taylor'®, Sawczuk"®, Hayes!'” et Bailey et Moore'*').

Wood a développé une solution pour une dalle circulaire avec des extrémités
simplement appuyées soumise a des charges uniformément réparties. Une solution
similaire a été développée pour des dalles carrées par Kemp. La méthode de Kemp
supposait une solution rigide-plastique rigoureuse dans laquelle la capacité portante
est déterminée par la considération de 1’équilibre des parties rigides de la dalle.
Cela permettait que la magnitude des forces membranaires et des moments dans les
lignes de rupture soient déterminés comme une fonction de la fléche de la dalle. La
théorie de Kemp démontre que la capacité portante de la dalle est une fonction de
la fleche de celle-ci. Il a noté qu’en pratique, la charge de ruine serait atteinte
quand la rupture des armatures se produit ou quand le béton au bord de la dalle
s’écrase, bien que son modele ne vise pas a définir ce point final de la réponse
charge-fléche.

Dans I’approche suivie par Sawczuk, la formation de la fissure le long de la petite
portée a été introduite. Sawczuk a identifié que les éléments triangulaires rigides de
la dalle sont sujets a des moments en plan a cause de la variation des forces
membranaires le long des lignes de rupture. En estimant la résistance flexionnelle
des parties rigides, Sawczuk a prédit le développement des rotules flexionnelles le
long de la ligne centrale de la dalle et la fissuration le long de la petite portée. Cette
fissuration n’est pas permise dans les méthodes développées par Taylor et Kemp.
La méthode énergétique de Sawczuk considérait deux formations de fissure
possibles, comme montré a la Figure 5.6. La conclusion était que le mode de
rupture critique était causé par des fissures se formant le long de la petite portée a
I’intersection des lignes de rupture, comme montré a la Figure 5.6(a).
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Figure 5.6 Modes de ruine identifiés par Sawczuk

Hayes a noté que I’analyse de Sawczuk impliquait que des forces d’extrémité
soient présentes, alors qu’en réalité, ces forces ne pourraient exister a une extrémité
simplement appuyée non maintenue latéralement. Hayes a aussi observé qu’aucune
augmentation de capacité portante ne se manifestait quand 1”équilibre de moment
des parties rigides était considéré. Hayes a commencé a développer une solution
pour des dalles rectangulaires orthotropiquement renforcées en critique a la
méthode de Sawczuk et qui était en accord avec la solution de Kemp pour les
dalles carrées. Dans cette méthode, Hayes a aussi supposé que les fissures le long
de la courte portée apparaissaient a 1’intersection des lignes de rupture. En
comparant sa méthode avec celle de Sawczuk, Hayes a conclu que les différences
n’étaient pas significatives. De maniére importante, Hayes a aussi noté que
I’amélioration causée par I’effet membranaire diminue avec 1’augmentation du
rapport d’aspect de la dalle ou de I’orthotropie de I’armaturage.

L’hypothése de Sawczuk, aussi adoptée par Hayes, que le mode de rupture inclut
deux fissures le long de la petite portée de la dalle a I’intersection des lignes de
rupture contredit une importante portion des résultats d’essais, y compris un test
réalisé par le Building Research Establishment en 2000%”. Par conséquent, Bailey
et Moore">"? ont modifié la méthode développée suivant I’approche de Hayes et
ont basé leur méthode d’équilibre sur la formation d’une seule fissure au centre de
la dalle, mode de rupture communément observé dans les essais menés a
température ambiante et a températures élevées, Figure 5.7(b). La dérivation
utilisée par Bailey et Moore est décrite a la section 5.2. Initialement elle a été
développée pour un grillage d’armature isotropique mais a été mise a jour pour
inclu(rzel)les effets d’un renforcement orthotropique et 1’effet chainette des poutres en
acier .

5.2 Calcul de larésistance de planchers mixtes
selon la méthode de calcul simple

Cette section décrit le développement d’une méthode de calcul simple qui peut étre
utilisée pour calculer la résistance de planchers mixtes rectangulaires. La méthode
a été développée sur plusieurs années. Le développement initial'>'? de la méthode
pour I’utilisation d’armatures isotropes considérait seulement un mode de ruine, la
rupture du grillage d’armatures le long de la petite portée, comme montré a la
Figure 5.7(a). Plus tard, des développements®'” ont inclus une dérivation plus
générale permettant 1’emploi de renforcement orthotropique et aussi I’intégration
d’une rupture en compression du béton aux coins de la dalle (voir Figure 5.7(b)).

50



5.2.1 Calcul de larésistance

La capacité portante d’une dalle simplement appuyée portant dans deux directions,
non maintenue latéralement a ses extrémités, est plus grande que celle calculée a
I’aide de la théorie des lignes de rupture classique. L’amélioration de la résistance
est un résultat de 1’action membranaire de traction se développant dans la dalle en
grand déplacement et aussi de I’augmentation du moment plastique dans les parties
du bord de la dalle ou les contraintes de compression se développent le long des
lignes de rupture (voir Figure 5.8).

L’amélioration de la résistance déterminée comme une borne inférieure de la
solution pour la ruine par lignes de rupture est basée sur I’hypothése que le chemin
des lignes de rupture sera tel que présenté a la Figure 5.7(a) aux conditions limites
et que la ruine se produira a cause de la rupture du grillage d’armatures le long de
la petite portée au centre de la dalle. Un second mode de ruine peut, dans certains
cas, se produire a cause de 1’épaufrure du béton dans les coins de la dalle a
I’endroit ou les importantes forces de compression en plan se mettent en place

comme montré a la Figure 5.7(b). Ce mode de ruine est discuté a la section 5.3.

Fissure sur toute I’épaisseur , Rupture en compression du béton

¥
P

Rupture des armatures
de la plus longue portée

- >

A
|

Chemin des lignes de \ Le bord de la dalle bouge vers le centre
= de la dalle et «reliche » les contraintes
dans les armatures de la petite portée

rupture

(a) Rupture en traction du grillage d’armatures

_«— Ecrasement du béton di aux
contraintes en plans

Chemin des lienes de Le bord de la dalle bouge vers le centre
rupture de la dalle et «reliche » les contraintes
dans les armatures de la petite portée

(b) Rupture en compression du béton

Figure 5.7 Modes de ruine supposés pour un plancher mixte
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Le premier mode de ruine arrivera quand la résistance en compression du béton
excede la résistance ultime en traction des armatures menant a une rupture de
celles-ci. Le second mode de ruine se produira dans les cas ou la résistance ultime
des armatures exceéde la résistance en compression du béton résultant en une
rupture en compression du béton aux coins de la dalle.

L
‘ Compression < nL 5
\L A
//// \\\\
V Element 1 AN
/ N
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/
\ \AAAAAAD S
\ /
\\\ ///
Y
‘Tension

Figure 5.8 Dalle rectangulaire simplement appuyée sur quatre cétés
montrant les forces en plan le long des lignes de rupture a
cause de l'action membranaire de traction

La Figure 5.8 montre une dalle rectangulaire simplement appuyée sur son
périmetre et le chemin de lignes de ruptures le plus critique associé qui se
développerait sous un chargement uniformément distribué. L’intersection des
lignes de rupture est définie par le parametre 7 calculé en utilisant la théorie
générale des lignes de rupture et est donné par :

n=— (B +1-1) (-1

2ua

Ou
a est le rapport d’aspect de la dalle (L//)
u est le rapport de moment plastique de la dalle dans les directions

orthogonales (devrait toujours étre inférieur ou égal a 1.0)

La plus petite portée devrait étre définie par la portée ayant la plus faible capacité
flexionnelle résultant en un coefficient d’orthotropie (u) toujours inférieur ou égal a
1.0. Par conséquent, 7 serait limité a une valeur maximum de 0.5 pour un schéma
de lignes de rupture valable.

La résistance du mécanisme qui se produit a cause de la formation de ces lignes de
rupture est donnée par I’équation suivante :

-2

p24M) fy, 11 (5-2)
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Hayes"” a noté que, en supposant un comportement rigide-plastique, seules des
translations et des rotations de corps rigides étaient permises. De plus, les
hypothéses que les axes neutres le long des lignes de rupture sont des lignes droites
et que le bloc de contraintes dans le béton est rectangulaire impliquent que les
variations des forces membranaires le long des lignes de rupture deviennent
linéaires, comme montré a la Figure 5.9. Ces hypothéses et la distribution des
forces membranaires qui en découle ont aussi été adoptées par Bailey!'>2®.

|
!

Element 1

Ty
| Y,
Résistance dans la grande
portée = T,

Moment = M,

-

Résistance dans la
petiteportée = K T,
Moment = p M,

Figure 5.9 Distribution des contraintes en plan pour les éléments 1 et 2

5.2.2 Dérivation d’une expression pour le parametre k

En considérant 1’équilibre des forces en plan Ty, T, et C agissant sur I’Elément 1,
les relations suivantes peuvent étre dérivées :

Ssing =(C-T,)cos ¢

Et

T
—Scos¢=(C—T2)s1n¢—?
Par conséquent,
T .
?sm¢ =(C-T;) (5-3)
Ou

¢ est I’angle définissant le chemin de ligne de rupture.
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Figure 5.10 Distribution des contraintes en plan le long de la ligne de
rupture CD

La Figure 5.10 montre la géométrie de la distribution des contraintes le long de la
ligne de rupture CD. En considérant la Figure 5.9 et la Figure 5.10,

T] =bKT0(L—2nL)

KT, 2
T, b O(L] (nL)2+%

2 \1+k
2
oo kKT, (K j (nL)2+l—
2 \l+k 4
sin¢=L2
[
nL)* +~—
,/() 4
Ou

b, k  sont des paramétres définissant I’amplitude de la force membranaire,
KT, estlarésistance du grillage d’armature en acier par unité de largeur,
n est un paramétre définissant le chemin des lignes de rupture.

En substituant les valeurs ci-dessus dans 1’Equation (1), on obtient,

2 2
bKTy(L-2nL)  nL  _ kbKT; ( k j (nLy’ I bKT, ( 1 J (nLy’ B
, P 2 \U+k 4 2 \1+k 4
(nL)y +—
4
Cette expression peut étre réarrangée pour donner une expression du parametre k
4na*(1-2n)
k=——5—"—2>+1 5-4
4n*a’ +1 -4
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5.2.3 Dérivation d’'une expression pour le paramétre b

En considérant la rupture des armatures le long de la petite portée de la dalle, une
expression pour le paramétre b peut étre développée. La ligne EF montrée a la
Figure 5.11 représente la position de la rupture des armatures qui résultera en une
fissure sur toute 1’épaisseur de la dalle. Une borne par exces de la solution pour le
moment résistant en plan le long de la ligne EF peut étre obtenue en supposant que
toutes les armatures le long de la section atteignent leur contrainte ultime (f;) et que
le centroide du bloc de contrainte en compression est a la position E dans la
Figure 5.11.

11 est supposé que,

Jo=kts (5-5)

Ou

f y est la limite d’élasticité de I’acier d’armature

ki est le rapport entre la résistance en traction et la limite d’élasticité (

Ll 1)

Selon I’Eurocode 2 partie 1.1, le coefficient &, varie entre 1.05 et 1.35 pour un
calcul a température ambiante. Cependant, en situation d’incendie, ce coefficient
devra étre pris égal a 1.0.

En prenant le moment par rapport a E dans la Figure 5.11,

L/2

nL

(= %

kiTo /2 /=

(L/2)sin ¢

T
(L/2 -nL)/cos ¢ T/

(L/2)cas ¢
(L/2)cos ¢ - (L/2 - nL)/cos ¢

Figure 5.11 Distribution des contraintes en plan le long de la ligne de
rupture EF
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En substituant ces expressions dans I’Equation (5-6), cela meéne a,

bKTO( 1
2 1+k

5l
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Qui peut étre réarrangé pour obtenir,

L

S o

b( K \nl* & G7)
A RS U S
2U1+k )| 2 3(+k) 4
2 2
+i(k—1)—b L | E_nL)_ K
6n 2 4 2 8K
L’Equation (5-7) peut étre réécrite comme,
2
Ab+ Bb+ Cbh— Db = LU
8K
D’ou:
2
— ktl (5_8)

"~ 8K(A+B+C-D)

Ou

2\1+k )| 8n nL 3\1+k
1( &%\ nl? k , 1P

- TR
201+k ) 2 31+k) 4
12

C=—-Ik-1),
16n( )

D= L_ nL L_n .
2 4 2
Les parameétres k et b, qui définissent les forces en plan, peuvent étre calculés en

utilisant les équations (5-4) et (5-8) respectivement.
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5.2.4 Forces membranaires

La capacité portante des Eléments 1 et 2 de la dalle peut étre déterminée en
considérant la contribution des forces membranaires pour la résistance et
I’augmentation de la résistance en flexion le long des lignes de rupture séparément
comme montré ci-dessous. Ces effets sont exprimés en termes de facteur
d’amélioration, a appliquer a la borne inférieure de la résistance obtenue suivant les
lignes de rupture. Initialement, les effets du cisaillement en plan S (Figure 5.9) ou
du cisaillement vertical des lignes de rupture ont été ignorés résultant en deux
charges inégales calculées pour les Eléments 1 et 2 respectivement. Une valeur
moyenne ¢était ensuite calculée en considérant la contribution des forces de
cisaillement.

Contribution des forces membranaires a la capacité portante.
a) Elément 1

Selon la Figure 5.12, le moment autour de 1’appui provenant de la force
membranaire est donné par:

My

V/— —_

w

7;> Membrane Force

Figure 5.12 Calcul du moment causé par la force membranaire

3
M, =bKTy(L—-2nL)w +bKT0an[3k—+2J —bKTOan[k—J

3(1+4)* 3(1+ k)2
Ou
M,,, est le moment autour de 1’appui di aux forces membranaires pour I’élément
1.

L’expression se réduit a:
_ 3
M,, = KT,Lbw| (1-2m)+ "GE+2) =0k )
3(1+k)

La formulation ci-dessus définit la contribution des forces membranaires pour la
capacité portante qu’il est nécessaire d’ajouter & la contribution provenant de la
capacité flexionnelle améliorée dans les parties ou la dalle est soumise a des forces
de compression. Par simplicité, la contribution apportée par les forces
membranaires et par 1’amélioration de 1’action flexionnelle est liée a la charge de
ligne de rupture normale. Cela permet de calculer un seul facteur d’amélioration
pour tenir compte des forces membranaires et des moments de flexion améliorés.
Ces facteurs d’amélioration peuvent finalement étre additionnés pour donner
I’amélioration totale de la dalle due a I’action membranaire.
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