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LE MINISTRE DES INFRASTRUCTURES ET DES TRANSPORTS

en accord avec

LE MINISTRE DE L'INTÉRIEUR

et avec

LE DIRECTEUR DE DÉPARTEMENT DE LA PROTECTION CIVILE
VU la loi nº 1086 du 5 novembre 1971 portant «Normes régissant les ouvrages en béton armé, ordinaire et précontraint ainsi que les ouvrages à structure métallique»; 
VU la loi nº 64 du 2 février 1974 portant «Dispositions relatives aux ouvrages de construction répondant à des normes spécifiques aux zones sismiques»; 
VU la loi nº 317 du 21 juin 1986 portant «Procédure d'information dans le domaine des normes et réglementations techniques et des règles relatives aux services de la société de l'information adoptée en application de la directive 98/34/CE du Parlement européen et du Conseil du 22 juin 1998, telle que modifiée par la directive 98/48/CE du Parlement européen et du Conseil du 20 juillet 1998»;
VU le règlement (UE) nº 305 du Parlement européen et du Conseil du 9 mars 2011 établissant des conditions harmonisées de commercialisation pour les produits de construction et abrogeant la directive 89/106/CEE du Conseil;
VU le décret législatif nº 112 du 31 mars 1998 portant «Attribution de fonctions et d'obligations administratives à l'État, aux régions et aux entités locales en application du chapitre I de la loi nº 59 du 15 mars 1997»;
VU le décret du président de la République nº 380 du 6 juin 2001, portant «Texte unique des dispositions législatives et réglementaires en matière de construction»; 
VU le décret-loi nº 136 du 28 mai 2004 converti, après modifications, en la loi nº 186 du 27 juillet 2004, et notamment l'article 5, paragraphe 1, qui prévoit la rédaction, par le Conseil supérieur des travaux publics, en concertation avec le département de la protection civile, de réglementations techniques, notamment pour la vérification sismique et hydraulique, relatives aux constructions, ainsi que pour la conception, la construction et l'aménagement, notamment sismique et hydraulique, des barrages de retenue, des ponts et des ouvrages de fondation et de soutènement des terrains, afin d'assurer des niveaux uniformes de sécurité;
VU le décret du ministre des infrastructures et des transports du 14 janvier 2008, approuvant les «Nouvelles règles techniques relatives aux ouvrages de construction», publié au supplément ordinaire nº 30 au Journal officiel nº 29 du 4 février 2008; 
VU le décret du ministre des infrastructures et des transports du 26 juin 2014 portant «règles techniques pour la conception et la construction des barrages de retenue (grands barrages et petits barrages)», publié au Journal officiel, série générale, nº 156 du 8 juillet 2014;
CONSIDÉRANT la nécessité de procéder à la mise à jour des «Nouvelles règles techniques relatives aux ouvrages de construction» prévue par le décret ministériel précité du 14 janvier 2008; 
VU le vote nº 53, par lequel l'Assemblée générale du Conseil supérieur des travaux publics, lors de la réunion du 14 novembre 2014, s'est exprimée en faveur de la mise à jour des «Nouvelles règles techniques relatives aux ouvrages de construction» prévue par le décret ministériel précité du 14 janvier 2008; 
VU la note nº 7889 du 27 février 2015 par laquelle le président du Conseil supérieur des travaux publics a transmis au bureau législatif du Ministère des infrastructures et des transports la mise à jour susvisée des Règles techniques relatives aux ouvrages de construction, approuvée par l'Assemblée générale du Conseil supérieur des travaux publics; 
VU l'article 52 dudit décret du président de la République nº 380 de 2001, qui dispose que dans toutes les communes de la République, les constructions publiques et privées soient réalisées conformément aux règles techniques concernant les différents éléments de construction établies par décrets du ministre des infrastructures, en concertation avec le ministre de l'intérieur, si les règles techniques concernent des constructions au sein de zones sismiques;
CONSIDÉRANT que l'article 5, paragraphe 2, du décret-loi précité nº 136 de 2004 dispose que les règles techniques soient adoptées par le biais des procédures visées à l'article 52 dudit décret du président de la République nº 380 de 2001, en accord avec le département de la protection civile;
VU l'article 54 dudit décret législatif nº 112 de 1998, qui prévoit que certaines fonctions maintenues sous la responsabilité de l'État, telles que l'élaboration de la réglementation technique nationale pour les ouvrages en béton armé et en acier, ainsi que les constructions dans des zones sismiques, soient exercées en accord avec la Conférence unifiée;
VU l'article 93 dudit décret législatif nº 112 de 1998, qui prévoit que certaines fonctions maintenues sous la responsabilité de l'État, telles que les critères généraux pour la détermination des zones sismiques et les règles techniques pour les constructions au sein de ces zones, soient exercées en accord avec la Conférence unifiée;
VU l'article 83 dudit décret du président de la République nº 380 de 2001, qui prévoit que toutes les constructions relevant de la sécurité publique, à réaliser dans des zones déclarées sismiques, soient régies non seulement par les dispositions visées audit article 52 dudit décret du président de la République nº 380 de 2001, mais également par des règles techniques spécifiques adoptées par des décrets du ministre des infrastructures et des transports, en concertation avec le ministre de l'intérieur, après consultation du Conseil supérieur des travaux publics, du Conseil national des recherches et de la Conférence unifiée;
VU l'accord exprimé par le directeur du département de la protection civile par le biais de la note nº CG/0006287 du 26 janvier 2017, en vertu dudit article 5, paragraphe 2, du décret-loi nº 136 de 2004; 
VU l'accord exprimé par le ministre de l'intérieur par le biais de la note nº 0000808 du 17 janvier 2017, en vertu de l'article premier, paragraphe 1, dudit article 52 du décret du président de la République nº 380 de 2001; 
VU l'avis du Conseil national des recherches par la note nº 73455 du 3 novembre 2016, en vertu dudit article 83 du décret du président de la République nº 380 de 2001;
VU l'accord avec la Conférence unifiée, conclu lors de la réunion du 22 décembre 2016 en vertu dudit article 54 du décret législatif nº 112 de 1998;
CONSIDÉRANT que le projet de décret a été notifié, par le biais du Ministère du développement économique, à la Commission européenne en vertu de la directive 2015/1535 du Parlement européen et du Conseil du 9 septembre 2015 et, qu'à cette date, le délai d'abstention obligatoire visé à l'article 6, paragraphe 1, de ladite directive a expiré; 
CONSIDÉRANT la nécessité de définir le champ d'application des règles techniques, concernant notamment les ouvrages avec projet définitif ou exécutif approuvé et les ouvrages avec des travaux en cours de réalisation, conformément au vote susmentionné nº 53/2014 du Conseil supérieur des travaux publics;
ESTIMANT que les obligations de notification en vertu de l’article 15, paragraphe 7, et de l’article 39, paragraphe 5, de la directive 2006/123/CEE du Parlement européen et du Conseil du 12 décembre 2006 relative aux services dans le marché intérieur, ont été exécutées;
DÉCRÈTE
Article premier
(Approbation)
1. Le texte de mise à jour des règles techniques relatives aux ouvrages de construction prévu par la loi n° 1086 du 5 novembre 1971, par la loi n° 64 du 2 février 1974, par le décret du président de la République n° 380 du 6 juin 2001 et par le décret-loi n° 136 du 28 mai 2004 converti, après modifications, en la loi n° 186 du 27 juillet 2004, annexé au présent décret, a été approuvé. Les présentes règles remplacent les règles approuvées par le décret ministériel du 14 janvier 2008. 
Article 2 
(Champ d'application et dispositions transitoires)
1. Dans le cadre de l'application du décret législatif n° 50 du 18 avril 2016, s'agissant des ouvrages publics ou d'utilité publique en cours de réalisation, des contrats publics d'ouvrages déjà attribués, ainsi que des projets définitifs ou exécutifs déjà attribués avant la date d'entrée en vigueur des règles techniques relatives aux ouvrages de construction visées à l'article premier, les règles techniques relatives aux ouvrages de construction antérieures peuvent continuer à s'appliquer jusqu'au terme des travaux et à l'essai statique de ces derniers. Pour ce qui concerne le deuxième et le troisième cas de la période susvisée, cette aptitude peut uniquement être exercée si l'attribution des travaux a été effectuée dans un délai de cinq ans après la date d'entrée en vigueur des règles techniques relatives aux ouvrages de construction visées à l'article premier. Pour ce qui concerne le troisième cas susvisé, cette aptitude peut uniquement être exercée si les projets ont été élaborés conformément aux règles techniques prévues par le décret ministériel du 14 janvier 2008.
2. S'agissant des ouvrages privés dont les ouvrages structuraux sont en cours de réalisation ou pour lesquels le projet exécutif a déjà été déposé, en vertu des dispositions réglementaires en vigueur, auprès des bureaux compétents avant la date d'entrée en vigueur des règles techniques relatives aux ouvrages de construction visées à l'article premier, les règles techniques relatives aux ouvrages de construction antérieures peuvent continuer à s'appliquer jusqu'au terme des travaux et à l'essai statique de ces derniers.
Article 3
(Entrée en vigueur)
1. Les règles techniques visées à l'article premier entrent en vigueur trente jours après la publication du présent décret au Journal officiel de la République italienne.
Le présent décret et ses annexes ont fait l'objet d'une publication au Journal officiel de la République italienne.
LE MINISTRE DES INFRASTRUCTURES ET DES TRANSPORTS
LE MINISTRE DE L'INTÉRIEUR
LE DIRECTEUR DE DÉPARTEMENT DE LA PROTECTION CIVILE
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Ministère des infrastructures et des transports
Conseil supérieur des travaux publics
Service technique central
RÈGLES TECHNIQUES RELATIVES AUX OUVRAGES DE CONSTRUCTION
Approuvées par décret ministériel du 17 janvier 2018
Texte de mise à jour des règles techniques relatives aux ouvrages de construction prévu par la loi nº 1086 du 5 novembre 1971, par la loi nº 64 du 2 février 1974, par le décret du président de la République nº 380 du 6 juin 2001 et par le décret-loi nº 136 du 28 mai 2004 converti, après modifications, en la loi nº 186 du 27 juillet 2004 (*).
Les présentes règles remplacent les règles approuvées par le décret ministériel du 14 janvier 2008.
(*) avis du Conseil supérieur des travaux publics nº 53/2012, exprimé lors de la réunion de l'Assemblée générale du 14 novembre 2014.
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Membrures fléchies et comprimées
4.2.4.1.3.4
Stabilité des panneaux
4.2.4.1.4
État-limite de fatigue
4.2.4.1.5
Fragilité aux basses températures
4.2.4.1.6
Résistance des câbles, barres et cordons
4.2.4.1.7
Résistance des appareils d'appui
4.2.4.2
Vérifications aux états-limites de service
4.2.4.2.1
Déplacements verticaux
4.2.4.2.2
Déplacements latéraux
4.2.4.2.3
État-limite de vibrations
4.2.4.2.3.1
Bâtiments
4.2.4.2.3.2
Structures à la flexibilité élevée et soumises à des charges cycliques
4.2.4.2.3.3
Oscillations produites par le vent
4.2.4.2.4
État-limite de plastifications locales
4.2.5.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET TRANSITOIRES
4.2.6.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET ACCIDENTELLES
4.2.7.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
4.2.8.
ATTACHES
4.2.8.1
Attaches avec les boulons, les rivets et les axes d'articulation soumis à des charges statiques
4.2.8.1.1
Attaches avec les boulons et les rivets
4.2.8.1.2
Axes d'articulation
4.2.8.2
Attaches soudées
4.2.8.2.1
Attaches avec soudures à pleine pénétration
4.2.8.2.1
Attaches avec soudures à pénétration partielle
4.2.8.2.3
Attaches par soudures avec cordons d'angle
4.2.8.2.4
Résistance des soudures avec cordons d'angle
4.2.8.3
Attaches soumises aux charges de fatigue
4.2.8.4
Attaches soumises aux vibrations, aux chocs et/ou aux charges alternées
4.2.9.
EXIGENCES POUR LA CONCEPTION ET L'EXÉCUTION
4.2.9.1
Épaisseurs Limite
4.2.9.2
Acier écroui
4.2.9.3
Joints de type mixte
4.2.9.4
Problématiques particulières
4.2.9.5
Appareils d'appui
4.2.9.6
Peinture et zingage
4.2.10.
CRITÈRES DE DURABILITÉ
4.2.11.
RÉSISTANCE AU FEU
4.3.
CONSTRUCTIONS MIXTES ACIER-BÉTON
4.3.1.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ
4.3.1.1
États-limites ultimes
4.3.1.2
États-limites de service
4.3.1.3
Phases de construction
4.3.2.
ANALYSE STRUCTURALE
4.3.2.1
Classification des sections
4.3.2.2
Méthodes d'analyse globale
4.3.2.2.1
Analyse linéaire élastique
4.3.2.2.2
Analyse plastique
4.3.2.2.3
Analyse non linéaire
4.3.2.3
Largeurs participantes
4.3.2.4
Effets des déformations
4.3.2.5
Effets des imperfections
4.3.3.
RÉSISTANCES DE calcul
4.3.3.1
Matériaux
4.3.3.1.1
Acier
4.3.3.1.2
Béton
4.3.4.
POUTRE AVEC DALLE COLLABORANTE
4.3.4.1
Typologie des sections
4.3.4.2
Résistance des sections
4.3.4.2.1
Résistance à la flexion
4.3.4.2.1.1
Méthode élastique
4.3.4.2.1.2
Méthode plastique
4.3.4.2.1.3
Méthode élastique plastique
4.3.4.2.2
Résistance à l'effort tranchant
4.3.4.3
Systèmes de connexion acier-béton
4.3.4.3.1
Connexions de cisaillement avec goujons
4.3.4.3.1.1
Disposition et limitations
4.3.4.3.1.2
Résistance des connecteurs
4.3.4.3.2
Autres types de connecteurs
4.3.4.3.3
Évaluation des sollicitations tranchantes agissant sur le système de connexion
4.3.4.3.4
Dispositions constructives de la zone de connexion de cisaillement
4.3.4.3.5
Armature transversale
4.3.4.4
Modalités d'exécution
4.3.4.5
Épaisseurs minimales
4.3.5.
POTEAUX MIXTES
4.3.5.1
Généralité et typologies
4.3.5.2
Rigidité en flexion efficace, élancement et rapport de contribution de l'acier
4.3.5.3
Résistance des sections
4.3.5.3.1
Résistance de la section à des contraintes normales
4.3.5.3.2
Résistance et cisaillement de la section
4.3.5.4
Stabilité des membrures
4.3.5.4.1
Poteaux comprimés
4.3.5.4.2
Voilement local
4.3.5.4.3
Poteaux soumis à la compression et à la flexion
4.3.5.5
Transfert des efforts entre composant en acier et composant en béton
4.3.5.5.1
Résistance au glissement entre les composants
4.3.5.6
Enrobage et minimum d'armature
4.3.6.
DALLES MIXTES AVEC PLAQUE NERVURÉE
4.3.6.1
Analyse pour le calcul des sollicitations
4.3.6.1.1
Largeur participante de la dalle pour les charges concentrées ponctuelles ou linéaires
4.3.6.2
Vérifications de résistance à l'état-limite ultime
4.3.6.3
Vérifications aux états-limites de service
4.3.6.3.1
Vérifications à la fissuration
4.3.6.3.2
Vérifications de déformation
4.3.6.4
Vérifications de la plaque nervurée durant la phase de coulée
4.3.6.4.1
Vérification de résistance
4.3.6.4.2
Vérifications aux états-limites de service
4.3.6.5
Dispositions constructives
4.3.6.5.1
Épaisseur minimale des plaques nervurées
4.3.6.5.2
Épaisseur de la dalle
4.3.6.5.3
Granulats
4.3.6.5.4
Appuis
4.3.7.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES
4.3.8.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS ACCIDENTELLES
4.3.9.
RÉSISTANCE AU FEU
4.3.10.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
4.4.
CONSTRUCTIONS EN BOIS
4.4.1.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ
4.4.2.
ANALYSE STRUCTURALE
4.4.3.
ACTIONS ET LEURS COMBINAISONS
4.4.4.
CLASSES DE DURÉE DU CHARGEMENT
4.4.5.
CLASSES DE SERVICE
4.4.6.
RÉSISTANCE DE calcul
4.4.7.
ÉTATS-LIMITES DE SERVICE
4.4.8.
ÉTATS-LIMITES ULTIMES
4.4.8.1
Vérifications de résistance
4.4.8.1.1
Traction parallèle au fil
4.4.8.1.2
Traction perpendiculaire au fil
4.4.8.1.3
Compression parallèle au fil
4.4.8.1.4
Compression perpendiculaire au fil
4.4.8.1.5
Compression oblique par rapport au fil
4.4.8.1.6
Flexion
4.4.8.1.7
Flexion et traction combinées
4.4.8.1.8
Flambage
4.4.8.1.9
Cisaillement
4.4.8.1.10
Torsion
4.4.8.1.11
Cisaillement et torsion
4.4.8.2
Vérifications de stabilité
4.4.8.2.1
Éléments fléchis (instabilité de la poutre)
4.4.8.2.2
Éléments comprimés (instabilité du poteau)
4.4.9.
ASSEMBLAGES
4.4.10.
ÉLÉMENTS STRUCTURAUX
4.4.11.
SYSTÈMES STRUCTURAUX
4.4.12.
ROBUSTESSE
4.4.13.
DURABILITÉ
4.4.14.
RÉSISTANCE AU FEU
4.4.15.
RÈGLES POUR L'EXÉCUTION
4.4.16.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES, CONTRÔLES ET ESSAIS DE CHARGE
4.4.17.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET ACCIDENTELLES
4.4.18.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
4.5.
CONSTRUCTIONS EN MAÇONNERIE
4.5.1.
DÉFINITIONS
4.5.2.
MATÉRIAUX ET CARACTÉRISTIQUES TYPOLOGIQUES
4.5.2.1
Mortiers
4.5.2.2
Éléments de maçonnerie résistants
4.5.2.2.1
Éléments en pierres reconstituées
4.5.2.2.2
Éléments naturels
4.5.2.3
Maçonneries
4.5.3.
CARACTÉRISTIQUES MÉCANIQUES DES MAÇONNERIES
4.5.4.
ORGANISATION STRUCTURALE
4.5.5.
ANALYSE STRUCTURALE
4.5.6.
VÉRIFICATIONS
4.5.6.1
Résistances de calcul
4.5.6.2
Vérifications aux états-limites ultimes
4.5.6.3
Vérifications aux états-limites de service
4.5.6.4
Vérifications simplifiées
4.5.7.
MAÇONNERIE ARMÉE
4.5.8.
MAÇONNERIE CONFINÉE
4.5.9.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES
4.5.10.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS ACCIDENTELLES
4.5.11.
RÉSISTANCE AU FEU
4.5.12.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
4.6.
AUTRES SYSTÈMES DE CONSTRUCTION
CHAPITRE 5 - PONTS
5.1.
PONTS-ROUTES
5.1.1.
OBJET
5.1.2.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES
5.1.2.1
Géométrie de la plateforme routière
5.1.2.2
Hauteur libre
5.1.2.3
Compatibilité hydraulique
5.1.3.
ACTIONS SUR LES PONTS-ROUTES
5.1.3.1
Actions permanentes
5.1.3.2
Distorsions et déformations appliquées
5.1.3.3
Actions variables en fonction du trafic. Charges verticales: q1
5.1.3.3.1
Préambule
5.1.3.3.2
Définition des voies conventionnelles
5.1.3.3.3
Modèles de charge
5.1.3.3.4
Catégories de routes
5.1.3.3.5
Disposition des charges mobiles afin d'obtenir les conditions de chargement les plus défavorables
5.1.3.3.6
Structures secondaires de tablier
5.1.3.4
Actions variables en fonction du trafic. Majoration dynamique supplémentaire en présence de discontinuités structurales: q2
5.1.3.5
Actions variables en fonction du trafic. Action longitudinale de freinage ou d'accélération: q3
5.1.3.6
Actions variables en fonction du trafic. Action centrifuge: q4
5.1.3.7
Actions de la neige et du vent: q5
5.1.3.8
Actions hydrodynamiques: q6
5.1.3.9
Actions de la température: q7
5.1.3.10
Actions sur les garde-corps et choc des véhicules en déviation: q8
5.1.3.11
Résistances passives des maintiens: q9
5.1.3.12
Actions sismiques: E
5.1.3.13
Actions accidentelles: A
5.1.3.14
Combinaisons de charges
5.1.4.
VÉRIFICATIONS DE SÉCURITÉ
5.1.4.1
Vérifications aux états-limites ultimes
5.1.4.2
États-limites de service
5.1.4.3
Vérifications à l'état-limite de fatigue
5.1.4.4
Vérifications à l'état-limite de fissuration
5.1.4.5
Vérifications à l'état-limite de déformation
5.1.4.6
Vérifications des actions sismiques
5.1.4.7
Vérifications en phase de construction
5.1.5.
STRUCTURES PORTEUSES
5.1.5.1
Tablier
5.1.5.1.1
Épaisseurs minimales
5.1.5.1.2
Structures avec éléments préfabriqués
5.1.5.2
Piles
5.1.5.2.1
Épaisseurs minimales
5.1.5.2.2
Modélisation et calcul
5.1.6.
MAINTIENS
5.1.6.1
Protection des maintiens
5.1.6.2
Contrôle, maintenance et remplacement
5.1.6.3
Maintiens en zone sismique
5.1.7.
OUVRAGES ACCESSOIRES
5.1.7.1
Imperméabilisation
5.1.7.2
Revêtements
5.1.7.3
Joints
5.1.7.4
Évacuation des liquides provenant du tablier
5.1.7.5
Dispositifs pour l’inspection et la maintenance des ouvrages
5.1.7.6
Compartiments pour les canalisations et les fourreaux
5.2.
PONTS-RAILS
5.2.1.
PRINCIPAUX CRITÈRES CONCEPTUELS ET DE MAINTENANCE
5.2.1.1
Inspections et maintenance
5.2.1.2
Compatibilité hydraulique
5.2.1.3
Hauteur libre
5.2.2.
ACTIONS SUR LES OUVRAGES
5.2.2.1
Actions permanentes
5.2.2.1.1
Charges permanentes portées
5.2.2.2
Actions variables verticales
5.2.2.2.1
Modèles de charge
5.2.2.2.1.1
Modèle de charge LM 71
5.2.2.2.1.2
Modèles de charge SW
5.2.2.2.1.3
Train à vide
5.2.2.2.1.4
Répartition locale des charges.
5.2.2.2.1.5
Répartition des chargements verticaux pour les remblais à l'arrière des culées
5.2.2.2.2
Chargement des passages de service
5.2.2.2.3
Effets dynamiques
5.2.2.3
Actions variables horizontales
5.2.2.3.1
Force centrifuge
5.2.2.3.2
Action latérale (Effort de lacet)
5.2.2.3.3
Actions dues à l´accélération et au freinage
5.2.2.4
Actions variables environnementales
5.2.2.4.1
Action du vent
5.2.2.4.2
Température
5.2.2.5
Effets d’interaction statique Train-Voie-Structure
5.2.2.6
Effets aérodynamiques associés au passage des convois ferroviaires
5.2.2.6.1
Surfaces verticales parallèles à la voie
5.2.2.6.2
Surfaces horizontales au-dessus de la voie
5.2.2.6.3
Surfaces horizontales adjacentes à la voie
5.2.2.6.4
Structures à surfaces multiples à côté de la voie (verticales, horizontales ou inclinées)
5.2.2.6.5
Surfaces qui entourent intégralement la voie sur des longueurs inférieures à 20 m
5.2.2.7
Actions hydrodynamiques
5.2.2.8
Actions sismiques
5.2.2.9
Actions accidentelles
5.2.2.9.1
Rupture de la caténaire
5.2.2.9.2
Déraillement au-dessus du pont
5.2.2.9.3
Déraillement sous le pont
5.2.2.10
Actions indirectes
5.2.2.10.1
Déjettements
5.2.2.10.2
Retrait et viscosité
5.2.2.10.3
Résistances parasites dans les contraintes
5.2.3.
PRESCRIPTIONS PARTICULIÈRES POUR LES VÉRIFICATIONS
5.2.3.1
Combinaison des trains de charge et des actions qui en découlent pour plusieurs voies
5.2.3.1.1
Nombre de voies
5.2.3.1.2
Nombre de trains simultanés
5.2.3.1.3
Simultanéité des actions résultant du trafic - valeurs caractéristiques des actions combinées en groupes de charges
5.2.3.1.4
Valeurs rares et fréquentes des actions résultant du trafic ferroviaire
5.2.3.1.5
Valeurs quasi permanentes des actions résultant du trafic ferroviaire
5.2.3.1.6
Actions résultant du trafic ferroviaire dans des situations transitoires
5.2.3.2
Vérifications quant aux ELU et aux ELS
5.2.3.2.1
Exigences relatives aux ELU
5.2.3.2.2
Exigences relatives aux ELS
5.2.3.2.2.1
États limites de service pour la sécurité du trafic ferroviaire
5.2.3.2.3
Vérifications relatives à l’état limite de fatigue
5.2.3.2.4
Vérifications relatives à l’état limite de fissuration
CHAPITRE 6 - CALCUL GÉOTECHNIQUE
6.1.
DISPOSITIONS GÉNÉRALES
6.1.1.
OBJET DES NORMES
6.1.2.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES
6.2.
ARTICULATION DU PROJET
6.2.1.
CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOLOGIQUE DU SITE
6.2.2.
RECHERCHES, CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE
6.2.3.
PHASES ET MODALITÉS DE CONSTRUCTION
6.2.4.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ ET AUX PERFORMANCES
6.2.4.1
Vérifications quant aux états limites ultimes (ELU)
6.2.4.1.1
Actions
6.2.4.1.2
Résistances
6.2.4.1.3.
Vérifications structurales avec analyse d’interaction sol-structure
6.2.4.2
Vérifications quant aux états limites ultimes hydrauliques
6.2.4.3
Vérifications quant aux états limites de service (ELS)
6.2.5.
APPLICATION DE LA MÉTHODE D’OBSERVATION
6.2.6.
SUIVI DE L’ENSEMBLE OUVRAGE-SOL
6.3.
STABILITÉ DES PENTES NATURELLES
6.3.1.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES
6.3.2.
MODÉLISATION GÉOLOGIQUE DE LA PENTE
6.3.3.
MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE DE LA PENTE
6.3.4.
VÉRIFICATIONS DE SÉCURITÉ
6.3.5.
INTERVENTIONS DE STABILISATION
6.3.6.
CONTRÔLES ET SUIVI
6.4.
OUVRAGES DE FONDATION
6.4.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL
6.4.2.
FONDATIONS SUPERFICIELLES
6.4.2.1.
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU)
6.4.2.2 
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS)
6.4.3.
FONDATIONS SUR PIEUX
6.4.3.1
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU)
6.4.3.1.1
Résistances de pieux soumis à des charges axiales
6.4.3.1.1.1
Résistance d'une palée à la charge axiale
6.4.3.1.2
Résistances de pieux soumis à des charges transversales
6.4.3.2 
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS)
6.4.3.3
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU) des fondations mixtes
6.4.3.4
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS) des fondations mixtes
6.4.3.5
Aspects inhérents à la construction
6.4.3.6
Contrôles de l’intégrité des pieux
6.4.3.7
Essais de charge
6.4.3.7.1
Essais de calcul sur pieux pilotes
6.4.3.7.2
Essais en cours d’ouvrage
6.5.
OUVRAGES DE SOUTÈNEMENT
6.5.1
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL
6.5.2
ACTIONS
6.5.2.1
Surcharges
6.5.2.2
Modèle géométrique de référence
6.5.3
VÉRIFICATIONS RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES
6.5.3.1
Vérifications relatives à la sécurité (ELU)
6.5.3.1.1
Murs de soutènement
6.5.3.1.2
Cloisons
6.5.3.2
Vérifications relatives au service (ELS)
6.6.
TIRANTS D’ANCRAGE
6.6.1.
CRITÈRES DE CALCUL
6.6.2.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ (ELU)
6.6.3.
ASPECTS RELATIFS À LA CONSTRUCTION
6.6.4.
ESSAIS DE CHARGE
6.6.4.1.
Essais de charge sur ancrages préliminaires
6.6.4.2.
Essais de charge en cours d’ouvrage sur les ancrages
6.7.
OUVRAGES EN SOUTERRAIN
6.7.1.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES
6.7.2.
CARACTÉRISATION GÉOLOGIQUE
6.7.3.
CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE
6.7.4.
CRITÈRES DE CALCUL
6.7.5.
ANALYSE DE CONCEPTION ET VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ
6.7.6.
CONTRÔLE ET SUIVI
6.8.
OUVRAGES EN MATÉRIAUX MEUBLES ET FRONTS DE FOUILLE
6.8.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL
6.8.2.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ (ELU)
6.8.3.
VÉRIFICATIONS RELATIVES AU FONCTIONNEMENT (ELS)
6.8.4.
ASPECTS RELATIFS À LA CONSTRUCTION
6.8.5.
CONTRÔLES ET SUIVI
6.8.6.
FRONTS DE FOUILLE
6.8.6.1
Recherches géotechniques et caractérisation géotechnique
6.8.6.2
Critères généraux de calcul et vérifications relatives à la sécurité
6.9.
AMÉLIORATION ET RENFORCEMENT DES SOLS ET DES AMAS ROCHEUX
6.9.1.
CHOIX DU TYPE D’INTERVENTION ET CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL
6.9.2.
SUIVI
6.10.
CONSOLIDATION GÉOTECHNIQUE D’OUVRAGES EXISTANTS
6.10.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL
6.10.2.
RECHERCHES GÉOTECHNIQUES ET CARACTÉRISATION GÉOTECHNIQUE
6.10.3.
TYPES DE CONSOLIDATION GÉOTECHNIQUES
6.10.4.
CONTRÔLES ET SUIVI
6.11.
DÉCHARGES CONTRÔLÉES DE DÉCHETS ET DE DÉPÔTS DE DÉCHETS INERTES
6.11.1.
DÉCHARGES CONTRÔLÉES
6.11.1.1
Critères de conception
6.11.1.2
Caractérisation du site
6.11.1.3
Modalités de construction et de contrôles des dispositifs de barrière
6.11.1.4
Vérifications de sécurité
6.11.1.5
Suivi
6.11.2.
DÉPÔTS DE DÉCHETS INERTES
6.11.2.1
Critères de conception
6.11.2.2
Suivi
6.12.
FAISABILITÉ D’OUVRAGES SUR DE VASTES ZONES
6.12.1.
RECHERCHES SPÉCIFIQUES
CHAPITRE 7 - CALCUL RELATIF AUX ACTIONS SISMIQUES
7.0.
Généralités
7.1.
EXIGENCES RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES
7.2.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL ET DE MODÉLISATION
7.2.1.
CARACTÉRISTIQUES GÉNÉRALES DES CONSTRUCTIONS
7.2.2.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL des systèmes structuraux
7.2.3.
CRITÈRES DE CALCUL RELATIF AUX ÉLÉMENTS STRUCTURAUX SECONDAIRES ET AUX ÉLÉMENTS de construction NON STRUCTURAUX
7.2.4.
CRITÈRES DE CONCEPTION DES INSTALLATIONS
7.2.5.
EXIGENCES STRUCTURALES DES ÉLÉMENTS DE FONDATION
7.2.6.
CRITÈRES DE MODÉLISATION DE LA STRUCTURE et de l'ACTION SISMIQUE
7.3.
MÉTHODES D’ANALYSE ET CRITÈRES DE VÉRIFICATION
7.3.1.
ANALYSE LINÉAIRE OU NON LINÉAIRE
7.3.2.
ANALYSE DYNAMIQUE OU STATIQUE
7.3.3.
ANALYSE LINÉAIRE DYNAMIQUE OU STATIQUE
7.3.3.1
Analyse linéaire dynamique
7.3.3.2
Analyse linéaire statique
7.3.3.3
Évaluation des déplacements de la structure
7.3.4.
ANALYSE NON LINÉAIRE DYNAMIQUE OU STATIQUE
7.3.4.1
Analyse non linéaire dynamique
7.3.4.2
Analyse non linéaire statique
7.3.5.
RÉPONSE AUX DIFFÉRENTES COMPOSANTES DE L’ACTION SISMIQUE ET À LA VARIABILITÉ SPATIALE DU MOUVEMENT
7.3.6.
RESPECT DES EXIGENCES RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES
7.3.6.1
éléments structuraux (st)
7.3.6.2
élément non structuraux (ns)
7.3.6.3
installations (in)
7.4.
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CHAPITRE 1.
OBJET
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INTRODUCTION
Les présentes règles techniques relatives aux ouvrages de construction sont élaborées au sens des lois n° 1086 du 5 novembre 1971 et n° 64 du 2 février 1974, telles qu’elles sont réunies dans le texte unique pour la construction visé au décret du président de la République italienne n° 380 du 6 juin 2001, et de l’article 5 du décret-loi n° 136 du 28 mai 2004, converti en loi après modifications par l’article 1er de la loi n° 186 du 27 juillet 2004 et ses modifications et ajouts ultérieurs. 
1.1
OBJET
Les présentes règles techniques relatives aux ouvrages de construction définissent les principes pour la conception, l’exécution et le contrôle des constructions eu égard aux performances qui leur sont requises en termes d’exigences essentielles de résistance mécanique, de stabilité, même en cas d’incendie, et de durabilité. 
Ces règles techniques fournissent donc les critères généraux de sécurité, établissent les actions qui doivent être utilisées lors de la conception, définissent les caractéristiques des matériaux et des produits de construction et, de manière plus générale, traitent des aspects relatifs à la sécurité structurale des ouvrages de construction. 
En ce qui concerne les indications d’application pour l’obtention des performances prescrites, lorsqu’elles ne sont pas expressément spécifiées dans le présent document, il est possible de se référer à des normes dont la validité est vérifiée et à d’autres documents techniques énumérés au Chapitre 12. Plus particulièrement, les règles fournies par les Eurocodes et leurs annexes nationales constituent des indications dont la validité est vérifiée et fournissent le support d’application systématique des présentes règles.
CHAPITRE 2.
SÉCURITÉ ET PERFORMANCES ATTENDUES
 TC " CHAPITRE 2 - SÉCURITÉ ET PERFORMANCES ATTENDUES" \f C \l "1" 
2.1.
PRINCIPES FONDAMENTAUX 
Les ouvrages de construction et les composants structuraux doivent être conçus, exécutés, contrôlés et soumis à une maintenance de manière à en permettre leur utilisation de façon économique et avec le niveau de sécurité prévu par les présentes règles. 
La sécurité et les performances d’un ouvrage ou d’une partie de celui-ci sont évaluées par rapport aux états limites vraisemblables susceptibles d’apparaître pendant la durée de vie théorique, tels que visés au chapitre 2.4. L’état limite correspond à la condition au-delà de laquelle la structure ne satisfait plus aux exigences pour lesquelles elle a été conçue. 
En particulier, conformément à ce qui est établi dans les chapitres spécifiques, les ouvrages de construction et les différents types structuraux doivent remplir les exigences suivantes: 
-
sécurité vis-à-vis des états limites ultimes (ELU): aptitude à éviter les effondrements, pertes d’équilibre et de stabilité graves, de tout ou partie de la structure susceptibles de mettre en danger la sécurité des personnes ou d’entraîner la perte de biens, ou de causer des dommages graves à l’environnement et à la société, ou de mettre hors d’usage l’ouvrage de construction; 
-
sécurité vis-à-vis des états limites de service (ELS): aptitude à garantir les performances prévues pour les conditions de service; 
-
sécurité anti-incendie: aptitude à garantir les performances structurales prévues en cas d'incendie, pour une période exigée;
-
durabilité: aptitude de l'ouvrage de construction à conserver, pendant toute la durée de vie théorique du projet, les niveaux de performance pour lesquels il a été prévu, compte tenu des caractéristiques environnementales au sein desquelles il se trouve et du niveau de maintenance prévu;
-
robustesse: aptitude à éviter des dommages disproportionnés par rapport à l’importance des causes exceptionnelles telles que des explosions et des chocs. 
Le dépassement d’un état limite ultime présente un caractère irréversible. 
Le dépassement d’un état limite de service peut présenter un caractère réversible ou irréversible. 
Pour les ouvrages existants, il est possible de se référer à des niveaux de sécurité autres que ceux des ouvrages de construction neuve et il est possible de ne tenir compte que des états limites ultimes. De plus amples détails sont donnés au Chapitre 8.
Aux fins de leur utilisation dans les ouvrages de construction prévus par les présentes règles, les matériaux et les produits de construction doivent être soumis à des procédures et à des essais d’acceptation. Les essais et les procédures d’acceptation sont définis dans les parties spécifiques des présentes normes concernant les matériaux. 
La fourniture de composants, de systèmes ou de produits utilisés à des fins structurales doit être accompagnée d’un manuel d’installation et de maintenance qui doit être joint à la documentation de l’ouvrage de construction. Les composants, les systèmes et les produits destinés à la construction ou aux installations, ne faisant pas partie de l’ensemble structural mais ayant une fonction statique autonome, doivent être conçus et installés dans le respect des niveaux de sécurité et des performances prescrits ci-après. 
Les actions à prendre en considération doivent être prises conformément à ce qui est établi dans les chapitres correspondants des présentes normes. En l’absence d’indications spécifiques, il convient d’effectuer des études appropriées, éventuellement expérimentales, ou de se référer à des documents, à caractère normatif ou non, dont la validité est vérifiée. 
2.2.
EXIGENCES RELATIVES AUX OUVRAGES DE CONSTRUCTION STRUCTURAUX
2.2.1.
ÉTATS LIMITES ULTIMES (ELU)
Les principaux états limites ultimes sont énumérés ci-après: 
a)
la perte d’équilibre du tout ou d’une partie de la structure, considérée comme corps rigide;
b)
les déplacements ou déformations excessives;
c)
le dépassement de la capacité maximale de résistance de parties de structures, d’assemblages, des fondations; 
d)
le dépassement de la capacité maximale de résistance de la structure dans son ensemble; 
e)
le dépassement d'une condition cinématique irréversible; 
f)
le dépassement de mécanismes de rupture dans les terrains; 
g)
la rupture d’armatures et d’assemblages provoquée par la fatigue; 
h)
la rupture d’armatures et d’assemblages provoquée par d’autres effets dus au temps;
i)
la perte de stabilité de tout ou de parties de la structure. 
D’autres états limites sont pris en considération en ce qui concerne les spécificités de chaque ouvrage; sous l’action sismique, les états limites ultimes comprennent les états limites de sauvegarde de la vie (ELV) et les états limites de non-effondrement (ELNE), comme précisés en 3.2.1. 
2.2.2.
ÉTATS LIMITES DE SERVICE (ELS)
Les principaux états limites de service sont énumérés ci-après: 
a)
les dommages locaux (par exemple les fissurations excessives du béton) susceptibles de nuire à la durabilité de la structure, à son efficacité ou à son apparence; 
b)
les déplacements et les déformations susceptibles de limiter l’utilisation de l’ouvrage de construction, son efficacité et son apparence; 
c)
les déplacements et les déformations susceptibles d’affecter l’efficacité et l’apparence d’éléments non structuraux, des installations, des machines;
d)
les vibrations susceptibles d’affecter l’utilisation de la construction; 
e)
les dommages provoqués par la fatigue qui sont susceptibles de nuire à la durabilité; 
f)
la corrosion et/ou la dégradation excessive des matériaux en fonction de la durée et de l’environnement d’exposition qui sont susceptibles de nuire à la durabilité.
D’autres états limites sont pris en considération en ce qui concerne les spécificités de chaque ouvrage; sous l’action sismique, les états limites de service comprennent les états limites d’exploitation (ELE) et les états limites de dommage (ELD), comme précisés en 3.2.1.
2.2.3.
SÉCURITÉ ANTI-INCENDIE
Le cas échéant, les risques engendrés par les incendies doivent être limités par le biais d'une conception et d'une réalisation des ouvrages de construction aptes à garantir la résistance et la stabilité des éléments portants et à limiter la propagation du feu et de la fumée. 
2.2.4.
DURABILITÉ
Un niveau de durabilité approprié peut être garanti en élaborant l'ouvrage de construction et la manutention qui s'y rapporte de telle sorte que la dégradation de la structure susceptible de survenir pendant la durée de vie théorique du projet ne fasse pas reculer les performances de la construction en dessous du niveau prévu.
Cette exigence peut être respectée par le biais de la mise en place de mesures appropriées, compte dûment tenu des conditions environnementales et de manutention prévues et en fonction des spécificités de chaque projet, par exemple:
a)
le choix adéquat des matériaux; 
b)
le dimensionnement adéquat des structures; 
c)
le choix adéquat des dispositions constructives; 
d)
l'adoption de typologies constructives et structurales permettant, dans la mesure du possible, l'inspection des parties structurales; 
e)
la planification de mesures de protection et de manutention; ou, si celles-ci ne sont pas prévues ou possibles, la conception permettant de garantir que la détérioration de l'ouvrage de construction ou des matériaux qui la composent n'entraîne pas un effondrement; 
f)
l'utilisation de produits et composants clairement identifiés en termes de caractéristiques mécaniques, physiques et chimiques, indispensables à l'évaluation de la sécurité, et munis d'une certification appropriée, telle que précisée au Chapitre 11; 
g)
application de substances et de revêtements de protection des matériaux, notamment sur les zones qui seront invisibles ou difficiles à inspecter au terme de l'ouvrage; 
h)
adoption de systèmes de contrôle, passifs ou actifs, adaptés aux actions et aux phénomènes auxquels l'ouvrage peut être soumis.
Les conditions environnementales doivent être identifiées en phase de conception de manière à évaluer leur importance en termes de durabilité.
2.2.5.
ROBUSTESSE
Un niveau de robustesse adéquat, relativement à l'usage prévu pour l'ouvrage de construction et aux conséquences d'un éventuel effondrement, peut être garanti par l'adoption d'une ou de plusieurs des stratégies de conception suivantes: 
a) calcul de la structure de manière à lui permettre de résister à des actions accidentelles à caractère courant, en associant les valeurs nominales des actions accidentelles à d'autres actions explicites de projet;
b) prévention des effets dus aux actions exceptionnelles auxquelles la structure peut être soumise ou réduction de leur intensité;
c) adoption d'une forme et d'une typologie structurale peu sensible aux actions exceptionnelles prises en compte;
d) adoption d'une forme et d'une typologie structurale aptes à tolérer la détérioration localisée engendrée par une action à caractère exceptionnel;
e) réalisation de structures aussi redondantes, résistantes et/ou ductiles que possible;
f) adoption de systèmes de contrôle, passifs ou actifs, adaptés aux actions et aux phénomènes auxquels l'ouvrage peut être soumis.
2.2.6.
VÉRIFICATIONS 
Les ouvrages structuraux doivent être vérifiés, sauf indication contraire prévue par les sections spécifiques des présentes règles: 
a)
pour les états limites ultimes susceptibles de survenir; 
b)
pour les états limites de service définis par rapport aux performances attendues;
c)
le cas échéant, en présence d'effets engendrés par des actions thermiques liées à un début d'incendie.
Les vérifications des ouvrages structuraux doivent être contenues dans les documents de projet en ce qui concerne les caractéristiques mécaniques prévues des matériaux et les données géotechniques du terrain, déduites, si celles-ci sont prévues par les présentes règles, sur la base d’études spécifiques. Le cas échéant, la structure doit être vérifiée pendant les phases intermédiaires en tenant compte du procédé de construction; les vérifications pour ces situations transitoires sont généralement effectuées vis-à-vis des états limites ultimes. 
En ce qui concerne les ouvrages de construction pour lesquels, au cours des travaux, surviennent des situations sensiblement différentes de celles de projet, il convient d’effectuer les vérifications nécessaires.
2.3.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ 
Ci-après sont établis les critères de la méthode semi-probabiliste aux états limites basés sur l’utilisation des coefficients partiels de sécurité, applicables dans la plupart des cas; cette méthode est dite de niveau I. Pour des ouvrages de construction particulièrement importants, il est possible d’adopter des méthodes de niveau supérieur tirées d’une documentation technique dont la validité est vérifiée telle que prévue par le Chapitre 12.
Dans la méthode aux états limites, la sécurité structurale vis-à-vis des états limites ultimes doit être vérifiée par comparaison entre la capacité du projet Rd, en matière de résistance, de ductilité et/ou de déplacement de la structure ou de la membrane structurelle, fonction des caractéristiques mécaniques des matériaux qui la composent (Xd) et des valeurs nominales des grandeurs géométriques de la structure concernée (ad), avec la valeur de calcul correspondante de la demande Ed, fonction des valeurs de calcul des actions (Fd) et des valeurs nominales des grandeurs géométriques de la structure concernée.
La vérification de la sécurité vis-à-vis des états limites ultimes (ELU) est exprimée par l’équation: 

Rd ≥ Ed
[2.2.1] 
La valeur de calcul de la résistance d'un matériau donné Xd est, à son tour, fonction de la valeur caractéristique de la résistance, définie comme un fractile de 5 % de la distribution statique de la grandeur, par le biais de l’équation: Xd = Xk/γM, où γM est le facteur partiel associé à la résistance du matériau.
La valeur de calcul de chaque action agissant sur la structure Fd est définie par sa valeur caractéristique Fk, prise comme un fractile de 95 % de la distribution statique ou comme une valeur caractérisée par une période de retour désignée, par le biais de l’équation: Fd =γFFk où γF est le facteur partiel relatif aux actions. En cas de simultanéité de plusieurs actions variables de diverses origines, il convient de déterminer une valeur de combinaison (0 Fk, où (0≤1 est un coefficient de combinaison approprié, qui tienne compte de la probabilité minime que plusieurs actions de diverses origines surviennent simultanément avec leur propre valeur caractéristique.
Pour les grandeurs caractérisées par des distributions dont les coefficients de variation sont inférieurs à 0,10, ou pour les grandeurs qui ne concernent pas de manière univoque des résistances ou des actions, il est possible de prendre en considération les valeurs nominales, coïncidant avec les valeurs moyennes.
Les valeurs caractéristiques des paramètres physiques et mécaniques des matériaux sont définies au Chapitre 11. Aux fins de la sécurité des ouvrages de construction et des systèmes géotechniques, les valeurs caractéristiques des paramètres physiques et mécaniques des terrains sont définies en 6.2.2.
L'aptitude à garantir les performances prévues pour les conditions de service (ELS) doit être vérifiée par comparaison entre la valeur limite de projet associée à chaque aspect de fonctionnalité examiné (Cd), avec la valeur de calcul correspondante de l’effet des actions (Ed), par le biais de l’équation suivante: 

Cd ≥ Ed
[2.2.2]
2.4.
DURÉE DE VIE DU PROJET, CLASSES D’UTILISATION ET PÉRIODE DE RÉFÉRENCE
2.4.1.
DURÉE DE VIE du projet
La durée de vie d’un ouvrage structural VN est comprise comme le nombre d’années au cours desquelles la structure, même si elle est soumise à une maintenance courante, doit pouvoir être utilisée aux fins pour lesquelles elle est prévue. 
Les valeurs minimales de VN à adopter pour les différents types de construction sont reportées dans le tableau 2.4.I. Ces valeurs peuvent également être utilisées pour définir les actions dues au temps. 
Tableau 2.4.I – Valeurs minimales de durée de vie VN du projet pour les différents types de construction 
	
	TYPES DE CONSTRUCTION
	Valeurs minimales de VN (années)

	1
	Constructions temporaires et provisoires
	10

	2
	Constructions à niveaux de performance ordinaires 
	50

	3
	Constructions à niveaux de performance supérieurs 
	100


Les ouvrages de construction qui peuvent, en totalité ou en partie, être démontés en vue de leur réutilisation ne sont pas considérés comme étant des ouvrages temporaires. Pour les ouvrages de construction neuve dont la phase de construction est définie comme étant égale, lors du calcul, à PN, la durée de vie relative à ladite phase de construction, aux fins de l’évaluation des actions sismiques, devra être considérée comme supérieure ou égale à PN et, dans tous les cas, supérieure ou égale à 5 ans. 
Les vérifications sismiques des ouvrages de type 1 ou en phase de construction peuvent être négligées lorsque la conception prévoit que cette condition doive subsister pendant au moins 2 ans.
2.4.2.
CLASSES D’UTILISATION 
Quant aux conséquences d’une interruption d’exploitation ou d’un éventuel effondrement, les constructions sont divisées en classes d’utilisation définies comme suit: 
Classe I:
Constructions avec présence uniquement occasionnelle de personnes, bâtiments agricoles. 
Classe II:
Constructions dont l’utilisation prévoit des affluences normales, sans contenus dangereux pour l’environnement et sans fonctions publiques et sociales essentielles. Industries dont les activités ne sont pas dangereuses pour l’environnement. Ponts, ouvrages d’infrastructures, réseaux routiers ne relevant pas des classes d’utilisation III ou IV, réseaux ferroviaires dont l’interruption ne provoque pas de situations d’urgence. Digues dont l’effondrement n’entraîne pas des conséquences importantes. 
Classe III:
Constructions dont l’utilisation prévoit des affluences significatives. Industries dont les activités sont dangereuses pour l’environnement. Réseaux divers extra-urbains ne relevant pas de la classe d’utilisation IV. Ponts et réseaux ferroviaires dont l'interruption provoque des situations d’urgence. Digues importantes du point de vue des conséquences de leur effondrement éventuel. 
Classe IV:
Constructions avec des fonctions publiques ou stratégiques importantes, même en ce qui concerne la gestion de la protection civile en cas de catastrophe. Industries dont les activités sont particulièrement dangereuses pour l’environnement. Réseaux routiers de type A ou B visés au décret ministériel n° 6792 du 05/11/2001 concernant les «Normes fonctionnelles et géométriques pour la construction des routes» et réseaux de type C, lorsqu’ils appartiennent à des itinéraires de connexion entre des chefs-lieux de province non desservis par des routes de type A ou B. Ponts et réseaux ferroviaires d’importance critique pour la maintenance des voies de communication, en particulier après un évènement sismique. Digues connexes au fonctionnement d’aqueducs et à des installations de production d’énergie électrique.
2.4.3.
PÉRIODE DE RÉFÉRENCE POUR L’ACTION SISMIQUE
Les actions sismiques sur les ouvrages de construction sont évaluées en relation avec une période de référence VR qui est obtenue, pour chaque type de construction, en multipliant la durée de vie du projet VN par le coefficient d’utilisation CU:

VR = VN ∙ CU
[2.4.1] 
La valeur du coefficient d’utilisation CU est définie, selon les variations de la classe d’utilisation, tel qu’illustré dans le tableau 2.4.II. 
Tableau 2.4.II – Valeurs du coefficient d’utilisation CU
	CLASSE D’UTILISATION
	I
	II
	III
	IV

	COEFFICIENT CU
	0,7
	1,0
	1,5
	2,0


Pour les constructions destinées à des activités présentant des risques d'incidents pertinents, il convient d'adopter les valeurs de CU supérieures à 2, compte tenu des conséquences sur l'environnement et sur la sécurité publique de l'atteinte des états limites.
2.5.
ACTIONS SUR LES CONSTRUCTIONS 
2.5.1.
CLASSIFICATION DES ACTIONS 
On entend par action toute cause ou ensemble de causes capable d’entraîner des états limites dans une structure. 
2.5.1.1
Classification des actions selon leur mode de manifestation 
a)
directes:
forces concentrées, charges distribuées, fixes ou mobiles;
b)
indirectes:
déplacements imposés, variations de température et du taux d’humidité, retrait, précontrainte, tassements, etc.; 
c)
action de la détérioration:
-
endogène: altération naturelle du matériau dont la structure est constituée; 
-
exogène: altération des caractéristiques des matériaux dont la structure est constituée, due à des agents externes. 
2.5.1.2
Classification des actions selon la réponse structurale 
a)
statique: action qui, appliquée à la structure, ne cause pas d’accélération significative de celle-ci ou de certaines de ses parties; 
b)
quasi-statique: action dynamique pouvant être décrite par un modèle statique incluant les effets dynamiques; 
c)
dynamique: action qui provoque une accélération significative de la structure ou d’éléments structuraux. 
2.5.1.3
Classification des actions selon la variation de leur intensité dans le temps 
a)
permanentes (G): actions qui agissent pendant toute la situation de projet de la construction, dont la variation d’intensité dans le temps est infime et très lente: 
-
poids propre de tous les éléments structuraux; poids propre du terrain si nécessaire; forces induites par le terrain (à l’exclusion des effets de charges variables appliquées au terrain); forces résultant de la pression de l’eau (lorsqu’elles sont constantes dans le temps) (G1); 
-
poids propre de tous les éléments non structuraux (G2); 
-
déplacements et déformations imposés, y compris le retrait; 
-
précontrainte (P).
b)
variables (Q): actions qui agissent avec des valeurs instantanées qui peuvent être sensiblement différentes entre elles au cours de la durée d’utilisation de projet de la structure: 
-
surcharges; 
-
actions du vent; 
-
actions de la neige; 
-
actions de la température. 
Les actions variables sont dites de longue durée lorsqu'elles agissent avec une intensité significative même si elles ne sont pas continues, pendant une durée non négligeable par rapport à la durée d’utilisation de projet de la structure. Les actions sont de courte durée si elles agissent pendant une courte période par rapport à la durée d’utilisation de projet de la structure. En fonction du site de construction, une même action climatique peut être de longue ou de brève durée. 
c)
exceptionnelles (A): actions qui ont peu de chances d’intervenir au cours de la durée d’utilisation de la structure;; 
-
incendies; 
-
explosions;
-
chocs et impacts; 
d)
sismiques (E): les actions résultant des tremblements de terre. 
Le cas échéant, l'évaluation de l'effet des actions doit tenir compte du comportement variable dans le temps des matériaux, comme par exemple la viscosité. 
2.5.2.
CARACTÉRISATION DES ACTIONS ÉLÉMENTAIRES 
La valeur de conception de chacune des actions agissant sur la structure Fd est obtenue par sa valeur caractéristique Fk, tel qu’indiqué au paragraphe 2.3.
Conformément aux définitions données en 2.3, la valeur caractéristique Gk des actions permanentes caractérisées par des distributions dont le coefficient de variation est inférieur à 0,10 peut être considérée comme égale à la valeur moyenne.
En cas d'actions variables caractérisées par des distributions des valeurs extrêmes variables dans le temps, il convient d'adopter comme valeur caractéristique la valeur caractérisée par une période de retour désignée. En ce qui concerne les actions environnementales (neige, vent, température), la période de retour est considérée comme égale à 50 ans, soit une probabilité d'excédent de 2 % sur une base annuelle; en ce qui concerne les actions dues à la circulation sur les ponts-routes, la période de retour est généralement supposée être égale à 1 000 ans.
Dans la définition des combinaisons d’actions, les termes Qkj représentent les actions variables de nature différente qui peuvent agir simultanément: Qk1 représente l’action variable de base, et Qk2, Qk3, … les actions variables d’accompagnement, qui peuvent agir en même temps que l’action de base.
Quant à la durée relative aux niveaux d’intensité de l’action variable, on définit:
-
la valeur quasi-permanente ψ2j ∙Qkj: la valeur instantanée dépassée durant plus de 50 % de la période de référence. À titre indicatif, cette valeur peut être considérée égale à la moyenne de la distribution temporaire de l'intensité; 
-
la valeur fréquente ψ1j∙Qkj: la valeur dépassée pendant une période totale qui représente une fraction infime de la période de référence. À titre indicatif, cette valeur peut être considérée égale à un fractile de 95 % de la distribution temporaire de l'intensité; 
-
la valeur de combinaison ψ0j ∙Qkj: la valeur qui fait en sorte que la probabilité de dépassement des effets causés par la simultanéité avec d’autres actions soit relativement identique à la probabilité associée à la valeur caractéristique de chaque action.
Dans le cas où la caractérisation stochastique de l’action prise en considération ne serait pas disponible, il est possible de prendre la valeur nominale. Ci-après sont indiquées avec l’indice k les valeurs caractéristiques et, sans l’indice k, les valeurs nominales.
Le tableau 2.5.I illustre les coefficients de combinaison à adopter pour les bâtiments civils et industriels de type courant. 
Tableau 2.5.I – Valeurs des coefficients de combinaison 
	Catégorie/action variable
	ψ0j
	ψ1j
	ψ2j

	Catégorie A – Bâtiments d’habitation, résidentiels 
	0,7
	0,5
	0,3

	Catégorie B – Bureaux 
	0,7
	0,5
	0,3

	Catégorie C – Lieux de réunion 
	0,7
	0,7
	0,6

	Catégorie D – Commerces 
	0,7
	0,7
	0,6

	Catégorie E – Zones de stockage, à usage commercial et industriel, bibliothèques, archives, stockage, bâtiments industriels
	1,0
	0,9
	0,8

	Catégorie F – Garages, parkings et zones dédiées à la circulation automobile (véhicules de poids ≤ 30 kN) 
	0,7
	0,7
	0,6

	Catégorie G – Garages, parkings et zones dédiées à la circulation automobile (véhicules de poids > 30 kN) 
	0,7
	0,5
	0,3

	Catégorie H – Toitures accessibles uniquement à la manutention
	0,0
	0,0
	0,0

	Catégorie I – Toitures praticables
	à évaluer au cas par cas

	Catégorie K – Toitures spéciales (installations, héliports, etc.)
	

	Vent 
	0,6
	0,2
	0,0

	Neige (à une altitude au-dessus du niveau de la mer ≤ 1 000 m) 
	0,5
	0,2
	0,0

	Neige (à une altitude au-dessus du niveau de la mer > 1 000 m) 
	0,7
	0,5
	0,2

	Variations thermiques 
	0,6
	0,5
	0,0


2.5.3.
COMBINAISON DES ACTIONS 
Aux fins de la vérification aux états limites, on définit les combinaisons des actions suivantes. 
−
Combinaison fondamentale, généralement utilisée pour les états limites ultimes (ELU): 

γG1 · G1 + γG2 · G2 + γP ·P + γQ1 · Qk1 + γQ2 · ψ02 · Qk2 + γQ3· ψ03 · Qk3 + …
[2.5.1]
−
Combinaison caractéristique (rare), généralement utilisée pour les états limites irréversibles de service (ELS): 

G1 + G2 + P + Qk1 + ψ02 · Qk2 + ψ 03 · Qk3+ …
[2.5.2]
−
Combinaison fréquente, généralement utilisée pour les états limites réversibles de service (ELS): 

G1 + G2 + P + ψ11 · Qk1 + ψ22 · Qk2 + ψ23 · Qk3 + …
[2.5.3]
−
Combinaison quasi-permanente (ELS), généralement utilisée pour les effets à long terme: 

G1 + G2 + P + ψ21 · Qk1 + ψ 22 · Qk2 + ψ23 · Qk3 + …
[2.5.4]
−
Combinaison sismique, utilisée pour les états limites ultimes et de service connexes à l’action sismique E: 

E + G1 + G2 + P + ψ21 · Qk1 + ψ22 · Qk2 + …
[2.5.5]
−
Combinaison accidentelle, utilisée pour les états limites ultimes connexes aux actions accidentelles A: 

G1 + G2 + P + Ad + ψ21 · Qk1 + ψ22 · Qk2 + …
[2.5.6]
Les effets de l’action sismique doivent être évalués en tenant compte des masses associées aux charges gravitationnelles suivantes: 
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Dans les combinaisons, on part du principe que sont négligées les charges Qkj qui apportent une contribution favorable aux fins des vérifications et, s’il y a lieu, les charges G2.
D’autres combinaisons sont à prendre en considération en fonction d’aspects spécifiques (par exemple la fatigue, etc.). 
Dans les équations susmentionnées, le symbole + signifie « doit être combiné à». 
Les valeurs des coefficients ψ0j, ψ1j et ψ2j sont données dans le tableau 2.5.I ou dans le tableau 5.1.VI pour les ponts-routes et dans le tableau 5.2.VII pour les ponts-rails. Les valeurs des coefficients partiels de sécurité γGi et γQj sont données en 2.6.1.
2.6.
ACTIONS DANS LES VÉRIFICATIONS AUX ÉTATS LIMITES 
Les vérifications aux états limites doivent être effectuées pour toutes les conditions de charge les plus défavorables susceptibles d’agir sur la structure, en évaluant les effets des combinaisons définies en 2.5.3. 
2.6.1.
ÉTATS-LIMITES ULTIMES 
Dans les vérifications aux états limites ultimes, on distingue: 
− l’état limite d’équilibre, considéré comme un corps rigide:
EQU
− l’état limite de résistance de la structure, y compris ses éléments de fondation:
STR
− l’état limite de résistance du terrain:
GEO
Sauf indications contraires prévues dans les chapitres suivants des présentes normes, le tableau 2.6.I donne les valeurs des coefficients partiels 2.6.I γF à prendre en considération pour la détermination des effets des actions dans les vérifications aux états limites ultimes. 
Pour les vérifications vis-à-vis de l’état limite ultime d’équilibre considéré comme un corps rigide (EQU), on utilise les coefficients partiels γF reportés dans la colonne EQU du tableau 2.6.I. 
S'agissant de la conception de composants structuraux qui n'impliquent pas d'actions de type géotechnique, les vérifications aux états limites ultimes structuraux (STR) peuvent adopter les coefficients γF indiqués dans la colonne A1 du tableau 2.6.I.
S'agissant de la conception d'éléments structuraux impliquant des actions de type géotechnique (plinthes, radiers, pieux, murs de soutènement, etc.), les vérifications aux états limites ultimes structuraux (STR) et géotechniques (GEO) peuvent adopter, en alternative, deux approches de calcul différentes. 
Dans l’Approche 1, on utilise deux combinaisons différentes de groupes de coefficients partiels, respectivement définis pour les actions (γF), pour la résistance des matériaux (γM) et, éventuellement, pour la résistance globale du système (γR). Dans la Combinaison 1 de l’Approche 1, on utilise pour les actions les coefficients γF reportés dans la colonne A1 du tableau 2.6.I. Dans la Combinaison 2 de l’Approche 1, on utilise cependant les coefficients γF reportés dans la colonne A2. Dans tous les cas, tant sur le plan du dimensionnement structural que sur le plan géotechnique, il convient d'utiliser la combinaison la plus défavorable parmi les deux précédentes.
Dans l’Approche 2, on utilise une seule combinaison des groupes de coefficients partiels définis pour les actions (γF), pour la résistance des matériaux (γM) et, éventuellement, pour la résistance globale (γR). Dans une telle approche, on utilise pour les actions les coefficients γF reportés dans la colonne A1. 
Les coefficients γM et γR sont définis dans las chapitres suivants. 
Tableau 2.6.I – Coefficients partiels pour les actions ou pour l’effet des actions dans les vérifications aux ELU
	
	Coefficient γF
	EQU
	A1 
	A2 

	Charges permanentes G1
	favorables
	γG1
	0,9
	1,0
	1,0

	
	défavorables
	
	1,1
	1,3
	1,0

	Charges permanentes non structurales G2(1)
	favorables
	γG2
	0,8
	0,8
	0,8

	
	défavorables
	
	1,5
	1,5
	1,3

	Actions variables Q
	favorables
	γQi
	0,0
	0,0
	0,0

	
	défavorables
	
	1,5
	1,5
	1,3

	(1)Dans le cas où l'intensité des charges permanentes non structurales, en totalité ou en partie, (par exemple les charges permanentes portées) sont parfaitement définies en phase de conception, il est possible d’adopter pour celles-ci, en totalité ou en partie, les mêmes coefficients partiels valables pour les actions permanentes.


Dans le tableau 2.6.I, la signification des symboles est la suivante: 
γG1
coefficient partiel pour les charges permanentes G1; 
γG2
coefficient partiel pour les charges permanentes non structurales G2; 
γQi
coefficient partiel pour les actions variables Q. 
Dans le cas où l’action est représentée par la poussée du terrain, les indications mentionnées au Chapitre 6 sont applicables pour le choix des coefficients partiels de sécurité. 
Le coefficient partiel pour les actions de précontrainte est pris égal à γP = 1,0.
D’autres valeurs de coefficients partiels sont reportées dans les chapitres suivants en ce qui concerne les actions spécifiques. 
2.6.2.
ÉTATS-LIMITES DE SERVICE 
Les vérifications aux états limites de service concernent les points visés en 2.2.2. 
Des indications spécifiques sur les vérifications en question sont données au Chapitre 4 pour les conditions non sismiques et au Chapitre 7 pour les conditions sismiques, en ce qui concerne les divers matériaux structuraux. 
CHAPITRE 3.
ACTIONS SUR LES CONSTRUCTIONS
 TC " CHAPITRE 3 - ACTIONS SUR LES CONSTRUCTIONS" \f C \l "1" 
3.1.
OUVRAGES DE GÉNIE CIVIL ET INDUSTRIELS
3.1.1.
GÉNÉRALITÉS
Le présent paragraphe définit les charges nominales et/ou caractéristiques relatives aux constructions à usage civil ou industriel. La description et la définition des charges doivent être expressément indiquées dans les documents de projet. 
Les charges doivent être en général considérées comme appliquées statiquement, à l’exception de cas particuliers où les effets dynamiques doivent être dûment évalués. Outre la situation définitive d’utilisation, les actions qui agissent dans toutes les phases d’exécution de la construction doivent être prises en considération. 
3.1.2.
POIDS PROPRE DES MATÉRIAUX STRUCTURAUX
Les actions permanentes gravitaires associées aux poids propres des matériaux structuraux sont définies en fonction des dimensions géométriques et des poids par unité de volume des matériaux intervenant dans la réalisation des parties structurales de l'ouvrage de construction. Pour les matériaux structuraux les plus communs, les valeurs des poids par unité de volume peuvent être prises du tableau 3.1.I.
Tableau 3.1.I - Poids par unité de volume des principaux matériaux 
	MATÉRIAUX
	POIDS PAR UNITÉ DE VOLUME [kN/m³]

	Bétons de ciment et mortiers 
	

	Béton de poids normal 
	24,0

	Béton armé (et/ou précontraint) 
	25,0

	Bétons légers: à déterminer au cas par cas 
	de 14,0 à 20,0

	Bétons lourds: à déterminer au cas par cas
	de 28,0 à 50,0

	Mortier de chaux 
	18,0

	Mortier de ciment 
	21,0

	Chaux en poudre 
	10,0

	Ciment en poudre 
	14,0

	Sable
	17,0

	Métaux et alliages 
	

	Acier 
	78,5

	Fonte 
	72,5

	Aluminium
	27,0

	Pierres 
	

	Tuf volcanique 
	17,0

	Calcaire compact 
	26,0

	Calcaire tendre 
	22,0

	Gypse 
	13,0

	Granit 
	27,0

	Brique (pleine) 
	18,0

	Bois 
	

	Confères et peuplier 
	de 4,0 à 6,0

	Feuillus (à l’exclusion du peuplier) 
	de 6,0 à 8,0

	Autres matériaux 
	

	Eau douce (claire) 
	9,81

	Eau de mer (claire) 
	10,1

	Papier 
	10,0

	Verre 
	25,0


Pour des matériaux structurels qui ne sont pas compris dans le tableau 3.1.I, il est possible de se référer à des investigations expérimentales spécifiques, à des règles techniques ou à des documents dont la validité est vérifiée en considérant les valeurs nominales comme des valeurs caractéristiques. 
3.1.3.
CHARGES PERMANENTES NON STRUCTURALES
On entend par charges permanentes non structurales les charges présentes pendant l’exploitation normale de la construction, telles que les charges relatives à des murs extérieurs et des cloisons internes, des fondations, des isolations, des planchers et des revêtements de plancher, des enduits, des faux plafonds, des installations et autres même si, dans certains cas, il est nécessaire de prendre en considération des situations transitoires dans lesquelles elles ne sont pas présentes. 
Les actions permanentes gravitaires associées aux poids propres des matériaux non structuraux sont définies par les dimensions géométriques et par les poids par unité de volume des matériaux intervenant dans la réalisation des parties non structurales de l'ouvrage de construction. Les poids par unité de volume des matériaux non structuraux peuvent être tirés du tableau 3.1.I ou dérivés d'investigations expérimentales spécifiques, de règles techniques ou de documents dont la validité est vérifiée en considérant les valeurs nominales comme des valeurs caractéristiques.
En règle générale, en présence de planchers même avec un hourdis unidirectionnel mais avec une capacité de répartition transversale, les charges permanentes non structurales peuvent être prises, pour la vérification d’ensemble, comme uniformément réparties. Dans le cas contraire, il y a lieu d’en évaluer les distributions effectives. 
Les cloisons et les installations légères de bâtiments d’habitation et de bureaux peuvent être prises, en général, comme des charges équivalentes distribuées pour autant que les planchers possèdent une capacité de répartition transversale appropriée. 
Pour les planchers des bâtiments d’habitation et des bureaux, le poids propre des éléments de séparation intérieurs peut être considéré comme une charge permanente portée et uniformément distribuée g2, pour autant que soient adoptées des mesures de construction permettant de garantir une distribution de la charge appropriée. La charge uniformément distribuée g2 dépend du poids propre par unité de longueur G2 des partitions de la manière suivante: 
	-
pour des éléments de séparation avec
	
	G2 ≤ 1,00 kN/m : g2 = 0,40 kN/m²; 

	-
pour des éléments de séparation avec
	1,00 <
	G2 ≤ 2,00 kN/m : g2 = 0,80 kN/m²; 

	-
pour des éléments de séparation avec
	2,00 <
	G2 ≤ 3,00 kN/m : g2 = 1,20 kN/m²; 

	-
pour des éléments de séparation avec
	3,00 <
	G2 ≤ 4,00 kN/m : g2 = 1,60 kN/m² ; 

	-
pour des éléments de séparation avec
	4,00 <
	G2 ≤ 5,00 kN/m : g2 = 2,00 kN/m². 


Les éléments de séparation internes de poids supérieur à 5,00 kN/m doivent être pris en considération en phase de conception, en tenant compte de leur positionnement effectif sur le plancher. 
3.1.4.
SURCHARGES
Les surcharges, ou charges imposées, comprennent les charges liées à la destination d'utilisation de l'ouvrage de construction; les modèles de ces actions peuvent être constitués de: 
-
charges verticales uniformément réparties
qk
-
charges verticales concentrées
Qk
-
charges horizontales linéaires
Hk
Les valeurs nominales et/ou caractéristiques qk, Qk et Hk sont indiquées dans le tableau 3.1.II. Ces valeurs tiennent compte des effets dynamiques courants pour autant qu’il n’y ait pas de risque d'amplification dynamique significative dans la résonance des structures. 
Tableau 3.1.II - Valeurs des surcharges pour les différents classes d’utilisation des ouvrages
	Cat.
	Lieux
	qk
[kN/m2]
	Qk
[kN]
	Hk
[kN/m]

	A
	Bâtiments résidentiels
	
	
	

	
	Zones dédiées aux activités domestiques et résidentielles. Sont compris dans cette catégorie les bâtiments d’habitation et leurs services et les hôtels (sont exclus les lieux de réunion), les chambres d'hospitalisation
	2,00
	2,00
	1,00

	
	Escaliers communs, balcons, galeries 
	4,00
	4,00
	2,00

	B
	Bureaux
	
	
	

	
	Cat. B1 Bureaux non ouverts au public 
	2,00
	2,00
	1,00

	
	Cat. B2 Bureaux ouverts au public 
	3,00
	2,00
	1,00

	
	Escaliers communs, balcons, galeries
	4,00
	4,00
	2,00

	C
	Lieux de réunion 
	
	
	

	
	Cat. C1 Lieux avec des tables, comme des écoles, cafés, restaurants, salles de banquets, de lecture ou de réception 
	3,00
	3,00
	1,00

	
	Cat. C2 Lieux avec des places fixes, tels que des églises, théâtres, cinémas, salles de conférence et d'attente, auditoires universitaires et salles de conférence
	4,00
	4,00
	2,00

	
	Cat. C3 Lieux sans obstacles au déplacement des personnes, tels que des musées, salles d’exposition, zones d'accès aux bureaux, aux hôtels ou aux hôpitaux, et halls de gares ferroviaires.
	5,00
	5,00
	3,00

	
	Cat. C4. Lieux avec éventuel déroulement d'activités physiques, comme des salles de bal, salles de sport et scènes de théâtre.
	5,00
	5,00
	3,00

	
	Cat. C5. Lieux de réunions, tels que des bâtiments destinés à des événements publics, salles de concert, salles de sport et tribunes, gradins et plateformes ferroviaires.
	5,00
	5,00
	3,00

	
	Escaliers communs, balcons, galeries
	Selon la classe d'utilisation prévue, avec les limitations suivantes

	
	
	≥ 4,00
	≥ 4,00
	≥ 2,00

	D
	Commerces
	
	
	

	
	Cat. D1 Magasins
	4,00
	4,00
	2,00

	
	Cat. D2 Centres commerciaux, marchés, grands magasins
	5,00
	5,00
	2,00

	
	Escaliers communs, balcons, galeries
	Selon la classe d'utilisation prévue

	E
	Zones de stockage et lieux à usage commercial et industriel
	
	
	

	
	Cat. E1 Lieux de stockage des marchandises et lieux d'accès correspondants, comme des bibliothèques, archives, magasins, stockage et laboratoires de fabrication.
	≥ 6,00
	7,00
	1,00*

	
	Cat. E2 Commerces 
	à évaluer au cas par cas

	F-G
	Garages et aires de trafic de véhicules (hormis les ponts)
	
	
	

	
	Cat. F Garages, aires de trafic et parcs de stationnement pour véhicules légers (poids à pleine charge jusqu’à 30 kN) 
	2,50
	2 x 10,00
	1,00**

	
	Cat. G Aires de trafic et parcs de stationnement pour véhicules moyens (poids à pleine charge compris entre 30 kN et 160 kN), comme les rampes d'accès, les zones de chargement et de déchargement des marchandises.
	à évaluer au cas par cas, et dans tous les cas au moins
5,00               2 x 50,00              1,00**

	H-I-K
	Toitures
	
	
	

	
	Cat. H Toitures accessibles uniquement pour la maintenance et la réparation
	0,50
	1,20
	1,00

	
	Cat. I  Toitures praticables situées dans des lieux dont la classe d'utilisation est comprise entre A et D
	selon les catégories d'appartenance

	
	Cat. K Toitures spéciales, comme les installations, les héliports.
	à évaluer au cas par cas

	* Ne comprend pas les actions horizontales éventuellement exercées par les matériaux stockés.
** Uniquement pour les garde-corps ou les séparations dans les aires piétonnières. Les actions exercées par les véhicules sur les barrières doivent être évaluées au cas par cas.


Les valeurs reportées dans le tableau 3.1.II se réfèrent à des conditions d’utilisation courante des catégories respectives. D’autres règlements peuvent imposer des valeurs supérieures en ce qui concerne des exigences spécifiques. 
En présence de charges atypiques (telles que des machines, des réservoirs, des dépôts internes, des équipements, etc.), les intensités doivent être évaluées au cas par cas en fonction des maximums prévisibles: ces valeurs doivent être indiquées explicitement dans les documents de projet et d’essai statique. 
3.1.4.1
Surcharges verticales uniformément réparties 
De même que pour les charges permanentes non structurales définies en 3.1.3 et, en règle générale, en présence de planchers même avec un hourdis unidirectionnel mais avec une capacité de répartition transversale, les surcharges peuvent être prises, pour la vérification d’ensemble, comme uniformément réparties. Dans le cas contraire, il y a lieu d’en évaluer les distributions effectives. 
Pour les classes d'utilisation A, B, C, D, H et I, les surcharges verticales distribuées qui agissent sur chaque élément structural intégré à un plancher (par exemple, un poteau) peuvent être réduites en fonction de l'extension de la zone d'influence A [m2] compétente de cet élément. Le coefficient de réduction (A est indiqué en

[image: image4.wmf]0

,

1

A

10

7

5

0

A

£

+

y

=

a


[3.1.1]
où (0 est le coefficient de combinaison (voir le tableau 2.5.I). Pour les catégories C et D, (A ne peut être inférieur à 0,6.
De même, pour les catégories d'utilisation A à D, les composants de précontraintes générées par l'action des surcharges sur les membranes verticales, telles que les piliers ou les cloisons, qui font partie d'un bâtiment multi-étages de plus de 2 étages, peuvent être réduites en fonction du nombre d'étages chargés n. Dans ce cas, le coefficient de réduction (n est indiqué en 
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[3.1.2]
Les deux coefficients de réduction (A et (n ne peuvent être combinés. 
3.1.4.2
Surcharges verticales concentrées
Les surcharges verticales concentrées Qk indiquées dans le tableau 3.1.II font l'objet de vérifications locales distinctes et ne s'appliquent pas simultanément aux charges verticales réparties utilisées dans les vérifications du bâtiment dans son ensemble; ces surcharges doivent être appliquées à des surfaces de contact de charge appropriées par rapport à l'utilisation et à la forme de la surface de contact de charge. En l'absence d'indications plus précises, une forme de surface de contact carrée, de 50 x 50 mm, peut être envisagée, hormis pour les garages, les aires de stationnement et les zones de transit (catégories F et G). Pour les ouvrages de construction de catégorie F, les charges s'appliquent sur deux surfaces de contact de 100 x 100 mm, éloignée sur un plan axial de 1,80 m l'une de l'autre. Pour les constructions de catégorie G, les charges s'appliquent sur deux surfaces de contact de 200 x 200, éloignée sur un plan axial de 1,80 m l'une de l'autre.
3.1.4.3
Surcharges horizontales linéaires
Les surcharges horizontales linéaires Hk indiquées dans le tableau 3.1.II doivent être utilisées pour les vérifications locales et ne sont pas additionnées aux charges utilisées dans les vérifications du bâtiment dans son ensemble. 
Les surcharges horizontales linéaires doivent être appliquées sur des murs (à 1,20 m au-dessus du niveau du plancher) et à des garde-corps ou des mains-courantes (au niveau du bord supérieur). 
Les vérifications locales concernent, en référence aux conditions d’utilisation, les éléments verticaux bidimensionnels tels que les cloisons, les murs, les murs-rideaux extérieurs qui sont effectivement réalisés, à l’exclusion des éléments de séparation mobiles (qui, dans tous les cas, doivent garantir une stabilité suffisante pendant le service). 
Le respect de cette prescription peut également être justifié par l’expérimentation et, dans tous les cas, en tenant compte des assemblages que l’ouvrage de construction possède et de toutes les ressources que le type de construction permet. 
3.2.
ACTION SISMIQUE 
Les actions sismiques de calcul, sur la base desquelles il convient d’évaluer le respect des différents états limites considérés, sont définies à partir de la «dangerosité sismique de base» du site de construction. Ces actions sont tributaires des caractéristiques morphologiques et stratigraphiques qui déterminent la réponse sismique locale.
La dangerosité sismique est définie en termes d’accélération maximale attendue ag dans des conditions de champ libre sur site de référence avec une surface topographique horizontale (de catégorie A telle que définie en 3.2.2), ainsi qu’en termes d’ordonnées du spectre de réponse élastique en accélération Se(T), correspondant à celle-ci, en ce qui concerne des probabilités de dépassement préétablies PVR, telles que définies en 3.2.1, au cours de la période de référence VR , telle que définie en 2.4. En alternative, l’utilisation d’accélérogrammes est admise pourvu qu’ils soient correctement proportionnés à la dangerosité sismique du site. 
Aux fins du présent règlement technique, les formes spectrales sont définies, pour chacune des probabilités de dépassement PVR au cours de la période de référence VR, à partir des valeurs des paramètres sur site de référence rigide horizontal suivants: 
ag
accélération horizontale maximale sur le site; 
Fo
valeur maximale du facteur d’amplification du spectre en accélération horizontale; 
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valeur de référence définissant le début de la branche à déplacement spectral constant en accélération horizontale.
Pour les valeurs de ag, Fo et 
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 nécessaires pour la détermination des actions sismiques, il convient de se reporter aux annexes A et B au décret du ministre des infrastructures du 14 janvier 2008, publié au supplément ordinaire au Journal officiel n° 29 du 4 février 2008 et ses éventuelles modifications ultérieures.
3.2.1.
ÉTATS LIMITES ET PROBABILITÉS DE DÉPASSEMENT 
En ce qui concerne les actions sismiques, les états limites de service (ELS) et ultimes (ELU) sont déterminés en se référant aux performances de la structure dans son ensemble et en incluant les éléments structuraux, non structuraux et les installations. 
Les états limites de service (ELS) sont: 
-
L’état limite d’exploitation (ELE): après l’évènement sismique, la structure dans son ensemble, y compris les éléments structuraux, les éléments non structuraux et les équipements importants pour sa fonction, ne doit pas subir de dommages ni d’interruption d’exploitation significatifs; 
-
L’état limite de dommage (ELD): après l’évènement sismique, la structure dans son ensemble, y compris les éléments structuraux, les éléments non structuraux et les équipements vitaux pour sa fonction, subit des dommages tels qu’ils ne présentent pas de risque pour les utilisateurs et qu’ils ne compromettent pas, de manière significative, sa capacité de résistance et de rigidité vis-à-vis des actions verticales et horizontales, en restant immédiatement utilisable même en cas d’interruption d’exploitation des équipements. 
Les états limites ultimes (ELU) sont: 
-
L’état limite de sauvegarde de la vie (ELV): après un évènement sismique, la structure subit des ruptures et des effondrements des composants non structuraux et des installations ainsi que des dommages significatifs des composants structuraux auxquels est associée une perte significative de rigidité vis-à-vis des actions horizontales. Toutefois, la structure conserve une partie de sa résistance et rigidité vis-à-vis des actions verticales ainsi qu’une marge de sécurité vis-à-vis de l’effondrement dû aux actions sismiques horizontales; 
-
L’état limite de non-effondrement (ELNE): après un évènement sismique, la structure subit des ruptures et des effondrements graves des composants non structuraux et des installations ainsi que des dommages très graves des composants structuraux. Toutefois, la structure conserve encore une marge de sécurité vis-à-vis des actions verticales et une infime marge de sécurité vis-à-vis de l’effondrement dû aux actions sismiques horizontales. 
Les probabilités de dépassement au cours de la période de référence PVR, auxquelles il convient de se référer pour déterminer l’action sismique agissant sur chacun des états limites considérés, sont reportées dans le tableau 3.2.I.
Tableau 3.2.I – Probabilités de dépassement PVR en fonction de l’état limite considéré
	États limites
	PVR: Probabilité de dépassement au cours de la période de référence VR

	États limites de service 
	ELE 
	81% 

	
	ELD 
	63% 

	États-limites ultimes 
	ELV 
	10% 

	
	ELNE 
	5% 


Lorsque la protection vis-à-vis des états limites de service est prioritaire, les valeurs de PVR données dans le tableau ci-dessus doivent être réduites en fonction du degré de protection que l’on veut atteindre.
Pour chaque état limite et chaque probabilité correspondante de dépassement PVR au sein de la période de référence VR, il convient de calculer la période de retour TR du séisme en utilisant l'équation suivante: 

TR = - VR / ln (1- PVR) = - CU VN / ln (1- PVR)
[3.2.0]
3.2.2
CLASSES DE SOL ET CONDITIONS TOPOGRAPHIQUES
Classes de sol
Aux fins de la définition de l’action sismique de calcul, il est nécessaire d’évaluer l’effet de la réponse sismique locale par des analyses spécifiques, selon les modalités indiquées en 7.11.3. En guise d'alternative, si les conditions stratigraphiques et les propriétés du terrain permettent clairement d'identifier les catégories définies dans le tableau 3.2.II, il est possible de se référer à une approche simplifiée reposant sur la classification des sols en fonction des valeurs de la vitesse de propagation des ondes de cisaillement, VS. Les valeurs des paramètres mécaniques nécessaires aux fins des analyses de réponse sismique locale ou de la vitesse VS pour l’approche simplifiée font partie intégrante de la caractérisation géotechnique des terrains compris dans le volume significatif, tel qu'indiqué au paragraphe 6.2.2. 
Les valeurs de VS sont obtenues par le biais d'essais spécifiques ou peuvent être estimées, sur justification appropriée et pour ce qui concerne uniquement l'approche simplifiée, par le biais de méthodes empiriques dont la fiabilité a été démontrée en comparant ces valeurs à d'autres résultats d'essais effectués sur le site, comme par exemple les essais pénétrométriques dynamiques pour les terrains à gros grains et les essais pénétrométriques statiques.
La classification du sol est déterminée par les conditions stratigraphiques et les valeurs de la vitesse équivalente de propagation des ondes de cisaillement, VS,eq (en m/s), définie par l’équation:
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avec:
hi
l’épaisseur de l’i-ième couche; 
VS,i
la vitesse des ondes de cisaillement dans l’i-ième couche; 
N
le nombre de couches;
H
la profondeur du substrat, défini comme la formation composée de roche ou de sol très rigide, caractérisée par une valeur VS supérieure ou égale à 800 m/s. 
Pour les fondations superficielles, la profondeur du sous-sol se réfère au plan d’appui même, tandis que pour les fondations sur pieux elle se réfère à la tête des pieux. Dans le cas d’ouvrages de soutènement de sols naturels, la profondeur se réfère à la tête de l’ouvrage. Pour les murs de contreventement de remblais, la profondeur se réfère au plan d’appui des fondations.
Pour les dépôts dont la profondeur H du substrat est supérieure à 30 m, la vitesse équivalente des ondes de cisaillement VS,eq est définie par le paramètre VS,30, obtenu en prenant H = 30 m de l’équation précédente et en calculant les propriétés des couches de terrains jusqu’à cette profondeur.
Les classes de sol permettant l'utilisation de l'approche simplifiée sont définies dans le tableau 3.2.II.
Tableau 3.2.II – Classes de sol permettant l'utilisation de l'approche simplifiée.
	Catégorie 
	Caractéristiques de la surface topographique 

	A 
	Formations rocheuses en surface ou sols très rigides caractérisés par des valeurs de vitesse des ondes de cisaillement supérieures à 800 m/s, comportant éventuellement une couche superficielle de caractéristiques mécaniques moins résistante d'au plus 3 m d'épaisseur. 

	B 
	Roches tendres et dépôts de sable ou de graviers très raides ou d’argile surconsolidée, caractérisés par une augmentation des propriétés mécaniques avec la profondeur et par des valeurs de vitesse équivalente comprises entre 360 m/s et 800 m/s.

	C 
	Dépôts de gravier ou d’argile moyennement raide ou de sable de densité moyenne, dont l'épaisseur de substrat est supérieure à 30 m, caractérisés par une augmentation des propriétés mécaniques avec la profondeur et par des valeurs de vitesse équivalente comprises entre 180 m/s et 360 m/s.

	D 
	Dépôts de gravier ou d’argile faiblement raide ou de sable de faible densité, dont l'épaisseur de substrat est supérieure à 30 m, caractérisés par une augmentation des propriétés mécaniques avec la profondeur et par des valeurs de vitesse équivalente comprises entre 100 m/s et 180 m/s.

	E
	Terres dont les caractéristiques et les valeurs de vitesse équivalente correspondent à celles définies pour les catégories C et D dont l'épaisseur de substrat n'excède pas 30 m.


Pour ces cinq classes de sol, les actions sismiques sont définies en 3.2.3 des présentes normes.
Pour toute condition de sol qui ne relèverait pas des catégories susvisées, il convient de procéder à des analyses de réponse locale spécifiques afin de déterminer les actions sismiques.
Conditions topographiques 
Pour des conditions topographiques complexes, il est nécessaire de procéder à des analyses spécifiques de réponse sismique locale. Pour des configurations superficielles simples, on peut adopter la classification suivante (tableau 3.2.III): 
Tableau 3.2.III – Classes topographiques
	Catégorie 
	Caractéristiques de la surface topographique 

	T1 
	Surface plane, pentes et versants isolés dont l’inclinaison moyenne i ≤ 15° 

	T2 
	Pentes dont l’inclinaison moyenne i > 15° 

	T3 
	Buttes dont la largeur de la crête est notablement inférieure à la largeur à la base et dont l’inclinaison moyenne 15° ≤ i ≤ 30° 

	T4 
	Buttes dont la largeur de la crête est notablement inférieure à la largeur à la base et dont l’inclinaison moyenne i > 30° 


Les classes topographiques susmentionnées se réfèrent à des configurations géométriques essentiellement bidimensionnelles, comme les crêtes et les versants longs, et doivent être prises en considération dans la définition de l’action sismique lorsqu’elles sont de hauteur supérieure à 30 m. 
3.2.3.
ÉVALUATION DE L’ACTION SISMIQUE 
3.2.3.1
Description du mouvement sismique en surface et sur les fondations 
Aux fins des présentes normes, l’action sismique est caractérisée par 3 composantes de translation, deux composantes horizontales représentées par X et Y et une composante verticale représentée par Z, à considérer comme indépendantes les unes des autres. Sans préjudice des prescriptions fixées en 7.11 pour les ouvrages et systèmes géotechniques, la composante verticale doit être prise en considération lorsque cela est expressément spécifié (voir le Chapitre 7) et pour autant que le site où la structure est construite se caractérise par une accélération au sol, telle que définie au paragraphe 3.2.3.2 ci-dessous, égale à ag ≥ 0,15 g.
Les composantes peuvent être décrites, en fonction du type d’analyse adoptée, par l’une des représentations suivantes:
-
accélération maximale attendue en surface;
-
accélération maximale et spectre de réponse relatif attendus en surface;
-
représentation temporelle du mouvement du terrain.
Sur la base d’analyses appropriées de la réponse sismique locale, on peut donc passer des valeurs en surface aux valeurs sur les plans de référence définis en 3.2.2; à défaut de ces analyses, l’action en surface peut être prise comme agissant sur ces plans. 
Les deux composantes orthogonales indépendantes qui décrivent le mouvement horizontal sont caractérisées par le même spectre de réponse ou par les deux composantes de l’accélération horizontale du mouvement sismique. 
La composante qui décrit le mouvement vertical est caractérisée par son spectre de réponse ou par la composante de l’accélération verticale. Faute d’information documentée spécifique, l’accélération maximale et le spectre de réponse de la composante verticale attendue en surface peuvent être déterminés, de manière simplifiée, sur la base de l’accélération maximale et du spectre de réponse des deux composantes horizontales. La composante verticale de l’accélération peut être corrélée aux deux composantes horizontales de l’accélération du mouvement sismique. 
Pour la définition des formes du spectre, des spectres de réponse de projet et des représentations temporelles du mouvement  du terrain, indépendamment de la probabilité de dépassement PVR au cours de la période de référence VR, il convient de se reporter aux paragraphes suivants.
3.2.3.2
Spectre de réponse élastique à l’accélération 
Le spectre de réponse élastique à l’accélération est représenté par une forme du spectre de réponse (spectre normalisé) en relation à un amortissement conventionnel de 5 %, multipliée par la valeur de l’accélération horizontale maximale ag sur le site de référence rigide horizontal. La forme du spectre ainsi que la valeur de ag varient en fonction de la probabilité de dépassement au cours de la période de référence PVR (voir les paragraphes 2.4 et 3.2.1). 
Les spectres ainsi définis peuvent être utilisés pour des structures dont la période fondamentale est inférieure ou égale à 4,0 s. Pour des structures dont les périodes fondamentales sont supérieures, le spectre de réponse doit être défini par des études appropriées ou alors l’action sismique doit être décrite par des représentations temporelles du mouvement du terrain. 
3.2.3.2.1 
Spectre de réponse élastique à l’accélération des composantes horizontales 
Le spectre de réponse élastique à l’accélération de la composante horizontale du mouvement sismique, Se, est défini par les expressions suivantes: 
	0 ≤ T < TB
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	[3.2.2]

	TB ≤ T < TC
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	TC ≤ T < TD
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	TD ≤ T
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où:
T
est la période de vibration; 
S
est le coefficient qui tient compte de la classe de sol et des conditions topographiques, à partir de la formule suivante: 

S =SS ( ST
[3.2.3]
où SS est le coefficient d’amplification stratigraphique (voir le tableau 3.2.IV) et ST le coefficient d’amplification topographique (voir le tableau 3.2.V); 

est le facteur qui altère le spectre de réponse élastique pour des coefficients d’amortissement visqueux conventionnels  autres que 5 %, défini par la formule 
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où , (exprimé en pourcentage), est évalué sur la base des matériaux, du type structural et du sol de fondation;
Fo
est le facteur qui quantifie l’amplification spectrale maximale, sur le site de référence rigide horizontal, et de valeur minimale égale à 2,2; 
TC
est la période définissant le début de la branche à déplacement spectral constant, donnée par la formule: 
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où: 
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 est défini en 3.2 et CC est un coefficient fonction de la classe de sol (voir le tableau 3.2.IV); 
TB
est la période correspondant au début de la branche du spectre à accélération constante, donnée par la formule:
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TD
est la valeur correspondant au début de la branche à déplacement spectral constant, exprimée en secondes par la formule: 
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[3.2.7]
Pour des classes de sol spéciales et certains systèmes géotechniques ou si l’on a l’intention d’augmenter le degré de précision pour la prévision des phénomènes d’amplification, les actions sismiques à prendre en considération pendant la conception peuvent être déterminées par des analyses plus rigoureuses de la réponse sismique locale. Ces analyses induisent une connaissance appropriée des propriétés géotechniques des sols et, plus particulièrement, des relations forces-déformations en champ cyclique, à déterminer par des investigations et des essais spécifiques. 
En l’absence de telles déterminations, pour les composantes horizontales du mouvement sismique et pour les classes de sol de fondation définies en 3.2.2, la forme du spectre du sol de classe A est modifiée par le coefficient stratigraphique SS , le coefficient topographique ST et le coefficient CC qui modifie la valeur de la période TC . 
Amplification stratigraphique 
Pour un sol de classe A, les coefficients SS et CC sont réputés correspondre à 1. 
Pour les classes de sol B, C, D et E, les coefficients SS et CC peuvent être calculés, en fonction des valeurs de Fo et 
[image: image19.wmf]*

C

T

 relatives au sol de classe A, à partir des équations données dans le tableau 3.2.IV, où g = 9,81 m/s2 est l’accélération de la gravité et 
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 est exprimé en secondes. 
Tableau 3.2.IV – Expressions de SS et de CC
	Classe de sol
	SS
	CC

	A
	1,00
	1,00

	B
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Amplification topographique 
En vue de tenir compte des conditions topographiques et en l’absence d’analyses spécifiques de la réponse sismique locale, on utilise les valeurs du coefficient topographique ST reportées dans le tableau 3.2.V, en fonction des classes topographiques définies en 3.2.2 et de la situation de la structure ou de l’intervention. 
Tableau 3.2.V –  Valeurs maximales du coefficient d’amplification topographique ST
	Classe topographique 
	Situation de la structure ou de l’intervention 
	ST

	T1 
	-
	1,0 

	T2 
	Au niveau de la crête de la pente 
	1,2 

	T3 
	Au niveau de la crête d'un relevé dont la pente moyenne est inférieure ou égale à 30°
	1,2 

	T4 
	Au niveau de la crête d'un relevé dont la pente moyenne est supérieure à 30°
	1,4 


La variation spatiale du coefficient d’amplification topographique est définie par une décroissance linéaire en fonction de la hauteur au-dessus de la base de la pente ou du relevé, à partir du sommet ou de la crête, où ST prend la valeur maximale définie par le tableau 3.2.V, jusqu’à la base, où ST prend la valeur unitaire. 
3.2.3.2.2
Spectre de réponse élastique à l’accélération de la composante verticale 
Le spectre de réponse élastique à l’accélération de la composante verticale du mouvement sismique, Sve, est défini par les expressions suivantes: 
	0 ≤ T < TB
	
[image: image29.wmf]vegv

BoB

T1T

S(T)aSF1

TFT

éù

æö

=××h××+-

êú

ç÷

h×

êú

èø

ëû


	[3.2.8]

	TB ≤ T < TC
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	TD ≤ T
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où:
T est la période de vibration (à la verticale);
Fv est le facteur qui quantifie l’amplification spectrale maximale, en termes d’accélération horizontale maximale du sol ag sur le site de référence rigide horizontal, par la formule: 
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[3.2.9]
Les valeurs de ag, Fo, S, η sont définies en 3.2.3.2.1 pour les composantes horizontales du mouvement sismique; les valeurs de SS, TB, TC et TD, sauf déterminations plus précises, sont celles reportées dans le tableau 3.2.VI. 
Tableau 3.2.VI - Valeurs des paramètres du spectre de réponse élastique de la composante verticale 
	Catégorie de sous-sol
	SS
	TB
	TC
	TD

	A, B, C, D, E 
	1,0 
	0,05 s 
	0,15 s 
	1,0 s 


Pour tenir compte des conditions topographiques, en l’absence d’analyses spécifiques, on utilise les valeurs du coefficient topographique ST reportées dans le tableau 3.2.V. 
3.2.3.2.3
Spectre de réponse élastique du déplacement des composantes horizontales 
Le spectre de réponse élastique du déplacement des composantes horizontales SDe(T) est déduit du spectre de réponse élastique en accélération Se(T) par l’expression suivante: 
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[3.2.10]
pour autant que la période de vibration T n’excède pas les valeurs de TE indiquées dans le tableau 3.2.VII. 
Tableau 3.2.VII – Valeurs des paramètres TE et TF
	Classe de sol
	TE [s]
	TF [s]

	A 
	4,5 
	10,0 

	B 
	5,0 
	10,0 

	C, D, E 
	6,0 
	10,0 


Pour des périodes de vibration excédant la valeur de TE, les ordonnées du spectre peuvent être obtenues à partir des formules suivantes: 
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[3.2.11]
où tous les symboles ont déjà été définis, à l’exception de dg, défini au paragraphe 3.2.3.3.. 
3.2.3.3
Déplacement horizontal et vitesse horizontale du sol 
Les valeurs maximales du déplacement horizontal dg et de la vitesse horizontale vg du sol sont données par les expressions suivantes: 
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où ag, S, TC et TD prennent les valeurs déjà utilisées en 3.2.3.2.1. 
3.2.3.4
Spectres de réponse de calcul pour l'état limite d’exploitation (ELE)
Pour les états limites d’exploitation, le spectre de réponse de calcul Sd(T) à utiliser, tant pour les composantes horizontales que pour la composante verticale est le spectre de réponse élastique correspondant, associé à la probabilité de dépassement au cours de la période de référence PVR considérée (voir les paragraphes 2.4 et 3.2.1). 
3.2.3.5
Spectres de réponse de calcul pour les états limites de dommage (ELD), de sauvegarde de la vie (ELV) et de non-effondrement (ELNE)
Lorsque les vérifications aux états limites de dommage, de sauvegarde de la vie et de prévention de la ruine ne sont pas effectuées au moyen de représentations temporelles adéquates et d’analyses non linéaires dynamiques pas à pas, aux fins du calcul ou de la vérification des structures, les capacités dissipatives des structures peuvent être prises en compte par un coefficient réducteur des forces élastiques qui tient compte de manière simplifiée de la capacité dissipative anélastique de la structure, de sa surrésistance et de l’augmentation de sa période de vibration après des plastifications. Dans un tel cas, le spectre de réponse de calcul Sd(T) à utiliser tant pour les composantes horizontales que pour la composante verticale est le spectre de réponse élastique correspondant, associé à la probabilité de dépassement au cours de la période de référence PVR considérée (voir les paragraphes 2.4 et 3.2.1). Afin d'évaluer la demande, il convient d'utiliser ce spectre, dans les cas d'analyses non linéaires statiques en prenant η = 1, et dans le cas d'analyses linéaires, statiques ou dynamiques, avec les ordonnées moins élevées en remplaçant, dans les formules [3.2.2] (pour les composantes horizontales) et dans les formules [3.2.8] (pour les composantes verticales), η par 1/q, où q est le facteur de comportement défini au chapitre 7 (tableau 7.3.I). 
On admet donc que Sd(T) ≥ 0,2ag. 
3.2.3.6
Utilisation de représentations temporelles du mouvement du terrain 
Les états limites ultime et de service peuvent être vérifiés par des accélérogrammes (représentations temporelles du mouvement du terrain) artificiels ou naturels. Chaque accélérogramme décrit une composante horizontale ou verticale de l’action sismique. L’ensemble des trois composantes (deux horizontales orthogonales entre elles et une verticale) constitue un groupe d’accélérogrammes. 
La durée des accélérogrammes artificiels doit être établie sur la base de la magnitude et des autres paramètres physiques servant à la définition de la valeur de ag et de SS. Lorsqu’on ne dispose pas de données spécifiques, la durée de la partie pseudo-stationnaire des accélérogrammes doit être au moins égale à 10 s; la partie pseudo-stationnaire doit être précédée et suivie d’intervalles d’intensité croissante à partir de zéro et décroissante à partir de zéro, de sorte que la durée totale de l’accélérogramme ne soit pas inférieure à 25 s.
Les accélérogrammes artificiels doivent être établis de manière à correspondre au spectre de réponse élastique adopté pour la conception. La cohérence avec le spectre élastique est à vérifier sur la base de la moyenne des ordonnées spectrales obtenues à partir des différents accélérogrammes, pour un coefficient d’amortissement visqueux équivalent ξ de 5 %. L’ordonnée spectrale moyenne ne doit pas présenter un écart supérieur à 10 % de la valeur correspondante du spectre de réponse élastique, en aucun point du plus grand intervalle parmi les intervalles 0,15s  2,0s et 0,15s  2T, où T est la période fondamentale de vibration de la structure en champ élastique pour les vérifications aux états limites ultimes, et 0,15 s  1,5 T, pour les vérifications aux états limites de service. Dans le cas de structures dotées d’un système d’isolation sismique, la limite supérieure de l’intervalle de cohérence est prise égale à 1,2 Tis, où Tis est la période équivalente de la structure isolée, évaluée pour les déplacements du système d’isolation sismique produits par l’état limite en question. 
L’utilisation d’accélérogrammes artificiels n’est pas admise dans les analyses dynamiques d’ouvrages et de systèmes géotechniques. 
L’utilisation d’accélérogrammes élaborés par une simulation des mécanismes à la source et de propagation des ondes est autorisée, à condition que les hypothèses relatives aux caractéristiques des sources sismogènes et au moyen de propagation soient justifiées de manière appropriée. À condition en outre que, pour les intervalles de la période susmentionnée, l’ordonnée spectrale moyenne ne présente pas un écart supérieur à 20 % de la valeur correspondante du spectre de réponse élastique.
L’utilisation d’accélérogrammes naturels ou enregistrés est autorisée à condition que leur choix soit représentatif de la sismicité du site et qu’il soit justifié de manière appropriée sur la base des caractéristiques des sources sismogènes, des conditions du site d’enregistrement, de la magnitude, de la distance de la source sismogène et de l’accélération horizontale maximale attendue du site. 
Les accélérogrammes enregistrés doivent être sélectionnés et calés de manière à approcher les spectres de réponse élastiques dans le domaine des périodes de vibration d’intérêt pour le problème en question. Plus spécifiquement, la compatibilité avec le spectre de réponse élastique doit être vérifiée en fonction de la moyenne des ordonnées spectrales obtenues à l'aide de différents accélérogrammes associés aux représentations par un coefficient d’amortissement visqueux équivalent ξ de 5 %. L'ordonnée spectrale moyenne ne doit pas présenter un écart supérieur à 10 % et un écart excédentaire supérieur à 30 % par rapport à la composante correspondante du spectre élastique, en tous points de l'intervalle des périodes de vibrations d'intérêt pour l'ouvrage en question, indépendamment des états limites. 
3.2.4.
EFFETS DE LA VARIATION SPATIALE DU MOUVEMENT 
3.2.4.1
Variation spatiale du mouvement 
Aux points de contact entre le sol et des ouvrages de construction élancés, le mouvement sismique peut présenter des caractéristiques différentes en raison du caractère asynchrone du phénomène de propagation, des non homogénéités et des discontinuités éventuellement présentes, et de la réponse locale du sol différente. 
Il convient de tenir compte des effets susmentionnés lorsque ceux-ci peuvent être significatifs et, dans tous les cas, lorsque les conditions du sol sont à ce point variables sur la longueur de la structure que l’utilisation d’accélérogrammes ou de spectres de réponse différents est nécessaire. 
En l’absence de modèles physiquement plus fiables et justifiés de manière appropriée, un critère de première approche pour tenir compte de la variation spatiale du mouvement sismique consiste à superposer les effets pseudo-statiques induits par les déplacements relatifs sur les effets dynamiques, évalués par exemple avec le spectre de réponse élastique. 
Dans le dimensionnement des structures en élévation, ces effets peuvent être négligés lorsque le système fondation-sol est suffisamment rigide pour minimiser les déplacements relatifs. Dans les bâtiments, cela se produit lorsque sont assemblés de manière adéquate les plinthes de fondation. 
Les effets dynamiques peuvent être évalués en adoptant une seule action sismique correspondant à la classe de sol qui induit les sollicitations les plus sévères. 
Lorsque la structure est divisée en parties dont chacune d’elles est fondée sur un sol ayant des caractéristiques raisonnablement homogènes, pour chacune d’elles, on adoptera l’action sismique appropriée. 
3.2.4.2
Déplacement absolu et relatif du sol 
La valeur du déplacement absolu horizontal maximal du sol (dg) peut être obtenue à partir de l’expression  [3.2.12]. 
Lorsqu’il est nécessaire d’évaluer les effets de la variation spatiale du mouvement sismique, indiqués au point précédent, la valeur du déplacement relatif entre deux points i et j, caractérisés par les propriétés stratigraphiques du sol dont le mouvement peut être considéré comme indépendant, peut être évaluée selon l’expression suivante: 
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[3.2.13]
où dgi et dgj sont, respectivement, les déplacements maximaux du sol aux points i et j, calculés par rapport aux caractéristiques locales du sol. 
Le mouvement de deux points du sol peut être considéré comme indépendant pour des points placés à une distance notable par rapport au type de sol; le mouvement sismique est rendu indépendant même en présence de fortes variations orographiques entre les points. 
En l’absence de fortes discontinuités orographiques, le déplacement relatif entre des points à une distance x (en mètres) peut être évalué par l’expression: 
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[3.2.14]
où vs est la vitesse de propagation des ondes de cisaillement en m/s et dij0 est donné par l’expression: 
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[3.2.15]
Pour des points à une distance inférieure à 20 m, le déplacement relatif, lorsque les points sont situés dans des sols différents, est représenté par dij0; lorsque les points sont situés dans le même type de sol, le déplacement relatif peut être évalué, plutôt que par l’expression [3.2.14], par les expressions 
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Afin de déterminer les sollicitations engendrées sur les ponts par les déplacements relatifs du sol, il convient d'utiliser les critères précisés dans des documents dont la validité a été démontrée. 
3.3.
ACTIONS DU VENT 
Le vent, dont la direction est généralement considérée comme horizontale, exerce sur les constructions des actions qui varient dans le temps et dans l’espace, en induisant en général des effets dynamiques. 
Pour les constructions courantes, les actions du vent sont par convention comparées aux actions statiques équivalentes définies en 3.3.3. Par ailleurs, pour les constructions de forme ou de type inhabituel ou de grande hauteur ou longueur, ou dont l’élancement et la légèreté sont importants, ou de flexibilité notable et dont la capacité dissipative est réduite, le vent peut induire des effets dont l’évaluation requiert l’utilisation de méthodes de calcul et expérimentales adaptées aux règles de l’art. 
3.3.1.
VITESSE DE BASE DE RÉFÉRENCE
La vitesse de base de référence vb est la valeur moyenne à 10 m au-dessus du sol sur un terrain plat et homogène de catégorie d'exposition II (voir le tableau 3.3.II), mesurée pendant 10 minutes et associée à une période de retour TR = 50 ans. 
En l’absence d’analyses statistiques spécifiques et appropriées, vb est donnée par l’expression: 
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Vb,0
est la vitesse de base de référence au niveau de la mer, donnée par le tableau 3.3.I en fonction du site où est situé l'ouvrage de construction (fig. 3.3.1); 
ca
est le coefficient d’altitude donné par la formule: 
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	[3.3.1.b]


où: 
a0, ks
sont les paramètres donnés par le tableau 3.3.I en fonction du site où est situé l'ouvrage de construction (fig. 3.3.1); 
as
est l’altitude au-dessus du niveau de la mer du site où est situé l’ouvrage de construction. 
Ce zonage ne tient pas compte des aspects spécifiques et locaux qui, si nécessaire, doivent être définis au cas par cas. 
Tableau 3.3.I -Valeurs des paramètres vb,0, a0, ks
	Zone 
	Description
	vb,0 [m/s] 
	a0 [m] 
	ks 

	1 
	Val d’Aoste, Piémont, Lombardie, Trentin-Haut-Adige, Vénétie, Frioul-Vénétie Julienne (excepté la province de Trieste) 
	25 
	1000 
	0,40 

	2 
	Émilie-Romagne 
	25 
	750 
	0,45 

	3 
	Toscane, Marches, Ombrie, Latium, Abruzzes, Molise, Pouilles, Campanie, Basilicate, Calabre (excepté la province de Reggio de Calabre) 
	27 
	500 
	0,37 

	4 
	Sicile et province de Reggio de Calabre 
	28 
	500 
	0,36 

	5 
	Sardaigne (à l’est de la ligne joignant le Cap de Teulada à l’île de la Madeleine) 
	28 
	750 
	0,40 

	6 
	Sardaigne (à l’ouest de la ligne joignant le Cap de Teulada à l’île de la Madeleine) 
	28 
	500 
	0,36 

	7 
	Ligurie 
	28 
	1000 
	0,54 

	8 
	Province de Trieste 
	30 
	1500 
	0,50 

	9 
	Îles (excepté la Sicile et la Sardaigne) et pleine mer 
	31 
	500 
	0,32 


Pour des altitudes supérieures à 1 500 m au-dessus du niveau de la mer, il est possible de se référer aux conditions climatiques et d’exposition locales. Les valeurs de la vitesse de base de référence doivent être justifiées par des documents ou des analyses statistiques démontrées de manière appropriée. Sans préjudice de ces évaluations qui sont, dans tous les cas, recommandées, à proximité des sommets et des lignes de faîte, les valeurs utilisées ne doivent pas être inférieures à celles prévues pour une altitude de 1 500 m. 
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Fig. 3.3.1 - Carte des zones dans lesquelles est divisé le territoire italien
	Isola della Maddalena
	Île de la Madeleine

	Capo Teulada
	Cap de Teulada


3.3.2.
VITESSE DE RÉFÉRENCE 
La vitesse de référence vr est la valeur moyenne à 10 m au-dessus du sol sur un terrain plat et homogène de catégorie d’exposition II (voir le tableau 3.3.II), mesurée pendant 10 minutes et associée à la période de retour de calcul TR. Cette vitesse est définie par la formule:
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où
vb
est la vitesse de base de référence, donnée en 3.3.1;
cr
est le coefficient de retour, fonction de la période de retour de calcul TR.
En l'absence d'évaluations spécifiques et d'analyses statistiques appropriées, le coefficient de retour est donné par la formule suivante:
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où TR est la période de retour exprimée en années.
Sauf indication contraire, on prendra TR = 50 ans, avec cr = 1. Pour les ouvrages de construction neuve, en phase de construction ou pour les phases transitoires relatives à des interventions sur des constructions existantes, la période de retour de l'action peut être réduite comme suit:
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est inférieure ou égale à trois mois, on prendra TR ≥ 5 ans;
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est comprise entre trois mois et un an, on prendra TR ≥ 10 ans;
3.3.3.
ACTIONS STATIQUES ÉQUIVALENTES 
Les actions du vent sont constituées de pressions et dépressions agissant normalement sur les surfaces, tant extérieures qu’intérieures, des éléments composant la construction (voir le paragraphe 3.3.4). 
L’action du vent sur chaque élément composant la construction est déterminée en considérant la combinaison la plus défavorable de la pression agissant sur la surface extérieure et la surface intérieure de l’élément. 
Pour des constructions de grande extension, on doit aussi tenir compte des actions tangentes du vent (voir le paragraphe 3.3.4).
L’action globale exercée par le vent sur une construction est donnée par la résultante des actions sur chaque élément, en prenant en considération pour la direction du vent, celle correspondant à l’un des axes principaux du plan de la construction. Dans des cas particuliers, par exemple pour les tours à base carrée ou rectangulaire, on doit également prendre en considération l’hypothèse de vent soufflant dans une des directions diagonales. 
3.3.4.
PRESSION DU VENT
La pression du vent est donnée par l’expression : 

p = qr ce cp cd
[3.3.4]
où 
qr
est la pression cinétique de référence définie en 3.3.6; 
ce
est le coefficient d’exposition défini en 3.3.7; 
cp
est le coefficient de pression défini en 3.3.8; 
cd
est le coefficient dynamique défini en 3.3.9. 
3.3.5.
ACTION TANGENTE DU VENT 
L’action tangente par unité de surface parallèle à la direction du vent est donnée par l’expression suivante: 

pf = qr ce cf
[3.3.5]
où 
qr
est la pression cinétique de référence définie en 3.3.6; 
ce
est le coefficient d’exposition défini en 3.3.7; 
cf
est le coefficient de frottement défini en 3.3.8. 
3.3.6.
PRESSION CINÉTIQUE DE RÉFÉRENCE
La pression cinétique de référence q est donnée par l’expression: 
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où 
vr
est la vitesse de référence du vent définie en 3.3.2; 
(
est la densité de l’air prise par convention constante et égale à 1,25 kg/m³.
En exprimant ( en kg/m³ et vr en m/s, qr est alors exprimé en N/m2.
3.3.7.
COEFFICIENT D’EXPOSITION 
Le coefficient d’exposition ce dépend de la hauteur z au-dessus du sol du point considéré, de la topographie du terrain et de la catégorie d’exposition du site où est construite la structure. En l’absence d’analyses spécifiques qui tiennent compte de la direction du vent, de la rugosité effective et de la topographie du terrain au voisinage de la construction, pour des hauteurs au-dessus du sol n’excédant pas z = 200 m, cela est donné par l’équation suivante: 
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	[3.3.7]


où 
kr , z0, zmin
sont donnés dans le tableau 3.3.II en fonction de la catégorie d’exposition du site où est construite la structure; 
ct
est le coefficient de topographie. 
Tableau 3.3.II - Paramètres pour la définition du coefficient d’exposition 
	Catégorie d’exposition du site
	Kr
	z0 [m]
	zmin [m]

	I
	0,17
	0,01
	2

	II
	0,19
	0,05
	4

	III
	0,20
	0,10
	5

	IV
	0,22
	0,30
	8

	V
	0,23
	0,70
	12


La catégorie d’exposition est assignée dans la figure 3.3.2 en fonction de la situation géographique du site où est construite la structure et de la classe de rugosité du terrain définie dans le tableau 3.3.III. Dans les zones situées à 40 km au plus de la côte, la catégorie d’exposition est indépendante de l’altitude du site. 
Le coefficient de topographie ct est donné en général égal à 1, soit pour les zones de plaine soit pour les zones vallonnées, de collines et de montagnes. Dans ce cas, la figure 3.3.3 donne les lois de variation de ce pour les différentes catégories d’exposition. 
Pour des constructions situées près du sommet de collines ou de pentes isolées, le coefficient de topographie ct peut être déduit de données corroborées par des documents appropriés. 
Tableau 3.3.III - Classes de rugosité du terrain 
	Classes de rugosité du terrain
	Description

	A
	Zones urbaines dont au moins 15 % de la surface est recouverte de bâtiments d’une hauteur moyenne supérieure à 15 m. 

	B
	Zones urbaines (excepté celles de la classe A), banlieues, zones industrielles et zones boisées. 

	C
	Zones comportant des obstacles diffus (arbres, bâtiments, murs, clôtures, etc.); zones de rugosité ne correspondant pas aux classes A, B et D. 

	D
	a) Mer et bandes côtières correspondantes (à 2 km au plus de la côte); 
b) Lac (dont la largeur maximale est au moins égale à 1 km) et bandes côtières correspondantes (à 1 km au plus de la côte);
c) Zones sans obstacles ou à obstacles rares et isolées (rase campagne, aéroports, terres agricoles, pâtures, marais et terrains sableux, neige, glace, etc.)

	L’attribution de la classe de rugosité ne dépend ni de l’orographie ni de la topographie du terrain. Pour qu’une construction puisse être définie comme appartenant à la classe A ou B, il est nécessaire que la situation qui différencie la classe subsiste autour de la construction à une distance d’au moins 1 km et, dans tous les cas, d’au moins 20 fois la hauteur de la construction, pour tous les secteurs de provenance de grands vents d'au moins 30°. Le site est réputé appartenir à la classe D dès lors que la construction est érigée dans les zones indiquées aux points a) ou b), ou si celle-ci se trouve dans un rayon de 1 km d'un secteur supérieur à 30°, où 90 % du terrain relève du type indiqué au point c). Lorsqu’il subsiste un doute quant au choix de la classe de rugosité, il convient de choisir la classe la plus défavorable (l'action du vent est en général minimale en classe A et maximale en classe D). 
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Fig. 3.3.2 - Définition des catégories d’exposition
	ZONE 1,2,3,4,5
	ZONES 1,2,3,4,5

	mare
	mer
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	côte
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	Catégorie II en zones 1,2,3,4

	Categoria III in zona 5
	Catégorie III en zone 5

	Categoria III in zona 2,3,4,5
	Catégorie III en zones 2,3,4,5

	Categoria IVin zona 1
	Catégorie IV en zone 1
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	Categoria II in zona 8
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Fig. 3.3.3 - Évolution du coefficient d’exposition ce en fonction de la hauteur du sol (pour ct = 1)
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3.3.8.
COEFFICIENTS AÉRODYNAMIQUES
Le coefficient de pression cp dépend de la typologie et de la géométrie de la construction et de son orientation par rapport à la direction du vent. 
Le coefficient de frottement cf dépend de la rugosité de la surface sur laquelle le vent exerce l’action tangente. 
Ces deux coefficients, définis comme des coefficients aérodynamiques, peuvent être déduits de données corroborées par des documents appropriés ou des essais expérimentaux en soufflerie.
3.3.9.
COEFFICIENT DYNAMIQUE
Le coefficient dynamique tient compte des effets de réduction associés à la non simultanéité des pressions locales maximales et des effets d’amplification dus à la réponse dynamique de la structure. 
Ce coefficient peut supposé être, par précaution, égal à 1 dans les structures de type récurrent telles que les bâtiments de forme régulière de hauteur inférieure ou égale à 80 m et les hangars industriels, ou peut être déterminé par des analyses spécifiques ou sur la base de données dont la fiabilité est vérifiée.
3.3.10.
PRÉCAUTIONS PARTICULIÈRES DE CONCEPTION 
Pour les ponts longs, les bâtiments hauts et, plus généralement, les constructions de grande dimension ou de forme non symétrique, les actions du vent peuvent induire des forces transversales à la direction du vent et des moments de torsion d'intensité significative. Ces actions peuvent être ensuite amplifiées par une réponse dynamique de la structure.
Aux derniers étages des bâtiments de grande hauteur, les actions du vent peuvent engendrer des oscillations (notamment des accélérations en palier) dont les conséquences sur les occupants sont variables, allant de l'absence de perception à la gêne et, dans certains cas, au malaise physiologique.
Pour des structures ou des éléments structuraux élancés de forme cylindrique, tels que les cheminées, les tours de communication ou les éléments de maçonnerie, il convient de tenir compte de l’effet dynamique dû au détachement tourbillonnaire alternatif de part et d’autre de l’élément au vent. Ces effets peuvent être particulièrement importants lorsque la fréquence du détachement tourbillonnaire correspond à la fréquence de sa propre structure, ce qui donne lieu à un phénomène de résonance. Dans ce cas, les vibrations sont d'autant plus importantes si la structure est légère et peu amortie. L'occurrence de phénomènes de résonance liés à la vitesse du vent relativement faibles et, par conséquent fréquents, nécessite une attention particulière vis-à-vis de la fatigue. 
Pour les structures particulièrement déformables, légères et peu amorties, l'interaction du vent avec la structure peut entrainer des actions aéro-élastiques, dont les effets modifient les fréquences appropriées et/ou l'amortissement de la structure jusqu'à l'obtention de phénomènes d'instabilité, tels que le phénomène de galop, la divergence de torsion et le phénomène de frottement. Le galop survient le plus souvent avec des câbles glacés ou parcourus par des cours d'eau, des éléments de charpente et, plus largement, des éléments structuraux de forme non circulaire. Le phénomène de divergence de torsion survient le plus souvent avec des dalles très fines. Le phénomène de frottement survient le plus souvent avec les ponts suspendus, haubanés ou à surface portante. 
Pour les structures ou éléments structuraux rapprochés et de forme analogue, tels que les bâtiments de grande hauteur, les réservoirs, les tours de réfrigération, les ponts, les cheminées, les câbles, les éléments de charpente et les tubes, des phénomènes d'interférence peuvent survenir. Ces phénomènes peuvent modifier les effets causés par le vent si celui-ci agissait sur ces structures ou éléments structuraux isolés. Ces effets peuvent augmenter les actions statiques, dynamiques et aéro-élastiques du vent de manière extrêmement significative. 
Dans tous les cas précités, il est recommandé de recueillir des données corroborées par des documents appropriés ou des méthodes analytiques, numériques et/ou des essais expérimentaux dont la validité a été démontrée. 
3.4.
ACTIONS DE LA NEIGE 
3.4.1.
CHARGE DE NEIGE sur les toitures
La charge due à la neige sur les toitures doit être évaluée à partir de l’expression suivante: 


[image: image55.wmf]sskiEt

qqCC

=×m××


[3.4.1]
où:
qsk
est la valeur de référence de la charge de la neige au sol, définie en 3.4.2; 
µi
est le coefficient de forme de la toiture, défini en 3.4.3;
CE
est le coefficient d’exposition défini en 3.4.4; 
Ct
est le coefficient thermique défini en 3.4.5. 
La charge de neige est supposée s’exercer verticalement, appliquée sur la projection horizontale de la surface de la toiture. 
3.4.2.
VALEUR CARACTÉRISTIQUE DE LA CHARGE DE NEIGE SUR LE SOL 
La charge de neige sur le sol dépend des conditions météorologiques et d’expositions locales, en tenant compte de la variabilité des chutes de neige d’une zone à l’autre. 
En l’absence d’analyses statistiques adéquates et d’études locales spécifiques qui tiennent compte tant de la hauteur du manteau neigeux que de sa densité, la charge de neige sur le sol de référence, pour des localités situées à une altitude inférieure à 1 500 m au-dessus du niveau de la mer, ne doit pas être prise inférieure à celle calculée sur la base des expressions données ci-après, qui correspondent à des valeurs associées à une période de retour de 50 ans pour les zones indiquées dans la figure 3.4.1. Il convient de rappeler que le zonage ne peut prendre en considération des aspects spécifiques et locaux qui, si nécessaire, doivent être définis au cas par cas. 
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Fig. 3.4.1 –  Zones de charge de neige
	Zone di carico della neve [kN/m2]
	Zones de charge de neige [kN/m2]


Dans les expressions suivantes, l’altitude de référence as (exprimée en m) est l’altitude au-dessus du niveau de la mer dans le site de construction du bâtiment. 
Zone I - Zone alpine 
Aoste, Belluno, Bergame, Biella, Bolzano, Brescia, Côme, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio, Turin, Trente, Udine, Verbano-Cusio-Ossola, Vercelli, Vicence: 
	qsk = 1,50 kN/m2
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	as ≤ 200 m
	[3.4.2]

	qsk = 1,39 [1 + (as/728)2] kN/m2
	as > 200 m
	


Zone I - Zone méditerranéenne 
Alexandrie, Ancône, Asti, Bologne, Crémone, Forlì-Cesena, Lodi, Milan, Modène, Monza et Brianza, Novare, Parme, Pavie, Pesaro et Urbino, Piacenza, Ravenne, Reggio Emilia, Rimini, Trévise, Varese: 
	qsk = 1,50 kN/m2
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	as ≤ 200 m
	[3.4.3]

	qsk = 1,35 [1 + (as/602)²] kN/m2
	as > 200 m
	


Zone II 
Arezzo, Ascoli Piceno, Avellino, Bari,  Barletta-Andria-Trani, Benevento, Campobasso, Chieti, Fermo, Ferrare, Florence, Foggia, Frosinone, Gênes, Gorizia, Imperia, Isernia, L’Aquila, La Spezia, Lucques, Macerata, Mantoue, Massa Carrara, Padoue, Pérouse, Pescara, Pistoia, Prato, Rieti, Rovigo, Savone, Teramo, Trieste, Venise, Vérone: 
	qsk = 1,00 kN/m2
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	as ≤ 200 m
	[3.4.4]

	qsk = 0,85 [1 + (as/481)²] kN/m2
	as > 200 m
	


Zone III 
Agrigente, Brindisi, Cagliari, Caltanissetta, Carbonia-Iglesias, Caserte, Catane, Catanzaro, Cosenza, Crotone, Enna, Grosseto, Latina, Lecce, Livourne, Matera, Medio Campidano, Messine, Naples, Nuoro, Ogliastra, Olbia Tempio, Oristano, Palerme, Pise, Potenza, Raguse, Reggio de Calabre, Rome, Salerne, Sassari, Sienne, Syracuse, Tarante, Terni, Trapani, Vibo Valentia, Viterbe: 
	qsk = 0,60 kN/m2
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	as ≤ 200 m
	[3.4.5]

	qsk = 0,51 [1 + (as/481)²] kN/m2
	as > 200 m
	


Pour des altitudes supérieures à 1 500 m au-dessus du niveau de la mer, il faut se référer aux conditions climatiques et d’expositions locales en utilisant, dans tous les cas, des valeurs de charge de neige non inférieures à celles prévues pour une altitude de 1 500 m. 
Pour les ouvrages de construction neuve en phase de construction et pour les phases transitoires relatives à des interventions sur les constructions existantes, la période de retour de l'action peut être réduite comme suit:
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est inférieure ou égale à trois mois, on prendra TR ≥ 5 ans;
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est comprise entre trois mois et un an, on prendra TR ≥ 10 ans.
3.4.3.
Coefficient de forme pour les TOITURES
3.4.3.1
Généralités
Les coefficients de forme pour les toitures dépendent de la forme même de la toiture et de l'inclinaison à l'horizontale de ses composantes ainsi que des conditions climatiques locales du site où est érigée la construction.
En l'absence de données étayées par une documentation appropriée, les valeurs nominales du coefficient de forme µ1 des toitures à un ou deux versants peuvent être déduites du tableau 3.4.II, où α, exprimé en degrés sexagésimaux, est l’angle du versant sur l’horizontale.
Tableau 3.4.II –Valeurs du coefficient de forme
	Coefficient de forme
	0°≤ α ≤ 30°
	30° < α < 60°
	α ≥ 60°

	(1
	0,8
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La neige est censée pouvoir tomber librement de la toiture. Si la rive basse de la toiture se termine par un garde-corps, une barrière à neige ou tout autre obstacle, le coefficient de forme ne doit pas être réduit à une valeur inférieure à 0,8, indépendamment de l’angle α. 
Pour des toitures à versants multiples, pour des toitures de différentes formes ainsi que pour des toitures contiguës à des bâtiments plus hauts ou pour une accumulation de neige contre des garde-corps ou, de manière plus générale, pour d’autres situations considérées comme significatives par le concepteur, il convient de se référer à des normes ou des documents dont la fiabilité est vérifiée. 
3.4.3.2
Toiture à un versant 
Pour les toitures à un versant, il convient de prendre en considération la condition de charge définie dans la figure 3.4.2.
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Fig. 3.4.2 - Conditions de charge pour les toitures à un versant
3.4.3.3
Toiture à deux versants 
Pour les toitures à deux versants, il convient de prendre en considération les trois conditions de charge alternatives, appelées Cas I, Cas II et Cas III, de la figure 3.4.3. 
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Fig. 3.4.3 - Conditions de charge pour les toitures à deux versants
	Caso I
	Cas I

	Caso II
	Cas II

	Caso III
	Cas III


3.4.4.
COEFFICIENT D’EXPOSITION 
Le coefficient d’exposition CE dépend des caractéristiques spécifiques du site où est construit l'ouvrage de construction. Les valeurs recommandées pour ce coefficient sont données dans le tableau 3.4.I en fonction des catégories d’exposition. Sauf indication contraire, on prend CE = 1. 
Tableau 3.4.I – Valeurs de CE pour différentes catégories d'exposition 
	Topographie
	Description
	CE

	Exposée aux vents
	Zones de plaine non fermées, exposées sur tous les côtés, sans constructions ou arbres plus hauts
	0,9

	Normale
	Zones où le vent n’enlève pas une quantité significative de neige sur la structure en raison du terrain, d’autres constructions ou des arbres
	1,0

	À l’abri
	Zones où la structure considérée est sensiblement plus basse que le terrain avoisinant ou entourée de constructions ou d’arbres plus hauts
	1,1


3.4.5.
COEFFICIENT THERMIQUE
Le coefficient thermique tient compte de la réduction de la charge de neige due à la fonte de la neige, en raison de la perte de chaleur de la structure. Ce coefficient tient compte des propriétés d’isolation thermique du matériau utilisé pour la toiture. En l’absence d’une étude spécifique et documentée, on doit utiliser Ct = 1.
3.5.
ACTIONS THERMIQUES
3.5.1.
GÉNÉRALITÉS 
Les variations journalières et saisonnières de la température extérieure, les rayonnements solaires et la convection entraînent des variations de la distribution de température à l’intérieur des différents éléments particuliers d’une structure. 
La magnitude des effets thermiques dépend généralement de plusieurs facteurs tels que les conditions climatiques locales, l’orientation de la structure, sa masse totale et, éventuellement, la présence d’éléments non structuraux isolants. 
3.5.2.
TEMPÉRATURE DE L’AIR EXTÉRIEUR 
La température de l’air extérieur Test peut prendre la valeur Tmax ou Tmin, définies, respectivement, comme la température estivale maximale et la température hivernale minimale de l’air dans le site de la construction, avec une période de retour de 50 ans. 
Pour les ouvrages de construction neuve, en phase de construction ou pour les phases transitoires relatives à des interventions sur des constructions existantes, la période de retour de l'action peut être réduite comme suit:
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est inférieure ou égale à trois mois, on prendra TR ≥ 5 ans;
· pour les phases de construction ou les phases transitoires dont la durée prévue lors de la conception est comprise entre trois mois et un an, on prendra TR ≥ 10 ans.
En l'absence d'études statistiques adéquates fondées sur des données spécifiques au site en question, Tmax ou Tmin doivent être calculés en fonction des expressions suivantes, selon la zone correspondante indiquée dans la figure 3.5.1. Ce zonage ne tient pas compte des aspects spécifiques et locaux qui, si nécessaire, doivent être définis au cas par cas. 
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Fig. 3.5.1 – Zones de température de l’air extérieur
	ZONA
	ZONE


Dans les expressions suivantes, Tmax et Tmin sont exprimés en °C; l’altitude de référence as (exprimée en m) est l’altitude au-dessus du niveau de la mer dans le site de construction du bâtiment. 
Zone I 
Val d’Aoste, Piémont, Lombardie, Trentin-Haut-Adige, Vénétie, Frioul-Vénétie Julienne, Émilie-Romagne: 
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Zone II 
Ligurie, Toscane, Ombrie, Latium, Sardaigne, Campanie, Basilicate: 
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Zone III 
Marches, Abruzzes, Molise, Pouilles: 
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Zone IV 
Calabre, Sicile: 
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3.5.3.
TEMPÉRATURE DE L’AIR INTÉRIEUR 
En l’absence d’évaluations plus précises concernant le type de structure et sa destination d’utilisation, la température de l’air intérieur Tint peut être prise égale à 20 °C. 
3.5.4.
DISTRIBUTION DE LA TEMPÉRATURE DANS LES ÉLÉMENTS STRUCTURAUX 
La distribution de la température dans la section d’un élément structural monodimensionnel avec un axe longitudinal x peut être définie, en général, par le biais des éléments suivants: 
a)
la composante uniforme ∆Tu = T − T0 égale à la différence entre la température moyenne actuelle T et la température d'origine de la construction T0; 
b)
les composantes de température variant linéairement suivant les axes principaux y et z de la section, ∆TMy et ∆TMz . 
Dans le cas de structures soumises à des gradients thermiques élevés, il convient de tenir compte des effets induits par l’évolution non linéaire de la température à l’intérieur des sections. 
La température moyenne actuelle T peut être évaluée comme la moyenne entre la température de la surface extérieure Tsup,est et la température de la surface intérieure Tsup,int de l’élément considéré. 
Les températures de la surface extérieure, Tsup,est, et de la surface intérieure Tsup,int, de l’élément considéré sont évaluées à partir de la température de l’air extérieur, Test, et de la température de l’air intérieur, Tint, en prenant en compte le transfert de chaleur par radiation et convection à l’interface air-structure et l’éventuelle présence de matériaux isolants (voir la figure 3.5.2). 
En l’absence de déterminations plus précises, la température d’origine peut être prise égale à T0 = 15 °C. 
Pour l’évaluation de l’effet du rayonnement solaire, il est possible de se référer au tableau 3.5.I. 
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Fig. 3.5.2 - Évolution de la température à l’intérieur d’un élément structural
	ESTERNO
	EXTÉRIEUR

	Test
	Test

	Tsup,est
	Tsup,est

	MATERIALE ISOLANTE
	MATÉRIAU ISOLANT

	INTERNO
	INTÉRIEUR

	Tsup,int
	Tsup,int

	Tint
	Tint

	ELEMENTO STRUTTURALE
	ÉLÉMENT STRUCTURAL


Tableau 3.5.I - Effet du rayonnement solaire 
	Saison
	Nature de la surface
	Élévation de la température

	
	
	Surfaces orientées nord-est
	Surfaces orientées sud-ouest ou horizontales

	Été 
	Surface réfléchissante 
	0 °C 
	18 °C 

	
	Surface claire 
	2 °C 
	30 °C 

	
	Surface sombre 
	4 °C 
	42 °C 

	Hiver 
	0 °C 
	0 °C 


3.5.5.
ACTIONS THERMIQUES SUR LES BÂTIMENTS 
Lorsque la température ne constitue pas une action fondamentale pour la sécurité ou pour l’efficacité fonctionnelle de la structure, il est possible de tenir compte, pour les bâtiments, de la seule composante ΔTu, directement donnée par le tableau 3.5.II. 
Lorsque, au contraire, la température constitue une action fondamentale pour la sécurité ou pour l’efficacité fonctionnelle de la structure, l’évolution de la température T dans les sections des éléments structuraux doit être évaluée de manière plus approfondie en étudiant le problème de la transmission de la chaleur. 
Tableau 3.5.II – Valeurs de ∆Tu pour les bâtiments 
	Type de structure
	∆Tu

	Structures exposées en béton armé et béton armé précontraint 
	± 15 °C 

	Structures protégées en béton armé et béton armé précontraint 
	± 10 °C 

	Structures exposées en acier 
	± 25 °C 

	Structures protégées en acier 
	± 15 °C 


3.5.6.
PRÉCAUTIONS PARTICULIÈRES POUR LE CALCUL DE STRUCTURES SENSIBLES À DES ACTIONS THERMIQUES SPÉCIALES 
Les structures et les éléments structuraux en contact avec des liquides, gazeux ou solides à différentes températures, tels que les tuyauteries, les silos, les réservoirs, les tours de refroidissement, etc., doivent être conçus en prenant en considération les distributions de température relatives aux conditions spécifiques de service. 
3.5.7.
EFFETS DES ACTIONS THERMIQUES 
Aux fins de l’évaluation des effets des actions thermiques, on peut prendre les coefficients de dilatation thermique à température ambiante αT reportés dans le tableau 3.5.III. 
Tableau 3.5.III - Coefficients de dilatation thermique à température ambiante 
	Matériau
	αT [10–6/°C]

	Aluminium 
	24

	Acier de construction 
	12

	Béton structurel 
	10

	Structures mixtes acier-béton 
	12

	Béton cellulaire 
	7

	Maçonnerie 
	de 6 à 10

	Bois (parallèle aux fibres) 
	5

	Bois (perpendiculaire aux fibres) 
	de 30 à 70


3.6.
ACTIONS ACCIDENTELLES 
Les actions accidentelles sont celles qui se présentent lors d’évènements tels que des incendies, des explosions et des chocs. 
Les ouvrages de construction doivent présenter un niveau adéquat de robustesse, en fonction de l'usage prévu de la construction, apte à identifier les scénarios de risque et les actions accidentelles pertinentes aux fins de sa conception, conformément aux indications du chapitre 2.2.5. 
Pour les ouvrages de construction nécessitant une limitation du risque d'incendie pour la sauvegarde individuelle ou collective, ainsi que pour les biens limitrophes et les biens directement exposés au feu, des vérifications spécifiques relatives au niveau de performance anti-incendie de la structure doivent être effectuées.
Les structures doivent en outre être vérifiées afin d'évaluer les scénarios de risque vraisemblables relatifs aux explosions et aux chocs, et sur demande du maître d'ouvrage.
Les actions accidentelles envisagées en phase de conception doivent être combinées à d'autres actions par le biais d'une règle de combinaison exceptionnelle, visée en 2.5.3. 
3.6.1.
INCENDIE 
3.6.1.1
Définitions 
On entend par incendie la combustion autoalimentée et incontrôlée de matériaux combustibles présents à l’intérieur d'un compartiment. 
Aux fins de la présente norme, il convient de se référer à un incendie conventionnel de calcul défini par une courbe de feu qui représente l’évolution, en fonction du temps, de la température moyenne des gaz de combustion aux alentours de la superficie des éléments structuraux. 
La courbe de calcul au feu peut être: 
nominale:
courbe adoptée aux fins de la classification des ouvrages de construction et des vérifications de résistance au feu de type conventionnel; 
naturelle:
courbe déterminée en fonction de modèles d'incendie et de paramètres physiques qui définissent les variables d'état au sein du compartiment. 
La capacité de cloisonnement en cas d'incendie est l'aptitude d'un élément de construction à conserver, sous l'action du feu, outre sa propre stabilité, une isolation thermique suffisante et une résistance suffisante aux fumées et aux gaz chauds générés par la combustion, ainsi que toutes les autres prestations, si nécessaires. 
La capacité portante en cas d'incendie est l'aptitude d'une structure, d'une partie de structure ou d'un élément de structure, à conserver, sous l'action du feu, une résistance mécanique suffisante par rapport à d'autres actions induites.
La résistance au feu en cas d'incendie est la capacité portante, sous l’action du feu, d'une structure, d'une partie de la structure ou d'un élément de structure, ainsi que la capacité de compartimentage par rapport au feu pour les deux éléments de séparation structurels, tels que les murs et les planchers, et non structurelles, telles que les portes et les cloisons. 
On entend par compartiment anti-incendie une partie de la structure délimitée par des éléments structuraux aptes à garantir, sous l'action du feu et pendant un intervalle de temps donné, une capacité de cloisonnement.
On entend par charge d’incendie le potentiel thermique déduction faite de la totalité des matériaux de combustion contenus dans un espace, adapté aux paramètres indicatifs de la participation à la combustion des matériaux uniques. 
On entend par charge de feu spécifique la charge d’incendie reportée à l’unité de superficie brute.
On entend par charge d'incendie spécifique de projet la charge d'incendie spécifique corrigée sur la base des paramètres indicateurs du risque d'incendie du compartiment anti-incendie et des facteurs relatifs aux mesures de lutte contre l'incendie présents. 
Les valeurs de la charge d’incendie spécifique de projet (qf,d) sont déterminés à partir de la formule suivante: 

qf,d = qf · δq1 · δq2 · δn
[3.6.1]
où: 
	qf 
	est la valeur nominale de la charge d'incendie [MJ/m2]. 

	δq1 ≥ 1,00 
	est un facteur qui tient compte du risque d'incendie en ce qui concerne la superficie du compartiment 

	δq2≥ 0,80 
	est un facteur qui tient compte du risque d'incendie en ce qui concerne le type d'activité exercée dans le compartiment 
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	est un facteur qui tient compte des différentes mesures de protection contre l’incendie (dispositifs automatiques d’extinction, détecteurs de fumée, réseaux de bornes incendie, équipes anti-incendie, etc.) 


Si, dans le compartiment, des dissymétries importantes sont présentes au niveau de la distribution des matériaux combustibles, la valeur nominale qf de la charge de feu est calculée par rapport à la distribution effective de cette charge. En cas de distributions très concentrées du matériau combustible, on peut faire référence à l’incendie localisé en évaluant, dans tous les cas, si les conditions pour le développement d’un incendie généralisé sont réunies. Les indications relatives au calcul de la charge de feu spécifique de calcul sont prévues par le décret du ministre de l'intérieur du 9 mars 2007 et ses ajouts et modifications ultérieurs.
On entend par incendie localisé un foyer d'incendie qui concerne une zone limitée du compartiment anti-incendie, dont la progression de chaleur est concentrée à proximité des éléments de construction placés au-dessus du foyer ou immédiatement adjacents. 
En présence d'éléments structuraux linéaires, il est possible de prendre en compte une seule partie de leur contribution aux fins de la détermination de la charge de feu, qui peut être définie en fonction de normes ou de documents reconnus dont la validité a été démontrée. 
3.6.1.2
Exigences de performance 
Les performances requises pour les structures d’un ouvrage de construction, en fonction des objectifs prévus en 2.2.3, sont déterminées en termes de niveaux dans le tableau 3.5.IV. 
Tableau 3.5.IV - Niveaux de performance en cas d’incendie 
	Niveau I 
	Aucune exigence spécifique de résistance au feu lorsque les conséquences d’effondrement des structures sont acceptables ou lorsque le risque d’incendie est négligeable. 

	Niveau II 
	Respect des exigences de résistance au feu des structures pendant une durée suffisante pour garantir l’évacuation des occupants dans un lieu sûr à l’extérieur de l’ouvrage de construction. 

	Niveau III 
	Respect des exigences de résistance au feu des structures pendant une durée appropriée à la gestion de l’urgence. 

	Niveau IV 
	Exigences de résistance au feu des structures limitant la détérioration des structures mêmes après l’incendie. 

	Niveau V 
	Exigences de résistance au feu des structures garantissant le maintien de l’ensemble des fonctions des structures mêmes après l’incendie.


Les niveaux de performance comportent des classes de résistance au feu, établies pour les différents types de structures. En particulier, pour les structures où sont exercées des activités soumises au contrôle du Corps national des sapeurs-pompiers ou réglementées par des règlements techniques spécifiques de prévention des incendies, les niveaux de performance et leurs classes de résistances au feu sont établis par les dispositions arrêtées par le ministère de l’intérieur au sens du décret législatif n° 139 du 8 mars 2006, et ses modifications et ajouts ultérieurs. 
Les niveaux de performances et leurs classes de résistance au feu sont définis par rapport à la destination d'utilisation du bâtiment, au type et à la quantité de matériau combustible qui entrent dans sa composition, à son extension/sa hauteur, à l'affluence hypothétique maximale et aux mesures de protection anti-incendie présentes dans l'ouvrage.
3.6.1.3
Classes de résistance au feu 
Les classes de résistance au feu sont les suivantes: 15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240 et 360 et représentent le temps, exprimé en minutes, pendant lequel la résistance au feu doit être garantie. 
Les classes de résistance au feu font référence au feu conventionnel représenté par les courbes nominales température-temps. 
3.6.1.4
Critères de conception 
La conception des structures dans des conditions d’incendie doit permettre d’atteindre les performances indiquées en 3.6.1.2. 
La sécurité du système structurel en cas d’incendie est déterminée sur la base de la résistance au feu de chaque élément structural, de parties de la structure ou de l’ensemble de la structure. 
3.6.1.5
Procédure d’analyse de la résistance au feu 
L’analyse de la résistance au feu peut être articulée comme suit: 
-
détermination du calcul au feu adapté à la structure en question ; 
-
calcul de l’évolution de la température à l’intérieur des éléments structuraux; 
-
analyse du comportement mécanique des structures exposées au feu;
-
vérifications de sécurité. 
3.6.1.5.1
Calcul au feu 
Selon le calcul au feu conventionnel adopté, l’évolution des températures est évaluée par rapport à l'une des deux conditions suivantes:
- une courbe nominale de feu, à identifier parmi les courbes ci-dessous, pour l'intervalle de temps d'exposition correspondant à la classe de résistance au feu prévue, sans aucune phase de refroidissement,
- une courbe naturelle de feu, à identifier en tenant compte de la durée intégrale de celui-ci, y compris la phase de refroidissement jusqu'au retour de la température ambiante.
En cas d'incendie de matériaux combustibles essentiellement de nature cellulosique, la courbe de feu nominale de référence est la courbe de feu nominale normalisée, définie comme suit:
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où θg est la température des gaz chauds, exprimée en °C, et t le temps exprimé en minutes. 
En cas d’incendie de quantités importantes d’hydrocarbures ou d’autres substances à une vitesse équivalente de dégagement thermique, la courbe de feu nominale normalisée peut être remplacée par la courbe nominale d’hydrocarbures suivante: 
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[3.6.3]
En cas d’incendies qui se développent à l’intérieur du compartiment mais qui touchent des structures situées à l’extérieur, pour ces structures la courbe de feu nominale normalisée peut être remplacée par la courbe nominale extérieure suivante: 
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[3.6.4]
Le calcul au feu conventionnel n’est généralement appliqué qu’à un compartiment du bâtiment à la fois. 
D'autres courbes nominales spécifiques sont admises afin de décrire des scénarios d'incendie particuliers (courbe de tunnel, courbe d'échauffement lent, etc.) pour autant que leur validité soit démontrée.
3.6.1.5.2
Analyse de l’évolution de la température 
Le champ thermique à l’intérieur des composants structuraux est évalué en résolvant le problème de la propagation de la chaleur, en tenant compte du transfert thermique par rayonnement et convection des gaz de combustion à la surface extérieure des composants et en prenant en considération la présence éventuelle de matériaux de protection. 
3.6.1.5.3
Analyse du comportement mécanique 
Le comportement mécanique de la structure est analysé en tenant compte de la réduction de la résistance mécanique des composants due à l’endommagement des matériaux sous l’effet de l’élévation de la température. 
L’analyse du comportement mécanique doit être effectuée pour la même durée que celle utilisée dans l’analyse de l’évolution de la température. 
Il y a lieu de tenir compte de la présence des actions permanentes et des actions variables qui agissent simultanément sur l’incendie selon la combinaison d’actions accidentelles. 
On ne prend pas en considération la possibilité de simultanéité de l’incendie avec d’autres actions accidentelles et avec les actions sismiques. 
Il convient également de tenir compte, lorsque cela est nécessaire, des effets des sollicitations indirectes dues aux différentes dilatations thermiques, à l’exception des cas où: 
-
on peut admettre a priori qu’ils sont négligeables ou favorables; 
-
ils sont implicitement pris en compte dans des modèles simplifiés et conservatoires du comportement structural dans des conditions d’incendie. 
Les sollicitations indirectes, dues à des éléments de structure adjacents à ceux en question, peuvent être négligées dès lors que les exigences de sécurité incendie sont évaluées par rapport à la courbe de feu nominale et aux classes de résistance au feu.
3.6.1.5.4
Vérifications de sécurité 
La vérification de la résistance au feu est réalisée en contrôlant que la résistance mécanique est maintenue pendant la durée correspondant à la classe de résistance au feu de la structure, avec la courbe de feu nominale. 
Lorsqu’il est fait référence à une courbe de feu naturelle, les analyses et les vérifications doivent être étendues à la durée totale de l’incendie, y compris à la phase de refroidissement. 
Sous réserve du respect des dispositions législatives prévues par le décret législatif 139/2006, dans les cas où les exigences de résistance au feu des structures doivent être maintenues pendant une période limitée (par exemple, niveau de performance II du tableau 3.5.IV), la vérification de la capacité portante de la structure peut être limitée à une durée d'exposition à l'incendie naturelle, déterminée en fonction du niveau de performance choisi. 
3.6.2.
EXPLOSIONS 
3.6.2.1
Généralités 
Les effets des explosions peuvent être pris en considération lors de la conception des parties des structures où sont brûlés des gaz combustibles ou contenus des matières explosives, sous la forme de gaz ou liquides. 
Les actions dues aux explosions qui surviennent à l’extérieur de la structure ne sont pas prises en compte dans le présent chapitre. 
3.6.2.2
Classification des actions dues aux explosions 
Les actions de calcul dues aux explosions sont classées, sur la base des effets qu’elles sont susceptibles de produire sur les structures, en trois classes, tel qu’indiqué dans le tableau 3.6.I. 
Tableau 3.6.I - Classes d’actions dues aux explosions 
	Classe d’action
	Effets possibles

	1
	Effets négligeables sur les structures 

	2
	Effets localisés sur des parties des structures 

	3
	Effets généralisés sur les structures 


3.6.2.3
Modélisation des actions dues aux explosions 
Les explosions exercent des ondes de pression sur les ouvrages de construction. Pour les ouvrages de construction courants, il est admis que ces ondes de pression sont, en convention, reconduites à des distributions de pression statiques équivalentes, pour autant que celles-ci soient conformes à des modèles techniques adéquats dont la validité a été démontrée. 
Pour des explosions de catégorie 1, aucun type de vérification n'est exigé. 
Pour des explosions de catégorie 2, lorsque des panneaux adéquats sont installés dans les lieux à risque d’explosion, il est possible d’utiliser la pression statique nominale équivalente, exprimée en kN/m2, qui est la plus grande des deux valeurs résultant des expressions ci-après: 
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[3.6.5b]
où: 
pv
est la pression statique uniformément répartie à partir de laquelle les évents ne résistent pas, en kN/m2
Av
est la surface des évents, en m²
V
est le volume du local, en m3
Le rapport entre la surface des évents et le volume à protéger doit satisfaire la formule suivante: 
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[3.6.6]
Les expressions sont valables pour des locaux ou des zones de bâtiments n’excédant pas un volume total de 1 000 m3. 
La pression explosive agit effectivement de manière simultanée sur toutes les surfaces délimitant le local ou l’ensemble de locaux. 
Tous les éléments clefs et leurs liaisons doivent être dimensionnés pour résister à une pression statique équivalente dont la valeur de calcul est pd = 20 kN/m2. Cette pression est à appliquer suivant n’importe quelle direction, simultanément avec toute réaction dont on peut estimer qu’elle est transmise directement aux membrures de l’élément clef par un élément de liaison soumis également à la même pression. 
Il convient d’effectuer des études plus approfondies pour des explosions de catégorie 3. 
3.6.2.4
Critères de conception 
Des dommages localisés, mêmes graves, dus à des explosions peuvent être acceptables, à condition qu’ils ne mettent pas en danger toute la structure ou que la capacité portante soit maintenue pendant une durée appropriée pour que des mesures d’urgence puissent être prises. 
Des mesures de protection appropriées, telles que les suivantes, peuvent être adoptées lors de la conception: 
-
l’introduction de surfaces capables de s’effondrer sous des pressions prédéterminées; 
-
l’introduction de joints structuraux afin de séparer des parties de bâtiment à risque d’explosion des autres parties; 
-
la prévention d’effondrements significatifs suite à des défaillances structurales localisées. 
3.6.3.
CHOCS 
3.6.3.1
Généralités 
Les actions dues au choc sont définies ci-après: 
-
collisions dues aux véhicules; 
-
collisions dues aux trains; 
-
collisions dues aux bateaux et aux aéronefs. 
Les actions accidentelles dues à des phénomènes naturels tels que la chute de roches, les éboulements ou les avalanches ne sont pas prises en considération. 
3.6.3.2
Classification des actions dues aux chocs 
Les actions de calcul dues aux chocs sont classées, sur la base des effets qu’elles sont susceptibles de produire sur les structures, en trois classes, tel qu’indiqué dans le tableau 3.6.II. 
Tableau 3.6.II – Classes d’action 
	Classe d’action
	Effets possibles

	1
	Effets négligeables sur les structures 

	2
	Effets localisés sur des parties des structures 

	3
	Effets généralisés sur les structures 


Les actions dues à des chocs doivent être appliquées aux éléments de structure ou à leurs systèmes de protection, lorsque les conséquences de la ruine sont considérées comme appartenant aux catégories 2 et 3. 
3.6.3.3
Chocs produits par des véhicules 
3.6.3.3.1
Trafic de véhicules sous les ponts et autres structures 
Les actions dues au choc ont une direction parallèle à celle du mouvement du véhicule au moment de l’impact. Lors des vérifications, il est possible de considérer simultanément deux actions dans les directions parallèle (Fd,x) et perpendiculaire (Fd,y) à la direction de la circulation courante, avec 
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En l’absence de déterminations réalisées avec un soin particulier et lorsque la capacité dissipative de la structure peut être occultée, on peut appliquer les forces statiques équivalentes données dans le tableau 3.6.III. 
Tableau 3.6.III – Forces statiques équivalentes à des chocs de véhicules 
	Type de route
	Type de véhicule
	Force
Fd,x [kN]

	Autoroutes, routes extra-urbaines
	-
	1000

	Routes locales
	-
	750

	Voies urbaines
	-
	500

	Garages, parkings
	Automobiles 
	50

	
	Véhicules destinés au transport de marchandises, de poids total en charge supérieur à 3,5 t 
	150


Pour les chocs de voitures sur des éléments verticaux, il convient que la force F résultant de la collision contre la structure soit appliquée à 0,5 m au-dessus du niveau de la surface de roulement. La surface d’application de la force est de 0,25 m (hauteur) pour la valeur la plus petite par 1,50 m et la largeur de l’élément (largeur). 
Pour les chocs sur des éléments verticaux, il convient que la force F résultant de la collision contre la structure soit appliquée à 1,25 m au-dessus du niveau de la surface de roulement. La surface d’application de la force est de 0,5 m (hauteur) pour la valeur la plus petite par 1,50 m et la largeur de l’élément (largeur). 
Dans le cas de chocs sur des éléments de structure horizontaux au-dessus de la voie, la force F résultant de la collision à utiliser pour les vérifications de l’équilibre statique ou de résistance ou de la capacité de déformation des éléments structuraux est donnée par: 

F = r Fd,x
[3.6.8]
où le facteur r est égal à 1,0 pour des hauteurs au-dessous de la voie jusqu’à 5 m, décroît de façon linéaire de 1,0 à 0 pour des hauteurs comprises entre 5 et 6 m et est égal à 0 pour des hauteurs supérieures à 6 m. La force F est appliquée sur les surfaces verticales (vue en élévation de l’élément de structure). 
Sur les surfaces d’intrados de l’élément structural, il y a lieu de considérer les mêmes actions de choc F que ci-dessus avec une inclinaison par rapport à l'horizontale de 10° vers le haut. 
La surface d’application de la force peut être égale à 0,25 m par 0,25 m. 
Pour les bâtiments où des chariots élévateurs sont utilisés régulièrement, il convient de prendre en compte une force de calcul horizontale statique équivalente aux chocs accidentels, agissant à une hauteur de 0,75 m au-dessus du niveau du plancher, égale à: 

F = 5 W
[3.6.9]
où W représente le poids du chariot élévateur chargé ou le poids maximum en charge. 
3.6.3.3.2
Trafic de véhicules sur les ponts 
En l’absence de prescriptions spécifiques, pour le calcul structural des ponts, il convient de prendre en compte les forces dues aux collisions accidentelles contre les barrières de sécurité en appliquant une force horizontale équivalente de collision de 100 kN. Cette force doit être considérée comme agissant transversalement et horizontalement à 100 mm en dessous du sommet de la barrière ou à 1,0 m au-dessus du niveau de la chaussée ou du trottoir, à savoir le plus bas des deux. 
Les actions à prendre en compte dans les vérifications du tablier doivent être définies conformément aux indications du paragraphe 5.1.3.10.
Les forces de collision produites par des véhicules sur des éléments structuraux éventuellement présents au-dessus du niveau de la chaussée sont données au paragraphe 3.6.3.3.1.
3.6.3.4
Chocs produits par le trafic ferroviaire 
Lors d’un déraillement, il existe un risque de collision entre les trains déraillés et les structures contiguës à la voie. Les structures doivent être conçues de manière à résister aux actions dues à un tel évènement. 
Ces actions doivent être déterminées à partir d’une analyse de risque en tenant compte de la présence d’éventuels éléments de protection (butoirs) ou de conditions d’installation susceptibles de réduire le risque d’occurrence de l’évènement (quais, contre-rails, etc.). Ces actions ne s'appliquent pas aux supports de toit ou d'auvents des installations ferroviaires.
À défaut d’analyses de risque spécifiques, on peut tenir compte des forces statiques équivalentes, en fonction de la distance «d» des éléments exposés à l’axe du quai: 
▪
pour d ≤ 5 m: 
-
4 000 kN dans la direction parallèle à la direction de circulation des trains; 
-
1 500 kN dans la direction perpendiculaire à la direction de circulation des trains; 
▪
pour 5 m < d ≤ 15 m: 
-
2 000 kN dans la direction parallèle à la direction de circulation des trains; 
-
750 kN dans la direction perpendiculaire à la direction de circulation des trains; 
▪
pour d > 15 m : 0 dans les deux directions. 
Il convient d’appliquer ces forces à 1,80 m au-dessus du niveau de la voie et il n’est pas nécessaire que ces deux forces soient prises en compte simultanément. 
3.6.3.5
Chocs produits par des bateaux et des aéronefs
Les actions résultant de chocs produits par des bateaux et des aéronefs doivent être évaluées en fonction des indications fournies dans des documents dont la validité a été démontrée, tel qu'indiqué au chapitre 12. 
CHAPITRE 4.
CONSTRUCTIONS CIVILES ET INDUSTRIELLES
 TC " CHAPITRE 4 - CONSTRUCTIONS CIVILES ET INDUSTRIELLES" \f C \l "1" 
4.1.
CONSTRUCTIONS EN BÉTON 
Les présentes normes s'appliquent aux structures en: 
–
béton armé normal (ciment armé) 
–
béton armé précontraint (ciment armé précontraint) 
–
béton faiblement armé ou non armé
et se réfère aux bétons de poids normal, à l'exception des ouvrages pour lesquels une réglementation particulière est prévue.
Le point 4.1.12 fixe également des normes complémentaires pour les structures en béton de granulats légers.
On entend ci-après par bétons courants les bétons conformes au présent point 4.1 ainsi qu'au point 11.2, à l'exception des bétons de granulats légers (LC), visés au point 4.1.12, et de ceux renforcés de fibres (FRC), visés au point 11.2.12. 
Afin d'évaluer la résistance des structures en béton, ce dernier est titré et identifié par une classe de résistance, dont les valeurs sont établies en fonction des résistances cylindriques et cubiques en compression uniaxiale, mesurées respectivement sur des éprouvettes cylindriques (ou prismatiques) et cubiques, exprimée en MPa (point 11.2). 
En ce qui concerne les classes de résistance à la compression des bétons de masse volumique normale, on peut se référer aux indications des normes UNI EN 206 et UNI 11104. 
Les classes de résistances du tableau 4.1.I. sont définies conformément à la dénomination normalisée 
Tableau 4.1.I – Classes de résistance 
	Classe de résistance 

	C8/10 

	C12/15 

	C16/20 

	C20/25 

	C25/30 

	C30/37 

	C35/45 

	C40/50 

	C45/55 

	C50/60 

	C55/67 

	C60/75 

	C70/85 

	C80/95 

	C90/105 


En plus des classes de résistance reportées au tableau 4.1.I, on peut également prendre en compte les classes C28/35 et C32/40, déjà utilisées.
Les bétons appartenant aux différentes classes de résistance sont utilisés conformément aux indications du tableau 4.1.II, sous réserve des limites établies pour le respect de la durabilité. 
Pour les classes de résistance supérieures à C70/85, on renvoie au cas C) du point 11.1. 
Pour les classes supérieures à C45/55, la résistance caractéristique et toutes les grandeurs mécaniques et physiques ayant une influence sur la résistance et sur la durabilité du béton doivent être contrôlées avant le début des travaux par un essai préalable approprié; de même, la production doit respecter des procédures spécifiques pour le contrôle de la qualité. 
Tableau 4.1.II – Utilisation des différentes classes de résistance 
	Structures de destination
	Classe de résistance minimale

	Pour les structures en béton non armé ou faiblement armé (point 4.1.11) 
	C8/10

	Pour les structures simplement armées 
	C16/20

	Pour les structures précontraintes 
	C28/35


4.1.1.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ ET MÉTHODES D'ANALYSE 
L'évaluation de la sécurité doit être réalisée conformément aux principes fondamentaux et aux méthodes précisés dans le chapitre 2. 
Lors de l'analyse structurale, destinée à évaluer les effets des actions, on pourra notamment adopter les méthodes suivantes: 
a)
analyse élastique linéaire; 
b)
analyse plastique; 
c)
analyse non linéaire. 
Il convient de prendre en considération, le cas échéant, les effets du second ordre (point 4.1.1.4) dans les différentes méthodes d'analyse. 
Les analyses globales ont pour but d'établir la répartition des forces internes, des contraintes, des déformations et des déplacements dans l'ensemble de la structure ou dans une partie de celle-ci.
Des analyses locales peuvent être nécessaires dans certaines zones telles que celles situées: 
–
à proximité des appuis; 
–
au niveau des charges concentrées; 
–
aux intersections entre les poutres et les poteaux; 
–
dans les zones d'ancrage;
–
au niveau des variations de la section transversale. 
4.1.1.1
Analyse élastique linéaire
L’analyse élastique linéaire peut être utilisée pour évaluer les effets des actions, tant aux états-limites de service qu'aux états-limites ultimes. 
Pour déterminer les effets des actions, les analyses prendront en compte: 
–
les sections réagissant entièrement avec des rigidités évaluées uniquement vis-à-vis du béton; 
–
les relations contrainte-déformation linéaires; 
–
les valeurs moyennes du module d'élasticité. 
Pour déterminer les effets liés aux déformations thermiques, aux éventuels tassements ainsi qu'au retrait, les analyses doivent tenir compte: 
–
aux états-limites ultimes, des rigidités réduites, évaluées en supposant que les sections sont fissurées (en l'absence d'évaluations plus précises, la rigidité des sections fissurées pourra être considérée comme égale à la moitié de la rigidité des sections réagissant entièrement); 
–
aux états-limites de service, des rigidités intermédiaires entre celles des sections réagissant entièrement et celles des sections fissurées. 
Les moments à l'état-limite ultime, déterminés par l'analyse élastique, peuvent être redistribués, sous réserve que la nouvelle distribution des moments continue à équilibrer et à garantir la capacité de rotation plastique des sections concernées. En particulier, il convient de ne pas effectuer de redistribution pour les poteaux et les nœuds des ossatures; la redistribution est permise pour les poutres continues, les poutres des ossatures où les effets du second ordre peuvent être négligés et les dalles, à condition que les sollicitations soient principalement en flexion et que les rapports entre les portées des travées contiguës soient compris dans l'intervalle 0,5-2,0. 
Lorsque les poutres et les dalles respectent ces conditions, la redistribution des moments fléchissants peut être effectuée sans vérifications explicites de la ductilité des membrures, sous réserve que le rapport δ entre le moment suivant la redistribution et celui qui la précède soit de 1≥δ≥ 0,70. 
Les valeurs de δ sont obtenues à partir des expressions: 
δ≥0,44 +1,25 · (0,6+0,0014/εcu)x / d
pour fck ≤ 50 MPa
[4.1.1]
δ≥0,54 +1,25 · (0,6+0,0014/εcu)x / d
pour fck > 50 MPa
[4.1.2]
où x représente la hauteur de la zone comprimée après la redistribution, d la hauteur utile de la section (Fig.4.1.4) et εcu est définie au point 4.1.2.1.2.1. 
Pour les poutres continues, les poutres des ossatures pour lesquelles les effets du second ordre peuvent être négligés et les dalles, le rapport x/d dans les sections critiques ne doit en tous cas pas dépasser la valeur de 0,45 pour fck ≤ 50 MPa et 0,35 pour fck > 50 MPa.
4.1.1.2
Analyse plastique
L’analyse plastique peut être utilisée afin d'évaluer les effets des actions statiques, uniquement pour les vérifications aux états-limites ultimes. 
Un diagramme contrainte-déformation rigide et plastique peut être attribué au matériau, en vérifiant que la ductilité des sections où les plastifications sont localisées suffit à garantir la formation du mécanisme prévu. 
Lors de l'analyse, les effets des chargements antérieurs peuvent généralement être négligés et on peut admettre une croissance monotone de l'intensité desactions et un rapport constant entre les dites intensités afin de parvenir à un multiplicateur unique d'effondrement. L’analyse peut être du premier ou du second ordre. 
4.1.1.3
Analyse non linéaire
L’analyse non linéaire peut être utilisée pour évaluer les effets des actions statiques et dynamiques, tant pour les états-limites de service, que pour les états-limites ultimes, sous réserve que l'équilibre et la compatibilité soient vérifiés. 
Un diagramme contrainte-déformation peut être appliqué au matériau; il doit représenter convenablement son comportement réel, en vérifiant que les sections où sont localisées les plastifications sont capables de supporter à l'état-limite ultime toutes les déformations non élastiques dérivant de l'analyse, en tenant dûment compte des incertitudes. 
Pour l'analyse, les effets des chargements antérieurs peuvent généralement être négligés et on peut admettre une croissance monotone de l'intensité des actions et la constance du rapport entre leurs intensités. L’analyse peut être du premier ou du second ordre. 
4.1.1.4
Effets des déformations
On peut, en général, réaliser:
–
l’analyse du premier ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration initiale de la structure; 
–
l’analyse du second ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration déformée de la structure. 
L’analyse globale peut être réalisée avec la théorie du premier ordre lorsqu'il est possible de négliger les effets des déformations sur l'importance des sollicitations, sur les phénomènes d'instabilité et sur tout autre paramètre de réponse pertinent de la structure. 
Les effets du second ordre peuvent être négligés s'ils représentent moins de 10 % des effets du premier ordre correspondants, en présence des conditions visées au point 4.1.2.3.9.2. 
4.1.2.
VÉRIFICATION DES ÉTATS-LIMITES
4.1.2.1
Matériaux 
4.1.2.1.1
Résistances de calcul des matériaux 
4.1.2.1.1.1
Résistance de calcul en compression du béton 
La valeur de calcul de la résistance en compression du béton, fcd , est: 

fcd =αccfck / γc
[4.1.3]
où: 
αcc
est le coefficient de réduction pour les résistances de longue durée;
γc
est le coefficient partiel de sécurité relatif au béton; 
fck
est la résistance caractéristique en compression du béton, mesurée sur cylindre à 28 jours. 
Le coefficient γc est égal à 1,5. 
Le coefficient αcc est égal à 0,85. 
Dans le cas d'éléments plats coulés en place avec du béton normal (dalles, murs, etc.) d’une épaisseur inférieure à 50 mm, la résistance de calcul à la compression doit être réduite à 0,80 fcd. 
Le coefficient γc peut être réduit de 1,5 à 1,4 pour des productions continues d’éléments ou de structures, soumises à un contrôle constant du béton dont il résulte un coefficient de variation (rapport de l’écart quadratique moyen à la valeur moyenne) de la résistance n’excédant pas 10 %. Les productions susmentionnées doivent faire partie d’un système de contrôle de qualité visé au point 11.8.3. 
4.1.2.1.1.2
Résistance de calcul en traction du béton 
La résistance de calcul en traction, fctd , est de: 

fctd = fctk/ γc
[4.1.4]
où: 
γc
est le coefficient partiel de sécurité relatif au béton défini au point 4.1.2.1.1.1;
fctk
est la résistance caractéristique en traction directe du béton (point 11.2.10.2). 
Le coefficient γc prend la valeur de 1,5. 
Dans le cas d'éléments plats coulés en place avec du béton normal (dalles, murs, etc.) d’une épaisseur inférieure à 50 mm, la résistance de calcul à la compression doit être réduite à 0,80fctd. 
Le coefficient γc peut être réduit de 1,5 à 1,4 dans les cas spécifiés au point 4.1.2.1.1.1.
4.1.2.1.1.3
Résistance de calcul de l'acier 
La résistance de calcul de l'acier fyd se réfère à la limite d'élasticité et sa valeur est donnée par: 

fyd = fyk/ γs
[4.1.5]
où:
γs
est le coefficient partiel de sécurité relatif à l'acier; 
fyk
est, pour les armatures ordinaires, la limite caractéristique d'élasticité de l'acier (point 11.3.2) et, pour les armatures de précontrainte, la limite caractéristique d'élasticité donnée, selon le type de produit, par fpyk (barres), fp(0,1)k (fils), fp(1)k (torons et torsades); voir à ce sujet le tableau 11.3.VIII. 
Le coefficient γs prend toujours, quel que soit le type d'acier, la valeur de 1,15. 
4.1.2.1.1.4
Contrainte tangente d'adhérence acier-béton
La résistance tangente de calcul d'adhérence fbd est de: 
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où: 
(c
est le coefficient partiel de sécurité relatif au béton, égal à 1,5;
fbk
est la résistance tangente caractéristique de l'adhérence donnée par: 
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où 
η1 =
1,0 lorsque les conditions d'adhérence sont bonnes;
η1 =
0,7 dans des conditions de moins bonne adhérence, par exemple en présence d'une densité importante d'armatures, d'ancrages dans des zones tendues, d'ancrages dans des zones supérieures de coulée, dans des éléments structuraux réalisés avec des coffrages glissants, à moins que des mesures appropriées ne soient adoptées; 
η2 =
1,0 pour des barres d'un diamètre Φ ≤ 32 mm
η2 =
(132 - Φ)/100 pour des barres d'un diamètre supérieur
La longueur d'ancrage de calcul et la longueur de recouvrement sont influencées par la forme des barres, l'enrobage, l'effet de confinement de l'armature transversale, la présence de barres transversales soudées, la pression transversale sur la longueur d'ancrage et le taux d'armature recouverte par rapport à l'armature totale. Pour le détail des règles à adopter, on peut se référer à la section 8 de la norme UNI EN 1992-1-1:2015.
4.1.2.1.2
Diagrammes de calcul des matériaux
4.1.2.1.2.1
Diagrammes de calcul contrainte-déformation du béton 
Pour le diagramme contrainte-déformation du béton, on peut adopter des modèles représentatifs appropriés du comportement réel du matériau, définis en fonction de la résistance de calcul fcd et de la déformation ultime de calcul εcu . 
[image: image84.wmf]( a )

e

c2

s

f

cd

f

e

cu

e

s

cd

f

( b )

e

c3

e

cu

e

( c )

e

c4

e

s

cd

cu

e


Fig. 4.1.1 – Modèles σ-ε pour le béton
La Figure 4.1.1 représente les modèles σ-ε pour le béton: 
(a) parabole-rectangle; (b) triangle-rectangle; (c) rectangle (stress block). 
Pour les classes de résistance égales ou inférieures à C50/60, on peut notamment poser: 
εc2 = 0,20%
εcu = 0,35%
εc3 = 0,175%
εc4 = 0,07%
Pour les classes de résistance supérieures à C50/60 on peut poser: 
εc2 = 0,20% +0,0085%(fck −50)0,53
εcu = 0, 26% +3,5% [(90 − fck) /100] 4
εc3 = 0,175% +0, 055% [(fck −50)/40 ]
εc4 = 0, 2 ( εcu
à condition d'adopter des limitations appropriées lorsque l'on utilise le modèle (c). 
Pour les sections ou les parties de sections soumises à des contraintes de compression réparties de façon plus ou moins uniforme, la valeur de la déformation ultime de calcul sera εc2 au lieu de εcu. 
Béton confiné
Pour le diagramme tension‐déformation du béton confiné, on peut utiliser les modèles représentatifs du comportement réel du matériau en état triaxial. Ces modèles peuvent être adoptés pour le calcul de la résistance ultime et de la ductilité des sections et ils doivent être appliqués uniquement aux zones confinées de la section.
Le confinement du béton peut être obtenu au moyen de cadres fermés et d'épingles internes, qui atteignent la limite d'élasticité du fait de la dilatation latérale du béton même auquel ils tendent à s'opposer. Le confinement permet au béton d'obtenir des contraintes et des déformations supérieures à celles du béton non confiné. Les autres caractéristiques mécaniques peuvent être considérées comme inchangées.
En l'absence de données plus précises basées sur des modèles analytiques éprouvés, il est possible d'utiliser la relation contrainte-déformation de la figure 4.1.2 (les déformations en compression apparaissent comme positives), où la résistance caractéristique et les déformations du béton confiné sont évaluées selon les relations suivantes:
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[4.1.12]
σ2 étant la contrainte effective de compression latérale à l’ELV due au confinement, c2 et cu étant donnés par le point 4.1.2.1.2.1.
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Fig. 4.1.2 – Modèles σ-ε dans le cas du béton confiné
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La contrainte effective σ2 due au confinement peut être déterminée par la formule suivante:
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où  est un coefficient d’efficacité (≤ 1), défini comme le rapport entre le volume Vc,eff du béton effectivement confiné et le volume Vc de l’élément en béton, en déduisant celui des armatures longitudinales (généralement négligeable) et σl est la pression de confinement exercée par les armatures transversales.
La pression latérale peut être évaluée, pour chaque direction principale de la section, directement à partir de l'équilibre sur le noyau confiné, au niveau de la limite d'élasticité de l'armature transversale, comme indiqué ci-après.
a) Pour les sections rectangulaires
Pour les deux directions principales de la section x et y on applique, respectivement, les formules:
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[4.1.12.b]
où Ast,x et Ast,y représentent la quantité totale (aires des sections) d’armature transversale en direction parallèle aux dimensions principales respectives x et y, bx et by sont les dimensions du noyau confiné dans les directions correspondantes (en référence à la ligne moyenne des cadres), s est l’espacement des cadres, fyk,st est la contrainte caractéristique de l’acier des cadres. 
La pression latérale équivalente σl peut être déterminée par la formule suivante:
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[4.1.12.c]
b) pour les sections circulaires
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[4.1.12.d]
où: Ast est l’aire de la section du cadre, D0 est le diamètre du noyau confiné (en référence à la ligne moyenne des cadres).
Le coefficient d’efficacité  peut être évalué comme le produit d'un terme relatif à la disposition des armatures transversales dans le plan de la section et d'un terme relatif à l'espacement des cadres, à travers la formule:
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avec:
a)
pour les sections rectangulaires
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[4.1.12.f]
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[4.1.12.g] 
où: n est le nombre total de barres longitudinales contenues latéralement par les cadres ou les épingles, bi est la distance entre les barres contenues qui se suivent.
b)
pour les sections circulaires
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[4.1.12.i] 
où:  = 2 pour les cadres circulaires simples,  = 1 pour le cadre à spirale.
Pour l'évaluation de la capacité de la section, la contribution de l'enrobage ne doit pas être considérée dans les zones externes au noyau confiné où la déformation maximale dépasse la déformation ultime du béton non confiné.
Si l'on utilise des renforts conçus spécialement pour le confinement des éléments, on peut prendre en considération les modèles de comportement figurant dans les références techniques dont la fiabilité est démontrée.
4.1.2.1.2.2
Diagrammes de calcul contrainte-déformation de l'acier
Pour le diagramme contrainte-déformation de l'acier, on peut adopter des modèles représentatifs du comportement réel du matériau, définis en fonction de la valeur de calcul εud = 0,9εuk (εuk = (Agt)k) de la déformation uniforme ultime, de la valeur de calcul de la limite d'élasticité fyd et du rapport de surrésistance k = (ft / fy)k (Tableau 11.3.Ia-b). 
La Figure 4.1.3 représente les modèles σ-ε pour l'acier: 
(a) bilinéaire fini avec écrouissage; (b) élastique-parfaitement plastique indéfini. 
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Fig. 4.1.3 – Modèles σ-ε pour l’acier
4.1.2.2
États-limites de service 
4.1.2.2.1
Généralités
Il convient de vérifier le respect des états-limites suivants: 
· déformation, 
· vibration, 
· fissuration, 
· contraintes de service, 
· fatigue par rapport aux éventuels dommages susceptibles de compromettre la durabilité, pour laquelle des règles spécifiques sont définies aux points suivants. 
4.1.2.2.2
État-limite de déformation
Les limites de déformation doivent être compatibles avec les performances requises pour la structure, et tenir compte également de la destination d’utilisation en ce qui concerne les exigences statiques, fonctionnelles et esthétiques. 
Les valeurs limites doivent être proportionnées à des exigences spécifiques et elles peuvent être obtenues à partir de documents techniques dont la fiabilité est vérifiée. 
4.1.2.2.3
État-limite pour les vibrations
Le cas échéant, il convient d'identifier les valeurs limites applicables aux vibrations: 
· afin de garantir des niveaux acceptables de bien-être (du point de vue des sensations perçues par les utilisateurs), 
· dans le but d'éviter d'éventuels dommages aux éléments secondaires et aux composants non structuraux, 
· pour éviter les dommages susceptibles de compromettre le fonctionnement des machines et des appareils. 
4.1.2.2.4
État-limite de fissuration
Pour la combinaison d'action choisie, on distingue les états-limites suivants classés par ordre de gravité décroissant: 
a)
état-limite de décompression, dans lequel la contrainte normale de compression est partout et inférieure à 0; 
b)
état-limite de formation des fissures, dans lequel la contrainte normale de traction dans la fibre la plus sollicitée est de: 
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où fctm est défini au point 11.2.10.2; 
c)
état-limite d'ouverture des fissures, dans lequel la valeur limite d'ouverture de la fissure, calculée selon le cas considéré, est égale à l'une des valeurs nominales suivantes: 
w1 = 0,2 mm
w2 = 0,3 mm
w3 = 0,4 mm 
L'état-limite de fissuration doit être fixé en fonction des conditions environnementales et de la sensibilité des armatures à la corrosion, comme décrit ci-après. 
4.1.2.2.4.1
Combinaison d’actions
Les combinaisons prises en considération sont les suivantes: 
· combinaisons quasi-permanentes; 
· combinaisons fréquentes. 
4.1.2.2.4.2
Conditions environnementales
Afin de protéger les armatures métalliques contre la corrosion et le béton contre la dégradation, les conditions environnementales peuvent être divisées en ordinaires, agressives et très agressives conformément aux indications du tableau 4.1.III en référence aux classes d’exposition définies dans les Lignes directrices applicables au béton structurel publiées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, ainsi que par la norme UNI EN 206:2016. 
Tableau 4.1.III – Description des conditions environnementales 
	Conditions environnementales
	Classe d'exposition

	Ordinaires 
	X0, XC1, XC2, XC3, XF1 

	Agressives 
	XC4, XD1, XS1, XA1, XA2, XF2, XF3 

	Très agressives 
	XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4 


4.1.2.2.4.3
Sensibilité des armatures à la corrosion 
Les armatures se distinguent en deux groupes: 
–
armatures sensibles; 
–
armatures peu sensibles. 
Les aciers de précontrainte appartiennent au premier groupe. 
Les aciers courants appartiennent au deuxième groupe.
Pour les aciers zingués et les aciers inoxydables, on peut tenir compte d'une sensibilité moins importante à la corrosion conformément aux documents dont la fiabilité est vérifiée. 
4.1.2.2.4.4
Choix des états-limites de fissuration 
Dans le tableau 4.1.IV indique les critères à adopter pour le choix de l'état-limite de fissuration vis-à-vis des exigences reportées ci-dessus. 
Tableau 4.1.IV - Critères de choix de l'état-limite de fissuration 
	Groupes d’exigences
	Conditions environnementales
	Combinaison d’actions
	Armature

	
	
	
	Sensible
	Peu sensible

	
	
	
	État limite
	wk
	État limite
	wk

	A
	Ordinaires
	fréquente 
	ouverture des fissures 
	≤ w2
	ouverture des fissures 
	≤ w3

	
	
	quasi-permanente 
	ouverture des fissures 
	≤ w1
	ouverture des fissures 
	≤ w2

	B
	Agressives
	fréquente 
	ouverture des fissures 
	≤ w1
	ouverture des fissures 
	≤ w2 

	
	
	quasi-permanente 
	décompression 
	-
	ouverture des fissures 
	≤ w1

	C
	Très agressives
	fréquente 
	formation de fissures 
	-
	ouverture des fissures 
	≤ w1

	
	
	quasi-permanente 
	décompression 
	-
	ouverture des fissures 
	≤ w1


w1, w2, w3 sont définis au point 4.1.2.2.4 et la valeur de wk est indiquée au point 4.1.2.2.4.5. 
4.1.2.2.4.5
Vérification de l'état-limite de fissuration 
État-limite de décompression et de formation des fissures 
Les contraintes sont calculées en fonction des caractéristiques géométriques et mécaniques de la section équivalente non fissurée. 
État-limite d'ouverture des fissures 
La valeur caractéristique d'ouverture des fissures (wk) ne doit pas dépasser les valeurs nominales de w1, w2, w3 conformément aux indications du tableau 4.1.IV. 
La largeur caractéristique des fissures wk est calculée comme 1,7 fois le produit de la déformation moyenne des barres d'armature εsm par la distance moyenne entre les fissures ∆sm: 

wk = 1,7 εsm ∆sm
[4.1.14]
Pour le calcul de εsm et ∆sm on utilise des critères consolidés figurant dans des documents dont la fiabilité est vérifiée. 
La vérification de l'ouverture des fissures peut également être réalisée sans calcul direct, en limitant la contrainte de traction dans l'armature, évaluée dans la section réagissant à la compression et à la traction pour la combinaison de charge pertinente, à un maximum lié au diamètre des barres et à leur espacement.
4.1.2.2.5
État-limite de limitation des contraintes
Après avoir évalué les actions internes dans les différentes parties de la structure, dues aux combinaisons caractéristiques et quasi-permanentes des actions, on calcule les contraintes maximales, aussi bien dans le béton que dans les armatures; il convient de vérifier que ces contraintes soient inférieures aux valeurs maximales autorisées reportées ci-après. 
4.1.2.2.5.1
Contrainte maximale de compression du béton en conditions de service 
La contrainte maximale de compression du béton σc,max doit respecter la limitation suivante: 

σc,max ≤ 0,60 fck pour la combinaison caractéristique
[4.1.15]

σc,max ≤ 0,45 fck pour la combinaison quasi-permanente.
[4.1.16]
Dans le cas d’éléments plats coulés en place (dalles, murs, etc.) avec des bétons ordinaires et une épaisseur inférieure à 50 mm, la valeur limite indiquée ci-dessus doit être réduite de 20 %. 
4.1.2.2.5.2
Contrainte maximale de l'acier en conditions de service 
La contrainte maximale, σs,max , sous l'effet des actions dues à la combinaison caractéristique doit respecter la limitation suivante: 

σs,max ≤ 0,8 fyk
[4.1.17]
4.1.2.3
États-limites ultimes 
4.1.2.3.1
Généralités 
Il convient de vérifier le respect des états-limites suivants: 
· résistance, 
· ductilité.
4.1.2.3.2
État-limite de résistance
Il convient de vérifier le respect des états-limites suivants:
· résistance à la flexion en présence et en l'absence d'un effort axial,
· résistance au cisaillement et au poinçonnement,
· résistance à la torsion,
· résistance des éléments courts,
· résistance à la fatigue,
· stabilité des éléments élancés.
4.1.2.3.3
État-limite de ductilité
Il convient de vérifier, comme indiqué au point 7.4 des présentes normes, le respect de l'état-limite suivant:
· ductilité à la flexion en présence et en l'absence d'un effort axial,
4.1.2.3.4
Résistance à la flexion et ductilité maximale en présence et en l'absence d'un effort axial,
4.1.2.3.4.1
Hypothèse de base 
Pour l'évaluation de la résistance à la flexion des sections d'éléments unidimensionnelles en présence et en l'absence d'un effort axial, on adopte les hypothèses suivantes: 
–
conservation des sections planes; 
–
adhérence parfaite entre l'acier et le béton;
–
déformation initiale de l'armature de précontrainte considérée dans les rapports de compatibilité de la section. 
–
résistance à la traction du béton nulle. 
4.1.2.3.4.2
Vérifications de résistance et ductilité 
En ce qui concerne la section comprimée et fléchie représentée à la figure 4.1.4, la capacité, en termes de résistance et de ductilité, est déterminée en fonction des hypothèses de calcul et des modèles σ−ε visés au point 4.1.2.1.2.
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Fig. 4.1.4 – Section comprimée et fléchie
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Les vérifications sont réalisées en comparant la capacité exprimée en termes de résistance et, lorsque le point 7.4 des présentes normes le requiert, de ductilité, avec la demande correspondante, selon les relations:

MRd = MRd (NEd ) ≥ MEd
[4.1.18a] 

µ( = µ( (NEd ) ≥ Ed
[4.1.18b] 
où
MRd
est la valeur de calcul du moment résistant correspondant à NEd; 
NEd
est la valeur de calcul de l’effort normal sollicitant; 
MEd
est la valeur de calcul du moment de demande;
µ(
est la valeur de calcul de la ductilité de courbure correspondant à NEd; 
Ed
est la demande en matière de ductilité de courbure.
Dans le cas des poteaux soumis à la compression axiale, on doit en tout état de cause supposer une composante de flexion MEd = e ( NE( avec une excentricité e égale à au moins 1/200 de la hauteur libre de fléchissement du poteau et en tout état de cause non inférieure à 20 mm. 
Dans le cas du flambage, la vérification de la section peut être proposée sous la forme 
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[4.1.19]
où 
MEyd, MEzd
sont les valeurs de calcul des deux composantes de flexion pure de la sollicitation selon les axes y et z; 
MRyd, MRzd
sont les valeurs de calcul des moments résistants de flexion pure correspondant à NEd évalués séparément selon les axes y et z. 
L’exposant α peut être déduit en fonction de la géométrie de la section et des paramètres 

ν = NEd/NRcd
[4.1.20] 

ωt = At ( fyd/NRcd
[4.1.21]
avec NRcd =Ac · fcd . 
En l'absence d'une évaluation spécifique, on peut considérer:
· pour les sections rectangulaires
	NEd/NRcd
	0,1
	0,7
	1,0

	
	1,0
	1,5
	2,0


avec une interpolation linéaire pour les valeurs autres que NEd/NRcd;
· pour les sections circulaires et elliptiques:  = 2.
La capacité en matière de facteur de ductilité en courbure µ( peut être calculée, séparément pour les deux directions principales de vérification, comme le rapport entre la courbure à laquelle correspond une réduction de 15 % de la résistance maximale à la flexion – ou bien la réalisation de la déformation ultime du béton et/ou de l'acier – et la courbure conventionnelle de première plastification 
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où:
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 est la valeur la plus petite entre la courbure calculée à la limite d’élasticité de l’armature tendue et la courbure calculée au niveau du pic de la déformation (εc2 si l’on utilise le modèle parabole-rectangle ou bien εc3 si l'on utilise le modèle triangle-rectangle) du béton comprimé;
MRd est le moment résistant de la section à l’ELU;
M’yd est le moment correspondant à 
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 et il peut être considéré comme le moment de résistance maximale de la section en domaine principalement élastique.
4.1.2.3.5
Résistance aux sollicitations tranchantes
Sous réserve de se référer à des études spécifiques, il convient de considérer les indications suivantes pour l'évaluation des résistances ultimes d'éléments monodimensionnels vis-à-vis des sollicitations tranchantes et des résistances ultimes pour le poinçonnement. 
4.1.2.3.5.1
Éléments sans armatures transversales résistant au cisaillement 
Si, en fonction du calcul, l'armature au cisaillement n'est pas requise, il est en tous cas nécessaire de placer une armature minimale conformément aux prescriptions du point 4.1.6.1.1. Cette armature minimale peut être omise pour les éléments tels que les planchers, les plaques et les membrures ayant un comportement similaire, à condition que la répartition transversale des charges soit garantie.
La vérification de la résistance (ELU) se fait avec 

VRd ≥ VEd
[4.1.22]
où VEd est la valeur de calcul de l'effort tranchant agissant. 
En ce qui concerne l'élément fissuré par le moment fléchissant, la résistance de calcul au cisaillement est évaluée avec 
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avec 
fck
exprimé en MPa
k
= 1 + (200/d)1/2 ≤ 2
vmin
= 0,035k3/2 fck1/2
et où 
d
est la hauteur utile de la section (en mm); 
(1 = Asl / (bw ·d)
est le rapport géométrique d’armature longitudinale tendue (≤ 0,02) qui s’étend au minimum de (lbd + d) au-delà de la section considérée, où lbd est la longueur d’ancrage;
σcp = NEd/Ac [MPa]
est la contrainte moyenne de compression dans la section (≤ 0,2 fcd);
bw
est la largeur minimale de la section (en mm). 
Dans le cas d'éléments en béton armé précontraint disposés en simple appui, la résistance de calcul peut être évaluée dans les zones non fissurées par le moment fléchissant (avec des contraintes de traction inférieures à fctd), de façon simplifiée, avec la formule: 

VRd = 0,7 · bw · d (
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[4.1.24]
En présence d'efforts de traction importants, la résistance au cisaillement du béton doit être considérée comme nulle; il n'est donc pas possible, dans ce cas, d'utiliser des éléments sans armature transversale. 
Les armatures longitudinales, en plus d'absorber les efforts dus aux sollicitations de flexion, doivent absorber ceux provoqués par le cisaillement résultant de l'inclinaison des fissures par rapport à l'axe de la poutre, inclinaison considérée comme égale à 45°. En  particulier , à la hauteur des appuis, les armatures longitudinales doivent absorber un effort égal au cisaillement sur l'appui. 
4.1.2.3.5.2
Éléments avec armatures transversales résistant au cisaillement 
La résistance de calcul au cisaillement VRd d'éléments structuraux dotés d'une armature spécifique doit être évaluée avec une modélisation en treillis appropriée. Les éléments résistants du treillis idéal sont: les armatures transversales, les armatures longitudinales, la membrure comprimée en béton et les bielles d'âme inclinées. L’inclinaison θ des bielles en béton par rapport à l'axe de la poutre doit respecter les limites suivantes: 

1 ≤ ctg θ≤ 2,5
[4.1.25]
La vérification de la résistance (ELU) se fait avec 

VRd ≥ VEd
[4.1.26]
où VEd est la valeur de calcul de l'effort tranchant agissant. 
En ce qui concerne l'armature transversale, la résistance de calcul au «cisaillement traction » se calcule avec: 
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[4.1.27]
Pour le béton d'âme, la résistance de calcul au «cisaillement compression » se calcule avec 

VRcd = 0,9 · d · bw · αc · fcd (ctgα + ctgθ)/(1 + ctg2 θ)
[4.1.28]
La résistance de calcul au cisaillement de la poutre est la plus petite de celles définies ci-dessus:

VRd = min (VRsd, VRcd)
[4.1.29]
où d, bw et σcp ont le sens indiqué au point 4.1.2.3.5.1. et  où l'on a posé: 
Asw
aire de l'armature transversale;
s
espacement entre deux armatures transversales adjacentes;
α
angle d'inclinaison de l'armature transversale par rapport à l'axe de la poutre;
νfcd
résistance de calcul à la compression réduite du béton d’âme (ν = 0,5);
	αc
	coefficient de majoration égal à
	1
	pour les éléments non comprimés

	
	
	1 + σcp/fcd
	pour 0 ≤σcp < 0,25 fcd

	
	
	1,25
	pour 0,25 fcd ≤σcp ≤0,5 fcd

	
	
	2,5 (1 -σcp/fcd)
	pour 0,5 fcd < σcp < fcd


Les armatures longitudinales doivent être dimensionnées en fonction des sollicitations de flexion obtenues en transposant le diagramme des moments fléchissants de 

a1 = ( 0,9 · d · ctg θ ) / 2
[4.1.30]
le long de l'axe de la poutre, dans le sens le moins favorable
4.1.2.3.5.3
Cas particuliers 
Composantes transversales 
Dans les éléments de hauteur variable ou avec des câbles de précontrainte inclinés, l'effort tranchant de calcul est considéré comme égal à: 

VEd = Vd + Vmd + Vpd
[4.1.31]
où:
Vd
= valeur de calcul de l'effort tranchant dû aux charges externes; 
Vmd
= valeur de calcul de la composante d'effort tranchant due à l'inclinaison des bords de la membrure; 
Vpd
= valeur de calcul de la composante d'effort tranchant dû à la précontrainte 
Charges à proximité des appuis 
Le cisaillement à l'appui, déterminé par les charges appliquées à la distance av ≤ 2d depuis l'appui lui-même pourra être réduit selon le rapport av/2d, conformément aux prescriptions suivantes:
-
en cas d'appui d'extrémité, l'armature de traction nécessaire dans la section où est appliquée la charge la plus proche de l'appui doit être prolongée et ancrée au delà de l'axe théorique d'appui; 
-
dans le cas d'un appui intermédiaire, l'armature de traction à l'appui doit être prolongée aussi loin que nécessaire et, en tous cas, jusqu'à la section où est appliquée la charge la plus lointaine comprise dans la zone avec av ≤ 2d. 
Dans le cas d'éléments avec des armatures transversales résistant au cisaillement, il convient de vérifier que l'effort tranchant VEd ainsi calculé respecte la condition 

VEd ≤ As · fyd · sinα
[4.1.32]
où As fyd est la résistance de l'armature transversale contenue dans la partie centrale, sur une longueur de 0,75 av entre la charge et l'appui et qui traverse la fissure d'effort tranchant dans la zone chargée. 
L'effort tranchant VEd, calculé sans appliquer le facteur de réduction av/2d, doit en tous cas toujours satisfaire l'expression: 

VEd ≤ 0,5 bw d ν fcd
[4.1.33]
ν = 0,5 étant un coefficient de réduction de la résistance du béton fissuré par cisaillement. 
Charges suspendues ou indirectes 
Si, pour des modalités particulières d'application des charges, les efforts des éléments tendus du treillis sont augmentés, les armatures devront être adaptées en conséquence. 
4.1.2.3.5.4
Vérification au poinçonnement 
Il convient de vérifier la résistance au poinçonnement des dalles pleines, des dalles à caisson à section pleine présentant une section pleine au droit des poteaux et des fondations, à l'état-limite ultime, au niveau des poteaux et des charges concentrées. 
En l'absence d'une armature transversale correctement dimensionnée, la résistance au poinçonnement doit être évaluée, en utilisant des formules dont la fiabilité a été vérifiée, sur la base de la résistance à la traction du béton, en considérant que la sollicitation est distribuée sur un périmètre efficace situé à une distance de 2d de l'aire chargée, et où d est la hauteur utile (moyenne) de la dalle. 
Si, selon le calcul, la résistance à la traction du béton sur le périmètre efficace n'est pas suffisante pour fournir la demande requise au poinçonnement, il convient d'insérer des armatures d'effort tranchant appropriées. Ces armatures doivent être étendues jusqu'au périmètre le plus externe sur lequel la résistance à la traction du béton est suffisante. Pour l'évaluation de la résistance au poinçonnement, on peut se référer au point 6.4.4 de la norme UNI EN1992‐1‐1 en cas d'absence d'armatures d'effort tranchant et au point 6.4.5 de la norme UNI EN1992‐1‐1 si celles-ci sont présentes. 
Dans le cas des fondations, on adoptera les ajustements opportuns du modèle cité ci-dessus. 
4.1.2.3.6
Résistance aux sollicitations de torsion 
Lorsque l'équilibre statique d'une structure dépend de la résistance en torsion de certains de ses éléments, on doit procéder à une vérification complète à la torsion. Par contre, si dans des structures hyperstatiques, les sollicitations de torsion sont issues uniquement de considérations de compatibilité et que la sécurité de la structure n'est pas déterminée par la résistance en torsion, ces vérifications ne sont généralement pas nécessaires. La vérification de la résistance (ELU) consiste à contrôler que 

TRd ≥ TEd
[4.1.34]
où TEd est la valeur de calcul du moment de torsion agissant. 
Pour les éléments prismatiques soumis à une torsion simple ou combinée à d'autres sollicitations, que leur section soit pleine ou creuse, le modèle résistant est constitué d'un treillis périphérique où les efforts de traction sont confiés aux armatures longitudinales et transversales présentes et les efforts de compression sont confiés aux bielles de béton. 
En ce qui concerne le béton, la résistance de calcul est obtenue avec 

TRcd = 2 · A · t · f'cd · ctgθ / (1 + ctg2θ)
[4.1.35]
où t est l'épaisseur de la section creuse; pour les sections pleines t = Ac/u où Ac est l’aire de la section et u son périmètre; t doit être en tous cas considérée comme ≥ 2 fois la distance entre le bord et le centre de l'armature longitudinale. 
Les armatures longitudinales et transversales du treillis résistant doivent être placées avant l'épaisseur t du profil périphérique. Les barres longitudinales peuvent être distribuées le long dudit profil, mais une barre doit en tous cas être présente sur chacune de ses arrêtes. 
En ce qui concerne le béton, la résistance de calcul est obtenue avec 
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[4.1.36]
Pour l'armature longitudinale, la résistance de calcul est obtenue avec 
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[4.1.37] 
où l'on considère 
A
aire fermée par la fibre moyenne du profil périphérique; 
As
aire des cadres;
um
périmètre moyen du noyau résistant
s
espacement des cadres; 
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L’inclinaison θ des bielles de béton comprimées par rapport à l'axe de la poutre doit respecter les limites suivantes: 

1≤ ctg θ ≤ 2,5
[4.1.38]
Dans ces limites, en cas de torsion pure, on peut poser ctg θ = (al/as)1/2
avec:
al =
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La résistance de calcul au cisaillement de la poutre est la plus petite de celles définies ci-dessus: 

TRd = min (TRcd, TRsd, TRld)
[4.1.39]
Dans le cas d'éléments pour lesquels le modèle résistant de treillis périphérique ne s'applique pas, comme les éléments à parois minces à section ouverte, on devra utiliser des méthodes de calcul reposant sur des hypothèses théoriques et des résultats clairement démontrés. 
Sollicitations mixtes 
a)
Torsion, flexion et effort normal 
Les armatures longitudinales, calculées comme indiqué ci-dessus pour la résistance à la sollicitation en torsion, doivent être ajoutées à celles calculées vis-à-vis des vérifications de flexion. 
On applique, en outre, les règles suivantes: 
-
dans la zone tendue, il convient d'ajouter l'armature requise pour la torsion à l'armature longitudinale requise par la sollicitation de flexion et d'effort normal; 
-
si, dans la zone comprimée, la contrainte de traction dérivant de la torsion est inférieure à la contrainte de compression dans le béton due à la flexion et à l'effort normal, l'armature longitudinale supplémentaire requise pour la torsion n'est pas nécessaire. 
b)
Torsion et cisaillement 
En ce qui concerne la crise du béton, la résistance maximale d'une membrure soumise à la torsion et au cisaillement est limitée par la résistance des bielles de béton comprimées. Pour ne pas dépasser cette résistance, il convient de respecter la condition suivante: 
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Pour l’angle θ des bielles en béton comprimées, une valeur unique doit être considérée pour les vérifications de cisaillement et de torsion. 
4.1.2.3.7
Résistance d'éléments courts, dans les zones de diffusion et dans les nœuds 
Les vérifications de sécurité des éléments pour lesquels les modèles mécaniques simples ne s'appliquent pas, peuvent être réalisées en se référant aux modélisations basées sur l'identification des tirants et des bielles. 
Les vérifications de sécurité devront nécessairement concerner: 
– la résistance des tirants constitués uniquement d'armatures
(Rs)
– la résistance des bielles de béton comprimé
(Rc)
– l'ancrage des armatures
(Rb)
– la résistance des nœuds
(Rn)
On doit appliquer la hiérarchie de résistances suivante Rs < (Rn , Rb , Rc) 
Pour l'évaluation de la résistance des tirants en béton, on tiendra compte de la présence d'états d'efforts pluriaxiaux. 
Les armatures qui constituent les tirants doivent être correctement ancrées dans les nœuds. 
Les efforts agissant dans les nœuds doivent s'équilibrer; on doit tenir compte des efforts transversaux perpendiculaires au plan du nœud. 
Les nœuds sont localisés là où sont appliquées des charges, au droit des appuis, dans les zones d'ancrage (avec concentration d'armatures de béton armé ou d'armatures de précontrainte), dans les parties courbes des armatures et enfin dans les jonctions et les angles des éléments. 
Une attention spéciale doit être accordée dans le cas de modèles hyperstatiques, qui présentent des mécanismes résistant en parallèle. 
4.1.2.3.8
Résistance à la fatigue 
En présence d'actions cycliques qui, de par leur nombre et l'amplitude de la variation de l'état de contrainte, peuvent provoquer des phénomènes de fatigue, les vérifications de résistance doivent être réalisées conformément à des modèles fiables issus de documents dont la fiabilité a été vérifiée, en contrôlant séparément le béton et l'acier. 
4.1.2.3.9
Indications spécifiques applicables aux poteaux et aux murs
4.1.2.3.9.1
Poteaux confinés 
Pour les éléments soumis principalement à la compression, armés de barres longitudinales disposées en cercle et fermées par une spirale dont l'espacement ne dépasse pas 1/5 du diamètre inscrit par le noyau confiné, la résistance à l'état-limite ultime se calcule en additionnant les contributions de la section de béton confiné du noyau et de l'armature longitudinale, où la résistance du noyau de béton confiné peut s'exprimer comme la somme de celles du noyau de béton non confiné et de la contribution d'une armature fictive longitudinale d'un poids égal à la spirale. 
La contribution de l'armature fictive ne doit pas être supérieure à celle de l'armature longitudinale et la résistance globale évaluée de cette façon ne doit pas dépasser le double de celle du noyau de béton non confiné. 
4.1.2.3.9.2
Vérifications de stabilité des éléments élancés 
Les vérifications de stabilité des éléments élancés doivent être réalisées avec une analyse du second ordre tenant compte des effets de flexion des actions axiales sur la configuration déformée des dits éléments. 
Il convient de tenir compte des imperfections géométriques et des déformations de fluage pour les charges de longue durée. 
On doit considérer des liens entre les actions internes et les déformations capables de décrire de façon adéquate le comportement non linéaire des matériaux et les effets de la fissuration des sections. Par mesure de précaution, la contribution du béton tendu peut être négligée. 
Élancement limite pour chaque poteau 
De façon approximative, les effets du second ordre pour les poteaux individuels peuvent être négligés si l'élancement λ ne dépasse pas la valeur limite 
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où 
ν = NEd / (Ac · fcd)
est l’action axiale adimensionnée.
L’élancement est calculé comme le rapport entre la longueur de flambage, l0, et le rayon d’inertie, i, de la section de béton non fissurée: 

λ= l0 / i
[4.1.42]
où l0 est notamment défini en fonction des appuis d'extrémité et de l'interaction avec d'éventuels éléments contigus. 
Pour les murs, le calcul de l0 doit tenir compte des conditions d’appui sur quatre côtés et du rapport entre les dimensions principales dans le plan.
Effets globaux dans les bâtiments 
Les effets globaux du second ordre dans les bâtiments peuvent être négligés en présence de la condition suivante: 
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où: 
PEd
est la charge verticale totale (sur des éléments contreventés et de contreventement); 
n
est le nombre d'étages; 
L
est la hauteur totale du bâtiment au dessus de l'encastrement à la base; 
Ecd
est la valeur de calcul du module d'élasticité du béton définie au point 4.1.2.3.9.3; 
Ic
est le moment d'inertie de la section de béton des éléments de contreventement, considérée comme réagissant entièrement. 
4.1.2.3.9.3
Méthodes de vérification 
Pour la vérification de la stabilité, on calcule les sollicitations sous les actions de calcul en résolvant le système des conditions d'équilibre comprenant les effets du second ordre et on vérifie la résistance des sections, comme précisé aux points précédents du présent point 4.1.2.3. 
Pour les poteaux comprimés des ossatures à nœuds fixes, non soumis à des actions de flexion, on doit en tous cas insérer ,dans le modèle de calcul, un défaut de rectitude égal à 1/300 de leur hauteur. 
Analyse élastique linéaire 
Par simplification, on peut définir le système de résolution de façon pseudolinéaire en utilisant les coefficients élastiques corrigés par les contributions du second ordre et une rigidité en flexion des sections donnée par 
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[4.1.44)
où Ic est le moment d’inertie de la section de béton réagissant entièrement et φ est le coefficient de fluage du béton (11.2.10.7).
Pour les coefficients élastiques corrects on peut utiliser les expressions linéarisées de la variable NEd (effort axial de l'élément). 
Analyse non linéaire 
Le système de résolution est défini en supposant des modèles non linéaires de comportement des matériaux basés sur les paramètres suivants: 
fck
résistance caractéristique du béton;
Ecd = Ecm / γCE
module d'élasticité de calcul du béton avec γCE = 1,2; 
φ
coefficient de fluage du béton (point 11.2.10.7); 
fyk
contrainte de la limite d'élasticité caractéristique de l'armature; 
Es
module d'élasticité de l'armature. 
En plus de la méthode globale reposant sur l'intégration numérique des courbures, on peut utiliser des méthodes d'élaboration algébrisées basées sur la concentration de l'équilibre des sections critiques (par exemple la méthode du poteau modèle), pour lesquelles il est conseillé de consulter des documents dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.1.2.3.10
Vérification de l'ancrage des barres en acier avec le béton 
L’ancrage des barres, aussi bien tendues que comprimées, doit faire l'objet d'une vérification spécifique. 
La vérification de l'ancrage doit tenir compte, le cas échéant, de l'effet d'ensemble des barres et de la présence d'éventuelles armatures transversales. 
L’ancrage des barres peut être amélioré avec des crochets terminaux. Lorsqu'ils sont présents, les crochets doivent avoir un rayon interne approprié, c'est-à-dire capable d'éviter les dommages à l'armature et, aux fins de l'adhérence, il est possible de calculer leur développement réel dans l'axe de la barre. En l'absence de crochets, la longueur d'ancrage ne doit en tous cas pas être inférieure à 20 diamètres, avec un minimum de 150 mm. 
Des précautions particulières doivent être adoptées lorsque l'on peut prévoir des phénomènes de fatigue et des sollicitations répétées. 
4.1.3.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES 
Pour les situations transitoires, comme celles qui se produisent durant la phase de construction, il convient d'appliquer des technologies et des programmes de travail qui ne sont pas susceptibles de provoquer de dommages permanents à la structure ou aux éléments structuraux et qui, en tous cas, ne risquent pas d'affecter la sécurité de l'ouvrage. 
L'importance des actions environnementales à prendre en compte sera déterminée en fonction de la durée de la situation transitoire et de la technologie d'exécution. 
4.1.4.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS ACCIDENTELLES 
Les résistances de calcul des matériaux se référant à une situation spécifique de vérification sont obtenues avec les coefficients partiels de sécurité suivants: 
–
béton et adhérence avec les armatures γC = 1,0 
–
acier d'armature γS = 1,0 
4.1.5.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
La résistance et l'aptitude au service des structures et des éléments structuraux peuvent être mesurées en réalisant des essais sur des prototypes en nombre suffisant. 
Les résultats des essais réalisés sur des prototypes appropriés doivent être traités avec les méthodes de l'analyse statistique, de façon à obtenir des paramètres significatifs comme la moyenne, l'écart type et le facteur d'asymétrie de la distribution, afin de caractériser convenablement un modèle de probabilité décrivant les quantités étudiées (variables aléatoires). 
Des indications plus détaillées sur ce sujet ainsi que sur les méthodes opératoires complètes pour le dimensionnement assisté par l'expérimentation peuvent être consultées à l'annexe D de la norme UNI EN 1990:2006.
4.1.6.
DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES 
4.1.6.1
Éléments monodimensionnels: Poutres et poteaux 
Dans le cadre des dispositions constructives applicables aux éléments structuraux en béton, on fournit les indications d'application nécessaires au respect des performances prescrites. 
Ces indications s'appliquent lorsqu'elles ne sont pas en contraste avec des règles plus restrictives pour les constructions situées dans des zones sismiques. 
4.1.6.1.1
Armature des poutres 
La section de l'armature longitudinale en zone tendue ne doit pas être inférieure à 
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où: 
bt
est la largeur moyenne de la zone tendue; pour une poutre en T dont la table est comprimée, seule la largeur de l’âme est prise en compte dans le calcul de la valeur de bt ; 
d
est la hauteur utile de la section; 
fctm
est la valeur moyenne de la résistance à la traction axiale définie au point 11.2.10.2; 
fyk
est la valeur caractéristique de la résistance à la traction de l'armature ordinaire. 
Une armature ancrée de façon efficace doit être disposée sur l'intrados des appuis d'extrémité, calculée conformément au modèle de treillis adopté pour le cisaillement et donc en appliquant la règle de la transposition de la résultante des tractions dues au moment fléchissant, en fonction de l'angle d'inclinaison considéré pour les bielles de béton comprimées. 
En dehors des zones de recouvrement, chaque section d'armature tendue ou comprimée ne doit pas dépasser As,max = 0,04 Ac, Ac étant l'aire de la section droite du béton. 
Les poutres doivent prévoir une armature transversale constituée d'étriers avec une section globalement non inférieure à Ast = 1,5 b mm²/m b étant l'épaisseur minimale de l'âme en millimètres, avec un minimum de trois étriers par mètre et en tous cas un espacement non supérieur à 0,8 fois la hauteur utile de la section. 
Au moins la moitié de l’armature nécessaire pour le cisaillement doit en tous cas être composée d'étriers. 
Il convient de maintenir toute armature longitudinale comprimée de diamètre φ prise en compte dans le calcul de résistance au moyen d'armatures transversales espacées au plus de 15φ.
4.1.6.1.2
Armature des poteaux 
Dans le cas d'éléments soumis à un effort principalement normal, les barres parallèles à l'axe doivent avoir un diamètre supérieur ou égal à 12 mm et leur espacement ne doit pas dépasser 300 mm. En outre l'aire de leur section ne doit pas être inférieure à 

As,min = (0,10 NEd / fyd) et en tout état de cause non inférieure à 0,003 Ac
[4.1.46]
où: 
fyd
est la résistance de calcul de l'armature (relative à la limite d'élasticité) 
NEd
est l’effort de compression axiale de calcul 
Ac
est l'aire de la section de béton. 
Les armatures transversales doivent être disposées avec un espacement non supérieur à 12 fois le diamètre minimal des barres utilisées pour l'armature longitudinale, avec un maximum de 250 mm. Le diamètre des étriers ne doit pas être inférieur à 6 mm et à ¼ du diamètre maximal des barres longitudinales. 
En dehors des zones de recouvrement, la section de l'armature ne doit pas dépasser As,max = 0,04 Ac, Ac étant l'aire de la section transversale du béton. 
4.1.6.1.3
Enrobage et espacement 
L’armature résistante doit être protégée par un enrobage de béton adéquat. Les éléments structuraux doivent être vérifiés à l'état-limite de fissuration conformément au point 4.1.2.2.4. 
Afin de protéger les armatures de la corrosion, la couche de recouvrement du béton (enrobage) doit être dimensionnée en fonction de l'agressivité de l'environnement et de la sensibilité des armatures à la corrosion, en tenant compte également des tolérances de pose des armatures; on peut, pour cela, se référer à la norme UNI EN 1992-1-1. 
Afin de permettre une coulée homogène du béton, l'enrobage et l’espacement des armatures doivent être proportionnés à la dimension maximale des granulats utilisés. 
L'enrobage et l'espacement des armatures doivent également être dimensionnés en fonction du développement nécessaire des contraintes d'adhérence avec le béton. 
4.1.6.1.4
Ancrage des barres et de leur jonction 
Les armatures longitudinales doivent être arrêtées ou le recouvrement doit être effectué, de préférence dans les zones comprimées ou recevant une sollicitation moins importante. 
La continuité entre les barres peut être réalisée avec: 
· le recouvrement, calculé de façon à garantir l'ancrage de chaque barre. En tous cas, la longueur de recouvrement dans la partie rectiligne ne doit pas être inférieure aux indications données au point 4.1.2.3.10. La distance mutuelle (espacement) du recouvrement ne doit pas dépasser de 4 fois le diamètre;
· un soudage, réalisé conformément à la norme UNI EN ISO 17660-1:2007. La soudabilité des aciers utilisés doit être certifiée, ainsi que la compatibilité entre le métal apporté dans les positions et les conditions de travail prévues par le projet d'exécution; 
· des jonctions mécaniques pour les barres d'armature. Ces jonctions sont qualifiées conformément aux indications du point 11.3.2.9. 
Pour les barres ayant un diamètre Ø >32 mm, il conviendra de faire particulièrement attention aux ancrages et aux recouvrements. 
Durant l'assemblage ou la jonction de deux barres ou éléments d'armature d'acier pour béton armé, des coupleurs peuvent être utilisés avec des manchons garantissant la continuité. Les jonctions mécaniques peuvent être conçues en se référant à des règlementations ou des documents dont la fiabilité est vérifiée. 
4.1.7.
EXÉCUTION 
Tous les projets doivent prévoir la description des spécifications d'exécution en fonction des particularités de l'ouvrage, du climat et de la technologie de construction utilisée. 
Le document de conception doit notamment inclure la description détaillée des précautions à prendre concernant les pâtes, la cure des coulées, le désarmement et la mise en œuvre des éléments structuraux. Une attention similaire devra être portée à la conception des armatures en ce qui concerne: la définition des positions, les tolérances d'exécution et les modalités de façonnage. 
Pour cela, on renvoie à la consultation de la norme UNI EN 13670.
4.1.8.
NORMES COMPLÉMENTAIRES POUR LE BÉTON ARMÉ PRÉCONTRAINT 
Les systèmes de précontrainte avec armatures, prévus par la présente norme, peuvent être réalisés avec des câbles coulissants ancrés aux extrémités (systèmes post-tendus) ou avec des câbles adhérents (systèmes pré-tendus). 
La condition de charge résultant de la précontrainte sera combinée aux autres (poids propre, charges permanentes et variables, etc.) afin d'obtenir les conditions de sollicitation les plus défavorables. 
Dans le cas de la post-tension, si l'on ne prévoit pas de rendre les armatures de précontrainte adhérentes au béton après la mise en tension grâce à des injections opportunes de mortier à l'intérieur des gaines (câbles non adhérents), il convient de tenir compte des conséquences du glissement relatif acier-béton. 
Les présentes normes ne fournissent pas d'indications sur la façon de traiter les cas de précontrainte à des câbles non adhérents pour lesquels on pourra se référer à la norme UNI EN 1992-1-1. 
Si l'on prévoit que les sections réagissent entièrement à la compression et à la traction durant les conditions de service, il convient de faire particulièrement attention à la résistance à la fatigue de l'acier en présence de sollicitations répétées. 
4.1.8.1
Évaluation de la sécurité - Règles de calcul 
4.1.8.1.1
États-limites ultimes 
Pour l'évaluation de la résistance des éléments structuraux, on applique les prescriptions du point 4.1.2.3, en tenant compte du fait que pour la vérification des sections, on considérera la valeur de calcul de la force de précontrainte avec le coefficient partiel γP = 1, conformément aux indications du point 2.6.1.
Pour les vérifications de résistance locale des ancrages des armatures de précontrainte, on considérera en revanche, une valeur de calcul de la force de précontrainte avec γP = 1,2.
4.1.8.1.2
États-limites de service 
Les indications du point 4.1.2.2. s'appliquent. Pour l'évaluation des états de déformation et de tension, on doit tenir compte des effets des pertes de contrainte dues à des phénomènes rhéologiques qui comportent des déformations différées des matériaux: retrait et fluage du béton, relâchement de l'acier. 
Pour l'évaluation de la précontrainte dans le cas d'une armature post-tendue, la contrainte initiale doit être calculée en déduisant de la contrainte au vérin la perte pour le recul des appareils d'ancrage et le glissement des fils et les pertes dues au frottement le long du câble. 
Dans les structures à armature pré-tendue, on doit considérer la perte de la contrainte par déformation élastique. 
En ce qui concerne les limitations des états de contrainte dans les conditions de service, pour toutes les structures précontraintes, on applique les prescriptions reportées au point 4.1.2.2.5. 
4.1.8.1.3
Contraintes de service dans le béton après des pertes 
Les indications du point 4.1.2.2.5 s'appliquent. 
Les contraintes de traction aux bords des structures construites par voussoirs préfabriqués ne sont pas admises, lorsque l'armature ordinaire absorbant l'effort de traction ne peut pas être appliquée. 
4.1.8.1.4
Contraintes initiales dans le béton 
Au moment de la précontrainte, les contraintes de compression ne doivent pas dépasser la valeur de: 

σc < 0,60 fckj
[4.1.47]
fckj étant la résistance caractéristique du béton au moment de la mise en tension. 
Pour les éléments avec armature pré-tendue, la tension du béton au moment du transfert de la pré-tension peut être augmentée jusqu'à une valeur de 0,70 fckj.
Dans la zone d'ancrage des armatures de précontrainte, on peut tolérer des compressions locales σc produites par les appareils d'ancrage égales à: 

σc < c fcd
[4.1.48]
où
σc = γP P / A0 est la pression agissant sur l’empreinte chargée de l’aire A0;
P représente la force initiale de mise en tension du câble (γP =1,2);
fcd = fckj / γc est la résistance cylindrique du béton au moment de la précontrainte;
c ≤ 3 est un facteur de surrésistance qui dépend:
du rapport A0/A1 entre l’aire chargée et l’aire voisine concernée;
de la position de l’empreinte chargée par rapport aux bords de la section;
des interférences éventuelles avec des zones proches concernées.
Pour les valeurs de c, on peut se référer au point 6.7 de la norme UNI EN1992-1-1.
Il convient de prévoir des armatures pour reprendre les efforts de traction transversale dus à l'effet de la charge.
Si les aires d'influence d'appareils voisins se superposent, les actions doivent être additionnées et se référer à l'aire dans son ensemble. 
4.1.8.1.5
Tensions limites pour les aciers de précontrainte 
Pour évaluer les contraintes en service après des pertes, on applique les indications du point 4.1.2.2.5.2 où fp(0,1)k , fp(1)k ou fpyk remplace fyk . 
	Les contraintes initiales doivent respecter les limitations suivantes les plus restrictives: 
σspi < 0,85 fp(0,1)k 
	σspi < 0,75 fptk 
	pour l'armature post-tendue
	[4.1.49]

	σspi < 0,90 fp(0,1)k
	σspi < 0,80 fptk 
	pour l'armature pré-tendue
	


où fp(1)k ou fpyk remplace fp(0,1)k, le cas échéant. 
Dans les deux cas, l'application d'une force de précontrainte supérieure est admise, qui ne doit pas dépasser 0,05 fp(0,1)k. 
4.1.8.2
Dispositions constructives pour le béton armé précontraint 
En référence aux dispositions constructives des éléments structuraux en béton armé précontraint, on fournit aux points suivants du présent paragraphe les indications d'application nécessaires afin de satisfaire aux performances prescrites. 
4.1.8.2.1
Armature longitudinale ordinaire 
Dans les poutres précontraintes, à l'exception des sections de jonction des poutres à voussoirs préfabriqués, même en l'absence d'une contrainte de traction en combinaison rare, le taux d'armature longitudinale de béton ne devra pas être inférieur à 0,1% de l'aire globale de l'âme et de l'éventuel gonflement du coté des câbles. 
Si l'on prévoit que les sections réagissent entièrement à la compression et à la traction durant les conditions de service, les barres longitudinales d'armature ordinaire doivent être disposées dans la zone de la section divisée. 
4.1.8.2.2
Étriers 
Dans les poutres, il convient de disposer des étriers dotés d'une section globale supérieure à celle prescrite au point 4.1.6.1.1. À proximité des charges concentrées ou des zones d'appui, les prescriptions visées au point 4.1.2.3.5 s'appliquent. 
En présence de torsion, les prescriptions visées au point 4.1.2.3.6 s'appliquent. 
4.1.8.3
Réalisation des ouvrages en béton armé précontraint 
En ce qui concerne la couche d'enrobage de béton nécessaire à la protection des armatures face à la corrosion, on renvoie au point 4.1.6.1.3. 
En cas d'armatures pré-tendues, la tête des torons doit être recouverte d'un matériau de protection approprié, ou de béton coulé sur place. 
Dans le cas d'armatures post-tendues, les appareils d'ancrage de la tête doivent être protégés de façon similaire. 
Au moment de la mise en tension, il convient de mesurer simultanément la force appliquée et l'allongement réalisé. On applique aux produits reportant le marquage CE les procédures de contrôle prévues par les normes européennes harmonisées pertinentes.
La distance minimale nette entre les gaines doit être proportionnée aussi bien à la dimension maximale de l'agrégat utilisé qu'au diamètre des gaines elles-mêmes en relation respectivement à une coulée homogène du béton frais et au développement nécessaire des tensions d'adhérence avec le béton. 
Les résultats obtenus durant les opérations de tension, les lectures des manomètres et les allongements mesurés, doivent être enregistrés dans des tableaux appropriés et comparés aux contraintes initiales des armatures et aux allongements théoriques prévus pour le projet. 
La protection des câbles post-tendus doit être réalisée en injectant des matériaux adéquats capables d'éviter la corrosion et de fournir l'adhérence requise. 
Pour la bonne exécution des injections il est nécessaire que celles-ci soient réalisées conformément aux procédures appropriées de contrôle de la qualité. 
4.1.9.
NORMES COMPLÉMENTAIRES POUR LES PLANCHERS 
On entend par planchers les structures bidimensionnelles planes chargées de façon orthogonale à leur propre plan, avec un comportement principalement résistant monodirectionnel. 
4.1.9.1
Planchers mixtes en béton armé et en béton armé précontraint et blocs troués en terre cuite ou en béton 
Dans les planchers mixtes en béton armé normal et précontraint et les blocs troués en terre cuite ou en béton, ces derniers ont pour fonction d'alléger et d'augmenter la  rigidité en flexion du plancher. Ils se divisent en blocs collaborants et non collaborants. 
Dans le cas de blocs non collaborants la résistance à l'état-limite ultime est confiée au béton et aux armatures ordinaires et/ou de précontrainte. Dans le cas de blocs collaborants ceux-ci participent à la résistance de façon solidaire avec les autres matériaux. 
4.1.9.2
Planchers mixtes en béton armé et en béton armé précontraint et blocs autres que ceux en terre cuite ou en béton 
Pour la réalisation de planchers mixtes en béton armé et en béton armé précontraint, on peut également utiliser des blocs qui ne sont pas en terre cuite ou en béton, afin d'alléger l'ensemble. 
Les blocs en béton léger d'argile expansée, le béton normal moulé, le polystyrène, les matières plastiques, les éléments organiques minéralisés, etc., doivent avoir des dimensions stables, ne pas être fragiles mais capables de suivre également les déformations du plancher. 
4.1.9.3
Planchers réalisés avec l'association de composants préfabriqués en béton armé et en béton armé précontraint 
Les composants de ces types de planchers doivent respecter les normes visées au présent point 4.1. 
En plus des indications des paragraphes précédents concernant l'état-ultime de déformation, il convient de tenir compte des normes complémentaires suivantes. 
Les composants doivent être dotés de dispositifs appropriés afin de garantir la conformité des déformations entre les composants voisins, aussi bien pour les charges réparties que pour celles concentrées. En l'absence d'une dalle collaborante armée ou en cas de non-respect des prescriptions des normes européennes spécifiques, l'efficacité de ces dispositifs doit être certifiée à l'aide d'essais. 
Lorsque l'on veut réaliser une redistribution transversale des charges, il est nécessaire que le plancher fabriqué de cette façon possède des composants structuraux orthogonaux à la direction de l'élément résistant principal. 
Si le composant est intégré par un coulis de ciment à l'extrados, l'épaisseur de ce dernier ne doit pas être inférieure à 40 mm et il doit être doté d'une armature de répartition à maille croisée; il convient de vérifier la transmission des actions de cisaillement entre les éléments préfabriqués et le coulis de ciment, en tenant compte des états de coaction qui se créent à cause des différentes caractéristiques rhéologiques des bétons, du composant et des coulis de ciment. 
4.1.10.
NORMES COMPLÉMENTAIRES POUR LES STRUCTURES PRÉFABRIQUÉES 
Le présent paragraphe s'applique aux composants structuraux préfabriqués en béton armé, normal ou précontraint (dénommés ci-après composants) qui respectent les prescriptions spécifiques du présent point 4.1, les méthodes de calcul visées au point 2.6 et qui, individuellement ou assemblés entre eux, ou encore avec des parties construites sur place, sont utilisées pour la réalisation d'ouvrages de génie civil. 
Les composants produits dans des établissements permanents ou dans des installations temporaires, montés pour un chantier spécifique ou réalisés à pied d'œuvre relèvent du champ d'application des présentes normes. 
On entend par composants de série ceux produits exclusivement dans des établissements permanents, avec une technologie répétitive et des procédés industrialisés, et faisant partie des typologies définies pour les gammes de dimensions et les types d'armatures. 
On entend par production occasionnelle les composants produits sans le principe de la répétitivité typologique. 
Le composant doit garantir des niveaux de sécurité et de performance, aussi bien individuellement, durant les phases transitoires de démoulage, de manipulation, de stockage, de transport et de montage, qu'en tant qu'élément d'un organisme structurel plus complexe une fois qu'il est mis en place. 
Dans le cas des produits couverts par le marquage CE, les points 11.8.2, 11.8.3.4 e 11.8.5 des présentes normes techniques doivent être respectés, le cas échéant. 
4.1.10.1
Produits préfabriqués non soumis au marquage CE 
Lorsque les éléments structuraux préfabriqués règlementés ici ne sont pas soumis à la déclaration de performance et au marquage CE qui en découle, selon une technique harmonisée conforme au règlement UE 305/2011, dont les références sont publiées au Journal Officiel de l'Union Européenne, deux catégories de production sont prévues: 
–
série déclarée 
–
série contrôlée 
Les composants pour lesquels le marquage CE ne s'applique pas, conformément au règlement UE 305/2011, doivent être fabriqués selon des procédés soumis à un système de contrôle de la production; les producteurs de composants en série déclarée et en série contrôlée, doivent eux aussi veiller à la qualification préalable du système de production conformément aux indications du point 11.8. 
4.1.10.2
Produits préfabriqués en série 
Les produits préfabriqués en série sont: 
–
les composants en série pour lesquels la communication a été transmise conformément à l'article 9 de la loi nº 1086 du 5 novembre 1971; 
–
les composants pour lesquels la certification d'adéquation a été délivrée conformément aux articles 1 et 7 de la loi nº 64 du 2 février 1974; 
–
tout autre composant défini au troisième alinéa du point 4.1.10. 
4.1.10.2.1
Produits préfabriqués en série déclarée 
Les composants en série qui, bien qu'appartenant à une typologie prédéfinie, sont conçus au cas par cas pour la commande de dimensions spécifiques et d'armatures (série typologique) font partie de la série déclarée. 
Pour les typologies prédéfinies, le producteur devra veiller, dans le cadre des modalités de qualification de la production visées au point 11.8, au dépôt de la documentation technique liée au processus de production et au projet type auprès du service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
Pour chaque utilisation des séries typologiques, la documentation technique spécifique concernant les composants produits en série devra être jointe à la documentation du projet déposée auprès du bureau régional compétent, conformément à la règlementation en vigueur en la matière. 
Les composants en série d'un type clairement déterminé, dont les dimensions et l'armature sont définies en fonction d'un projet déposé (série répétitive) font également partie de la série déclarée. 
Pour chaque type de composant ou pour chaque famille de type homogène, le producteur devra veiller, dans le cadre des modalités de qualification de la production visées au point 11.8, au dépôt de la documentation technique liée au processus de production et au projet type auprès du service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
Pour chaque utilisation des séries répétitives, il suffira de joindre à la documentation de projet déposée auprès du bureau régional compétent, conformément à la législation en vigueur en la matière, les détails du dépôt susmentionné auprès du Service technique central. 
4.1.10.2.2
Produits préfabriqués en série contrôlée 
On entend par série contrôlée la production en série qui, en plus de respecter les conditions établies pour la série déclarée, est réalisée selon des procédures prévoyant des essais sur prototype et un contrôle permanent de la production, conformément aux indications du point 11.8. 
Il convient de produire en série contrôlée: 
· les composants constitués de assemblages structuraux non habituels; 
· les composants réalisés en utilisant des bétons spéciaux ou de classe > C 45/55; 
· les composants armés ou précontraints présentant des épaisseurs, y compris locales, inférieures à 40 mm; 
· les composants dont le projet est rédigé selon des modèles de calcul non prévus par les présentes normes techniques. 
Pour les composants faisant partie des cas énoncés ci-dessus, la délivrance préalable de l'autorisation à la production est obligatoire, conformément aux procédures visées au point 11.8.4.3. 
4.1.10.3
Responsabilité et compétences 
Le concepteur et le directeur technique de l'établissement de préfabrication, chacun selon ses propres compétences, sont responsables de la capacité portante et de la sécurité du composant, aussi bien lorsqu'il est incorporé dans l'ouvrage, que durant les phases de transport jusqu'à pied d'œuvre. 
Le concepteur et le directeur des travaux de l'ensemble structural dont l'élément fait partie sont responsables, chacun selon ses compétences, du contrôle du composant durant le montage, la mise en œuvre et l'utilisation de l'ensemble structural réalisé. 
Les composants produits dans des établissements permanents doivent être fabriqués sous la responsabilité du directeur technique dudit établissement, dument qualifié, qui assume les responsabilités propres au directeur des travaux. 
Les composants de production occasionnelle doivent également être réalisés sous la surveillance du directeur des travaux de l'ouvrage de destination. 
Les fonctionnaires du service technique central pourront accéder, y compris sans préavis, aux établissements de production des composants préfabriqués pour s'assurer du respect des présentes normes. 
4.1.10.4
Essais sur composants 
Afin de vérifier les performances d'un nouveau produit ou d'une nouvelle technologie de production et garantir la fiabilité des modèles de calcul utilisés durant les vérifications de la résistance, avant de commencer la production ordinaire, il convient de réaliser des essais de charge sur un nombre approprié de prototypes semblables aux produits réels, jusqu'à leur rupture. 
Ces essais sont obligatoires en plus des essais ordinaires sur les matériaux visés au chapitre 11, pour les productions en série contrôlées. 
4.1.10.5
Normes complémentaires 
Le composant doit être vérifié en se référant au niveau de cure et de résistance atteint, contrôlé à l'aide d'essais sur les matériaux visés au point 11.8.3.1 et d'éventuels essais sur prototype avant la manutention du composant et son essai statique. 
Le projet du composant structural doit prévoir explicitement les dispositifs de levage et de manutention qui doivent être réalisés avec des matériaux appropriés et dimensionnés en fonction des sollicitations prévues. 
L'enrobage des éléments préfabriqués doit respecter les règles générales visées au présent point 4.1. 
4.1.10.5.1
Appuis 
Pour les composants en appui définitif, une attention particulière doit être accordée à la position et à la dimension de l'appareil d'appui, aussi bien vis-à-vis de la géométrie de l'élément de soutien, que par rapport à la section terminale de l'élément porté, en tenant bien compte des tolérances dimensionnelles et de montage et des déformations dues aux phénomènes rhéologiques et/ou thermiques. 
Les appuis provisoires ou définitifs doivent être conçus avec un soin particulier et, si nécessaire, validés à l'aide d'essais. 
Les appuis glissants doivent être dimensionnés de façon à permettre les déplacements relatifs prévus sans perdre leur capacité portante. 
4.1.10.5.2
Réalisation des jonctions et des assemblages
Les assemblages et les jonctions entre éléments préfabriqués doivent présenter une résistance et une déformabilité cohérentes avec les hypothèse de calcul et ils doivent être qualifiés selon les prescriptions du paragraphe pertinent du chapitre 11.8. 
4.1.10.5.3
Tolérances 
Le projet doit indiquer les tolérances minimales de production que le composant doit respecter. Le composant qui ne respecte pas ces tolérances sera considéré comme non conforme; il ne pourra donc être livré sur le chantier pour l'utilisation durant la construction qu'après acceptation préalable du directeur des travaux. 
Le projet de l'ouvrage doit également tenir compte des tolérances de production, du suivi et du montage en garantissant un fonctionnement cohérent de l'ensemble de la structure. 
Le montage des composants et l'achèvement de l'ouvrage doivent être conformes aux prévisions du projet. En cas de non-conformités avérées , celles-ci doivent être analysées par le directeur des travaux au regard des éventuelles mesures correctrices nécessaires. 
4.1.11.
BÉTON FAIBLEMENT ARMÉ OU NON ARMÉ 
Le béton faiblement armé est celui qui possède un taux d'armatures inférieur au minimum défini pour le béton armé ou une quantité moyenne en poids d'acier par mètre cube de béton inférieure à 0,3 kN. 
Le béton faiblement armé et le béton non armé ne peuvent être utilisés que pour les composants secondaires ou pour les structures massives ou étendues. 
4.1.11.1
Évaluation de la sécurité - règles de calcul 
Pour les contrôles de résistance des sections soumises à des efforts normaux, on adopte les hypothèses pertinentes visées au point 4.1.2.3.4.1. Pour une section rectangulaire de côtés a et b soumise à une force normale NEd avec une excentricité e en direction du coté a, la vérification de résistance à l'ELU, avec le modèle (c) du point 4.1.2.1.2.1, se pose avec

NEd ≤ NRd = fcd b x
[4.1.50]
avec x = a – 2e.
La vérification de la résistance de la même section rectangulaire de cotés a et b soumise également à un effort tranchant VEd vers le côté a se pose avec
VEd ≤ VRd = fcvd b x / 1,5
avec
fcvd = ((f2ct1d+σcfct1d)
pour σc≤σclim
fcvd = (( f2ct1d+σcfct1d-(2/4)
pour σc>σclim
où
σc = NEd / (b x)
( = σc - σclim
σclim= fcd – 2 (( f2ct1d+fcd fct1d)
où
fct1d = 0,85 fctd
est la résistance de calcul en traction du béton non armé ou faiblement armé.
4.1.12.
BÉTON DE GRANULATS LÉGERS (LC)
Le présent chapitre s'applique aux bétons de granulats légers minéraux, naturels ou artificiels, à l'exception des bétons cellulaires.
Pour les classes de densité et de résistance normalisées, on peut se référer aux indications de la norme UNI EN 206:2016. 
Conformément à la dénomination normalisée définie au point 4.1 pour le béton de poids normal, on admet les classes de résistance jusqu'à la LC55/60. 
Les bétons des différentes classes de résistance sont utilisés conformément aux indications du tableau 4.1.II. 
Les prescriptions spécifiquement établies pour le contrôle de la qualité indiquées aux points 4.1 et 11.1 doivent être appliquées. 
4.1.12.1
Règles de calcul 
Les normes visées aux points de 4.1.1 à 4.1.11 s'appliquent au calcul des structures en béton de granulats légers , en tenant compte de la spécificité du matériau et en tous cas de la résistance de calcul en traction égale à 

fctd=0,85 fctk/γc
[4.1.50] 
Les barres ayant un diamètre supérieur à 32 mm ne peuvent pas être utilisées. Pour toute indication d'application, il convient de consulter la section 11 de la norme UNI EN 1992-1-1:2005. 
4.1.13.
RÉSISTANCE AU FEU 
Les vérifications de résistance au feu pourront être réalisées en se référant à la norme UNI EN 1992-1-2, en utilisant les coefficients γM (point 4.1.4) relatifs aux combinaisons accidentelles et en prenant un coefficient αcc égal à 1,0. 
4.2.
CONSTRUCTIONS EN ACIER 
Les présentes normes définissent les principes et les règles générales afin de satisfaire aux exigences de sécurité des constructions avec une structure en acier. 
Afin de garantir un niveau de résistance mécanique, de stabilité, d'efficacité et de durée adéquat, les exigences pour la réalisation de structures en acier doivent être conformes aux normes UNI EN 1090-2:2011 - Exécution des structures en acier et des structures en aluminium - Partie 2: Exigences techniques pour les structures en acier, sous réserve qu'elles ne soient pas contraires aux présentes normes.
4.2.1.
MATÉRIAUX 
4.2.1.1
Acier laminé 
Les aciers destinés à l'utilisation structurale doivent posséder les nuances de S235 à S460 et leurs caractéristiques doivent être conformes au point 11.3.4 des présentes normes. 
Pour les applications dans les zones dissipatives des constructions sensibles aux actions sismiques, des exigences ultérieures, spécifiées au point 11.3.4.9 des présentes normes sont requises.
Au moment de la conception, pour les aciers visés par les normes européennes harmonisées UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1 et UNI EN 10219-1, les calculs peuvent prendre en compte les valeurs nominales des limites caractéristiques d'élasticité fyk et de rupture ftk reportées dans les tableaux suivants.
Tableau 4.2.I – Produits laminés à chaud avec profils à section ouverte plats et longs
	Normes et qualité des aciers
	Épaisseur nominale « t » de l’élément

	
	t ≤ 40 mm
	40 mm < t ≤ 80 mm

	
	fyk [N/mm2]
	ftk [N/mm2]
	fyk [N/mm²]
	ftk [N/mm²]

	UNI EN 10025-2 
	
	
	
	

	S 235 
	235
	360
	215
	360

	S 275 
	275
	430
	255
	410

	S 355 
	355
	510
	335
	470

	S 450 
	440
	550
	420
	550

	UNI EN 10025-3 
	
	
	
	

	S 275 N/NL 
	275
	390
	255
	370

	S 355 N/NL 
	355
	490
	335
	470

	S 420 N/NL 
	420
	520
	390
	520

	S 460 N/NL 
	460
	540
	430
	540

	UNI EN 10025-4 
	
	
	
	

	S 275 M/ML 
	275
	370
	255
	360

	S 355 M/ML 
	355
	470
	335
	450

	S 420 M/ML 
	420
	520
	390
	500

	S 460 M/ML 
	460
	540
	430
	530

	S460 Q/QL/QL1
	460
	570
	440
	580

	UNI EN 10025-5 
	
	
	
	

	S 235 W 
	235
	360
	215
	340

	S 355 W 
	355
	510
	335
	490


Tableau 4.2.II - Produits laminés à chaud avec profils creux
	Normes et qualité des aciers
	Épaisseur nominale « t » de l’élément

	
	t ≤ 40 mm
	40 mm < t ≤ 80 mm

	
	fyk [N/mm2]
	ftk [N/mm2]
	fyk [N/mm2]
	ftk [N/mm2]

	UNI EN 10210-1
	
	
	
	

	S 235 H
	235
	360
	215
	340

	S 275 H 
	275
	430
	255
	410

	S 355 H 
	355
	510
	335
	490

	S 275 NH/NLH 
	275
	390
	255
	370

	S 355 NH/NLH 
	355
	490
	335
	470

	S 420 NH/NLH 
	420
	540
	390
	520

	S 460 NH/NLH 
	460
	560
	430
	550

	UNI EN 10219-1 
	
	
	
	

	S 235 H 
	235
	360
	
	

	S 275 H 
	275
	430
	
	

	S 355 H 
	355
	510
	
	

	S 275 NH/NLH 
	275
	370
	
	

	S 355 NH/NLH 
	355
	470
	
	

	S 275 MH/MLH 
	275
	360
	
	

	S 355 MH/MLH 
	355
	470
	
	

	S 420 MH/MLH 
	420
	500
	
	

	S460 MH/MLH 
	460
	530
	
	

	S460 NH/NHL
	460
	550
	
	


4.2.1.2
Acier inoxydable 
Les aciers inoxydables pour les utilisations structurales doivent être conformes aux prescriptions du point 11.3.4.8. En ce qui concerne la conception structurale avec des aciers inoxydables, les indications et les règles reportées dans la présente norme doivent être complétées par des réglementations dont la fiabilité a été vérifiée, telle que la norme UNI EN 1993-1-4.
4.2.1.3
Soudages 
Les procédures applicables au soudage et aux matériaux d'apport doivent être conformes aux exigences visées par le point 11.3.4.5 des présentes normes. 
Pour l’homologation des électrodes à utiliser pour le soudage à l'arc, on peut se référer à la norme UNI EN ISO 2560. 
Pour les autres procédés de soudage, il convient d'utiliser les fils, les flux ou le gaz visés par les essais de qualification de la procédure. 
Les caractéristiques des matériaux d'apport (résistance élastique, résistance à la traction, allongement après rupture et résilience) doivent, sauf cas particuliers indiqués par le concepteur, être équivalentes ou supérieures aux caractéristiques correspondantes des parties assemblées.
4.2.1.4
Boulons et rivets 
Les boulons et les rivets pour les assemblages à force doivent être conformes aux exigences visées au point 11.3.4.6 des présentes normes. 
Les valeurs de limite d'élasticité fyb et de résistance à la rupture ftb des boulons, à adopter durant les vérifications en tant que valeurs caractéristiques sont précisées au point 11.3.4.6 des présentes normes. 
4.2.2.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ 
L'évaluation de la sécurité doit être réalisée conformément aux principes fondamentaux illustrés au chapitre 2. 
Les exigences requises de résistance, d'aptitude au service, de durabilité et de robustesse sont garanties lorsque le respect des états-limites ultimes et des états-limites de service de la structure, des composants structuraux et des liens décrits dans la présente norme est vérifié. 
4.2.2.1
États-limites 
Les états limites devant être vérifiés, s'il y a lieu, sont: 
–
l'état-limite d'équilibre, afin de contrôler l'équilibre global de la structure et de ses parties durant toute la vie nominale y compris au cours des phases de construction et de réparation; 
–
l'état-limite d'effondrement, correspondant à la limite d'élasticité ou aux déformations ultimes du matériau, donc à la crise ou à la déformation excessive d'une section, d'une membrure ou d'un assemblage (à l'exception des phénomènes de fatigue), ou à la formation d'un mécanisme d'effondrement, à l'instauration de phénomènes d'instabilité de l'équilibre dans les composants ou dans la structure dans son ensemble, en considérant également les phénomènes locaux d'instabilité dont il est éventuellement possible de tenir compte en réduisant les aires des sections résistantes; 
–
l'état-limite de fatigue, en contrôlant les variations provoquées par les charges répétées par rapport aux caractéristiques des détails structuraux concernés. 
Pour les structures ou les situations particulières, il peut être nécessaire de considérer d'autres états-limites ultimes. 
Les états-limites de service devant être vérifiés, le cas échéant, sont: 
–
les états-limites de déformation et/ou de déplacement, afin d'éviter les déformations et les déplacements pouvant compromettre une utilisation adéquate de la construction et de ses contenus, ainsi que son aspect esthétique; 
–
l'état-limite de vibration, afin de veiller à ce que les sensations perçues par les utilisateurs garantissent des niveaux acceptables de confort et dont le dépassement pourrait être l'indice d'une robustesse réduite et/ou l'indicateur d'un endommagement possible des éléments secondaires; 
–
l'état-limite de plastifications locales, afin d'éviter les déformations plastiques à l'origine de déformations irréversibles et inacceptables; 
–
l'état-limite de glissement des assemblages en frottement avec des boulons à haute résistance, si l'assemblage a été dimensionné pour l'effondrement par cisaillement des boulons. 
4.2.3.
ANALYSE STRUCTURALE 
L'analyse doit être cohérente avec les hypothèses de calcul. Elle doit reposer sur des modèles structuraux de calcul appropriés, en fonction de l'état-limite considéré. 
Les hypothèses et le modèle de calcul adoptés doivent être en mesure de reproduire le comportement global de la structure ainsi que des sections utilisées, des éléments structuraux, des assemblages et des appuis. 
Durant l’analyse globale de la structure, pour les systèmes de contreventement et le calcul des éléments, il convient de tenir compte des imperfections géométriques et structurales visées au point 4.2.3.5. 
4.2.3.1
Classification des sections 
Les sections transversales des éléments structuraux sont classées en fonction de leur capacité de rotation Cθ définie comme: 

Cϑ = ϑr / ϑy − 1
[4.2.0]
ϑr et ϑy étant les rotations correspondant respectivement à la déformation ultime et à la limite d’élasticité.
La classification des sections transversales des éléments structuraux est réalisée en fonction de leur capacité à la déformation en domaine plastique. On peut distinguer les classes de sections suivantes:
classe 1
si la section est capable de développer une rotule plastique ayant la capacité de rotation requise pour l'analyse structurale réalisée avec la méthode plastique visée au point 4.2.3.2 sans subir de baisses de la résistance. On peut généralement classer comme telles les sections ayant une capacité de rotation Cϑ ≥ 3;
classe 2
si la section est capable de développer son propre moment de résistance plastique, mais avec une capacité de rotation limitée. On peut généralement classer comme telles les sections ayant une capacité de rotation Cϑ ≥ 1,5;
classe 3
si, dans la section, les contraintes calculées dans les fibres extrêmes comprimées peuvent atteindre la limite d'élasticité, mais que le voilement local empêche le développement du moment résistant plastique; 
classe 4
si, pour déterminer la résistance à l'effort fléchissant, tranchant ou normal, il est nécessaire de tenir compte des effets du voilement local en phase élastique dans les parties comprimées qui composent la section. Dans ce cas, pour le calcul de la résistance, la section géométrique réelle peut être remplacée par une section efficace.
Les sections de classe 1 sont considérées comme ductiles, celles appartenant à la classe 2 comme compactes, celles de classe 3 semi-compactes et celles de classe 4 minces. 
Pour les cas les plus communs de formes de sections et de modalités de sollicitations, les tableaux 4.2.III, 4.2.IV et 4.2.V suivants fournissent des indications pour la classification des sections. 
La classe d'une section mixte correspond à la valeur la plus élevée de la classe de ses composants. 
Tableau 4.2.III - Rapports largeur-épaisseur maximaux pour les parties comprimées
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	Inflexion selon l'axe
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	Inflexion selon l'axe

	Parties internes comprimées
	

	Classe
	Partie soumise à la flexion
	Partie soumise à la compression
	Partie soumise à la flexion et à la compression

	Distribution des contraintes dans les parties (compression positive)
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	Distribution des contraintes dans les parties (compression positive)
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	*) ψ ≤ -1 s’applique si la contrainte de compression σ ≤ fyk ou la déformation à la traction εy >fyk/E


Tableau 4.2.IV - Rapports largeur-épaisseur maximaux pour les parties comprimées
	Tables externes
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	Profilés laminés à chaud
	Sections soudées

	Classe
	Tables externes soumises à la compression
	Tables externes soumises à la flexion et à la compression

	
	
	Avec extrémités en compression
	Avec extrémités en traction

	Distribution des contraintes dans les parties (compression positive)
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	c / t ≤ 9ε
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	Distribution des contraintes dans les parties (compression positive)
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Pour ke consulter la norme EN 1993-1-5
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Tableau 4.2.V - Rapports largeur-épaisseur maximaux pour les parties comprimées
	Cornières
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Se référer également aux tables externes (consulter le tableau 4.2. II)
Ne s'applique pas aux angles en contact continu avec d'autres composants

	Classe
	Section comprimée

	Distribution des contraintes dans les parties (compression positive)
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	Profils tubulaires
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	Classe
	Section fléchie et/ou comprimée

	1
	d/t ≤ 50ε2

	2
	d/t ≤ 70ε2

	3
	d/t ≤ 90ε2 (pour d/t>90 ε2 consulter la norme EN 1993-1 -6)
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4.2.3.2
Capacité de résistance des sections 
La capacité de résistance des sections doit être évaluée par rapport aux sollicitations de traction ou de compression, de flexion, de cisaillement et de torsion, en déterminant également les effets sur la résistance de la présence combinée de plusieurs sollicitations. 
La capacité de résistance de la section est déterminée avec l'une des méthodes suivantes. 
Méthode élastique (E) 
On suppose un comportement élastique linéaire du matériau, jusqu'à atteindre la condition d'élasticité. 
La méthode peut être appliquée à toutes les classes de sections, en veillant à se référer à la méthode des sections efficaces ou aux méthodes équivalentes, dans le cas de sections de classe 4. 
Méthode plastique (P) 
On suppose la plastification complète du matériau. La méthode ne peut être appliquée qu'aux sections de classe 1 et 2. 
Méthode élastique-plastique (EP) 
On suppose des relations constitutives contrainte-déformation du matériau de type bilinéaire ou plus complexes. 
La méthode peut être appliquée à n'importe quel type de section. 
4.2.3.3
Méthodes d'analyse globale 
L’analyse globale de la structure peut être réalisée avec l'une des méthodes suivantes: 
Méthode élastique (E) 
On évalue les effets des actions en supposant que la relation contrainte-déformation du matériau est indéfiniment linéaire. 
La méthode peut être appliquée à des structures composées de sections de n'importe quelle classe. 
La résistance des sections peut être évaluée avec la méthode élastique, plastique ou élastique-plastique pour les sections ductiles ou compactes (classe 1 ou 2), avec la méthode élastique ou élastique-plastique pour les sections semi-compactes ou minces (classe 3 ou 4). 
Méthode plastique (P) 
Les effets des actions sont évalués en négligeant la déformation élastique des éléments structuraux et en concentrant les déformations plastiques dans les sections de formation des rotules plastiques. 
La méthode peut être appliquée à des structures entièrement composées de sections de classe 1. 
Méthode élastique-plastique (EP) 
Les effets des actions sont évalués en introduisant dans le modèle le lien moment-courbure des sections, obtenu en considérant une relation constitutive contrainte-déformation de type bilinéaire ou plus complexe. 
La méthode peut être appliquée à des structures composées de sections de n'importe quelle classe. 
Les alternatives possibles pour les méthodes d'analyse structurale et d'évaluation de la capacité de résistance à la flexion des sections sont résumées ci-après dans le tableau 4.2.VI. 
Tableau 4.2.VI - Méthodes d'analyse globale et méthodes relatives calcul des capacités et des classes de sections admises
	Méthode d'analyse globale
	Méthode de calcul de la capacité résistante de la section
	Type de section

	(E)
	(E)
	toutes (*) 

	(E)
	(P)
	classes 1 et 2 

	(E)
	(EP)
	toutes (*) 

	(P)
	(P)
	classe 1 

	(EP)
	(EP)
	toutes (*) 

	(*) pour les sections de classe 4, la capacité résistante peut être calculée en se référant à la section efficace. 


4.2.3.4
Effets des déformations 
On peut, en général, réaliser:
–
l’analyse du premier ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration initiale de la structure; 
–
l’analyse du second ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration déformée de la structure. 
L’analyse globale peut être réalisée avec la théorie du premier ordre lorsqu'il est possible de négliger les effets des déformations sur l'importance des sollicitations, sur les phénomènes d'instabilité et sur tout autre paramètre de réponse pertinent de la structure. 
Cette condition peut être considérée comme vérifiée si la relation suivante est respectée: 
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où αcr est le multiplicateur des charges appliquées qui provoque l'instabilité globale de la structure, FEd est la valeur des charges de calcul et Fcr est la valeur de la charge déstabilisante calculée en considérant la rigidité initiale élastique de la structure. 
4.2.3.5
Effet des imperfections 
Durant l'analyse de la structure, pour l'analyse des systèmes de contreventement et le calcul des éléments, il convient de tenir compte des effets des imperfections géométriques et structurales comme les défauts d'aplomb ou de rectitude, les défauts d'ajustement et les petites excentricités inévitablement présentes dans les assemblages réels. 
À cette fin, il convient d'utiliser pour l'analyse des imperfections géométriques équivalentes, avec des valeurs reflétant les effets éventuels des imperfections réelles, sauf si les effets des dites imperfections sont inclus dans les formules de résistance utilisées pour le calcul des éléments structuraux. 
On doit considérer pour le calcul: 
−
les imperfections globales pour les ossatures ou pour les systèmes de contreventement; 
−
les imperfections locales pour les éléments structuraux individuels. 
Les effets des imperfections globales pour les ossatures sensibles aux effets du second ordre peuvent être reproduits en introduisant une erreur initiale de verticalité de la structure et une courbure initiale des éléments structuraux constituants. 
L’erreur initiale de verticalité dans une ossature peut être négligée lorsque: 

HEd ≥ 0,15 ( QEd
[4.2.2]
où HEd est la somme des réactions horizontales à la base des poteaux du plan considéré et QEd est la somme des réactions verticales à la base des poteaux du plan lui-même.
Dans le cas des ossatures non sensibles aux effets du second ordre, durant l'analyse globale pour le calcul des sollicitations à introduire dans les vérifications de stabilité des éléments structuraux, la courbure initiale de ces derniers peut être négligée 
Durant l'analyse des systèmes de contreventement devant garantir la stabilité latérale des poutres fléchies ou des éléments comprimés, les effets des imperfections globales doivent être reproduits en introduisant, sous la forme d'une erreur de rectitude initiale, une imperfection géométrique équivalente de l’élément devant être maintenu. 
Pour la vérification de chaque élément structural, lorsqu'il n'est pas nécessaire de tenir compte des effets du second ordre, les effets des imperfections locales doivent être considérés comme inclus implicitement dans les formules de vérification de la stabilité. 
4.2.4.
VÉRIFICATIONS 
Les actions caractéristiques (charges, distorsions, variations thermiques, etc.) doivent être définies conformément aux indications des chapitres 3 et 5 des présentes normes. 
Pour les constructions civiles ou industrielles ordinaires ne bénéficiant pas de règlementations spécifiques, les effets des actions peuvent être obtenus, pour les vérifications statiques, à partir des indications du chapitre 2. 
Le calcul doit être réalisé à l'aide des méthodes appropriées de la mécanique structurale, selon les critères indiqués au point 4.2.3. 
4.2.4.1
Vérifications aux états-limites ultimes 
4.2.4.1.1
Résistance de calcul 
La résistance de calcul des éléments Rd se pose sous la forme: 
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[4.2.3] 
où: 
Rk
est la valeur caractéristique de la résistance (traction, compression, flexion, cisaillement et torsion) de la membrure, déterminée par les valeurs caractéristiques de résistance des matériaux fyk et par les caractéristiques géométriques des éléments structuraux, dépendant de la classe de la section.
γM
est le facteur partiel global relatif au modèle de résistance adopté. 
Dans le cas d'éléments avec des sections de classe 4 on peut se référer aux caractéristiques géométriques «efficaces», aire de section efficace Aeff, module de résistance efficace Weff, module d'inertie efficace Jeff, évalués en suivant la procédure indiquée dans la norme UNI EN 1993-1-5. En cas d'éléments structuraux formés à froid et de tôles d'acier minces on peut, pour l'évaluation des caractéristiques «efficaces», se référer aux indications de la norme UNI EN1993-1-3. Une méthode alternative à celle des caractéristiques géométriques efficaces consiste à utiliser celle des contraintes réduites, indiquée dans la norme UNI EN 1993-1-5. 
Pour les vérifications de la résistance des sections des membrures, dans le cadre des modèles de résistance reportés dans la présente règlementation et en utilisant les aciers de la nuance S 235 à la S 460 visés au point 11.3, on adopte les facteurs partiels γM0 et γM2 indiqués au tableau 4.2.VII. Le coefficient de sécurité γM2, en particulier, doit être utilisé lorsque l'on effectue des vérifications d'éléments tendus dans les zones d'assemblage des membrures affaiblies par les trous. 
Pour évaluer la stabilité des éléments structuraux comprimés, fléchis et comprimés-fléchis, on utilise le coefficient partiel de sécurité γM1 indiqué dans le tableau suivant.
Tableau 4.2.VII - Coefficients de sécurité pour la résistance des membrures et la stabilité 
	Résistance des sections de Classe 1-2-3-4 
	γM0 = 1,05 

	Résistance à l'instabilité des membrures 
	γM1 = 1,05 

	Résistance à l'instabilité des membrures des ponts routiers et ferroviaires 
	γM1 = 1,10 

	Résistance, vis-à-vis de la fracture, des sections tendues (affaiblies par les trous) 
	γM2 = 1,25 


4.2.4.1.2
Résistance des membrures 
Pour le contrôle des poutres, la résistance de calcul à considérer dépend de la classification des sections. 
La vérification en domaine élastique est admise pour tous les types de section, en veillant à tenir compte des effets de voilement local pour les sections de classe 4. 
Les vérifications en domaine élastique, pour les états de contraintes planes typiques des poutres, sont réalisées en se référant au critère suivant: 
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[4.2.4]
où: 
σx,Ed
est la valeur de calcul de la contrainte normale à l'endroit examiné, agissant en direction parallèle à l'axe de la membrure; 
σx,Ed
est la valeur de calcul de la contrainte normale à l'endroit observé, agissant en direction perpendiculaire à l'axe de la membrure; 
σx,Ed
est la valeur de calcul de la contrainte tangente à l'endroit examiné, agissant dans le plan de la section de la membrure; 
La vérification en domaine plastique requiert de déterminer une répartition des contraintes internes «statiquement admissibles», c'est-à-dire en équilibre avec les sollicitations appliquées (N, M, T, etc.) et respectueuse de la condition de plasticité. 
Les modèles résistants indiqués dans les paragraphes suivants définissent la résistance des sections des membrures vis-à-vis des sollicitations internes, agissant séparément ou en même temps. 
Pour les sections de classe 4, on peut utiliser, en alternative aux formules adoptées, d'autres procédures dont la fiabilité est éprouvée. 
4.2.4.1.2.1
Traction 
L’action axiale de calcul NEd doit respecter la condition suivante: 
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[4.2.5]
où la résistance de calcul à la traction Nt,Rd de membrures ayant des sections affaiblies par des trous servant aux assemblages avec des boulons ou des rivets doit être considérée comme égale à la plus petite des valeurs suivantes: 
a)
la résistance plastique de calcul de la section brute, A, 
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[4.2.6]
b)
la résistance de calcul à la rupture de la section nette, Anet, au droit des trous pour les assemblages. 
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[4.2.7]
Si le projet prévoit une hiérarchie des résistances, comme dans le cas des actions sismiques, la résistance de calcul plastique de la section brute, Npl,Rd, doit être inférieure à la résistance de calcul à la rupture des sections affaiblies par les trous pour les assemblages, Nu,Rd: 
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[4.2.8]
4.2.4.1.2.2
Compression 
L'effort de calcul de compression NEd doit respecter la condition suivante: 
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[4.2.9]
où la résistance de calcul à la compression de la section Nc,Rd est de: 
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pour les sections de classe 1, 2 et 3,
	[4.2.10]
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pour les sections de classe 4.
	


Il n'est pas nécessaire de déduire l'aire des trous pour les assemblages boulonnés ou rivetés, à condition que les éléments d'assemblage soient présents dans tous les trous et qu'il n'y ait pas de trous surdimensionnés ou oblongs. 
4.2.4.1.2.3
Flexion monoaxiale (droite) 
Le moment fléchissant de calcul NEd doit respecter la condition suivante: 
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[4.2.11]
où la résistance de calcul à la flexion droite de la section Mc,Rd est évaluée en tenant compte de la présence de trous éventuels dans la zone tendue servant aux assemblages boulonnés ou rivetés. 
La résistance de calcul à la flexion droite de la section Mc,Rd est de:
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 pour les sections de classe 1 et 2;
[4.2.12]
où Wpl représente le module de résistance plastique de la section

[image: image179.png]Maza
Meza

Wetmin - f



 pour les sections de classe 3;
[4.2.13]
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 pour les sections de classe 4;
[4.2.14]
pour les sections de classe 3, Wel,min est le module résistant élastique minimal de la section en acier; pour les sections de classe 4, le module Weff,min est, quant à lui, calculé en éliminant les parties de la section inactives à cause des phénomènes d'instabilité locaux, conformément à la procédure exposée dans la norme UNI EN1993-1-5, et en choisissant le plus petit parmi les modules ainsi obtenus. 
La flexion biaxiale est traitée plus loin. 
Dans les éléments fléchis caractérisés par des joints structuraux boulonnés, la présence de trous dans les tables tendues des profils peut être négligée pour le calcul du moment résistant si la relation suivante est vérifiée 
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[4.2.15]
où Af représente la section brute de la table tendue, Af,net la section de la table sans les trous et ftk la résistance ultime de l'acier. 
4.2.4.1.2.4
Cisaillement 
La valeur de calcul de l'action tranchante VEd doit respecter la condition 
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[4.2.16]
où la résistance de calcul au cisaillement Vc,Rd, en l'absence de torsion, est de
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[4.2.17]
où Av est l'aire résistant au cisaillement. Pour les profilés en I et en H chargés dans le plan de l'âme on peut considérer 


[image: image184.wmf](

)

f

w

f

v

t

r

2

t

t

b

2

A

A

+

+

-

=


[4.2.18]
pour les profilés en C ou en U chargés dans le plan de l'âme on peut considérer 
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[4.2.19]
pour les profilés en I et en H chargés dans le plan des ailes on peut considérer 
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[4.2.20]
pour les profilés en T chargés dans le plan de l'âme on peut considérer 
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[4.2.21]
pour les profils rectangulaires creux «profilés à chaud» d'épaisseur uniforme on peut considérer 
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 lorsque la charge est parallèle à la hauteur du profil,
	[4.2.22]
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pour des sections circulaires creuses et des tubes d'une épaisseur uniforme: 
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[4.2.23]
où: 
A
est l'aire brute de la section du profil, 
b
est la largeur des semelles des profilés et la largeur des sections creuses,
hw
est la hauteur de l'âme, 
h
est la hauteur des sections creuses, 
r
est le rayon de raccord entre l'âme et la semelle, 
tf
est l'épaisseur des semelles, 
tf
est l'épaisseur de l'âme. 
En présence de torsion, la résistance au cisaillement du profil doit être réduite de façon appropriée. Pour les sections en I ou en H la résistance réduite de calcul au cisaillement est donnée par la formule 
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[4.2.24]
où τt,Ed est la contrainte tangente maximale due à la torsion uniforme. Pour les sections creuses, par contre, la formule est 
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[4.2.25]
La vérification au cisaillement de la section peut également être réalisée en termes de contrainte (vérification élastique) à l'endroit de la section transversale le plus sollicité en utilisant la formule 
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[4.2.26]
où τEd est évaluée en domaine élastique linéaire. 
La vérification à l'instabilité de l'âme de la section soumise à l'effort tranchant et dépourvue de raidisseurs doit être réalisée conformément au point 4.2.4.1.3.4 si 
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[4.2.27]
avec η considéré, par mesure de précaution, comme égale à 1,00 ou évalué conformément aux prescriptions de normes dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.2.4.1.2.5
Torsion 
Pour les éléments soumis à la torsion, lorsque les distorsions de la section peuvent être négligées, la sollicitation de calcul en torsion, TEd, doit respecter la relation 
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[4.2.28]
TRd étant la résistance de calcul en torsion de la section transversale. La torsion agissant TEd peut être considérée comme la somme de deux contributions 
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[4.2.29]
où Tt,Ed est la torsion uniforme et Tw,Ed la torsion gênée. 
4.2.4.1.2.6
Flexion et cisaillement 
Si le cisaillement de calcul VEd est inférieur à la moitié de la résistance de calcul au cisaillement Vc,Rd
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[4.2.30]
on peut négliger l'influence du cisaillement sur la résistance à la flexion, sauf dans les cas où le voilement par cisaillement réduit la résistance à la flexion de la section. Si le cisaillement de calcul VEd est supérieur à la moitié de la résistance de calcul au cisaillement Vc,Rd il convient de tenir compte de l'influence du cisaillement sur la résistance à la flexion. 
Si on pose 
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[4.2.31]
la résistance à la flexion est déterminée en considérant pour l’aire résistante au cisaillement Av la contrainte de limite d’élasticité réduite (1 – () fyk. 
Pour les sections en I ou en H de classe 1 et 2 doublement symétriques, soumises à la flexion et au cisaillement dans le plan de l'âme, la résistance conventionnelle de calcul à la flexion droite peut être évaluée comme: 
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[4.2.32]
où Aw représente l’aire de l’âme du profil.
4.2.4.1.2.7
Flexion + compression ou traction 
La flexion avec compression ou traction peut être traitée en se référant aux méthodes dont la fiabilité a été vérifiée.
Pour les sections en I ou en H de classe 1 et 2 doublement symétriques, soumises à des contraintes de flexion-compression ou de flexion-traction dans le plan de l'âme, la résistance conventionnelle correspondante de calcul à la flexion peut être considérée comme: 
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[4.2.33]
Pour les sections en I ou en H de classe 1 et 2 doublement symétriques, soumises à des contraintes de flexion et compression ou traction dans le plan de l'âme, la résistance conventionnelle de calcul à la flexion peut être considérée comme: 
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[4.2.34]
ou
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[4.2.35]
avec 
Mpl,y,Rd
étant le moment résistant plastique de calcul à la flexion simple dans le plan de l'âme, 
Mpl,z,Rd
le moment résistant plastique de calcul à la flexion simple dans le plan des semelles, 
et considérant: 

n = NEd / Npl.Rd
[4.2.36]
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[4.2.37]
où: 
A
est l'aire brute de la section, 
b
est la largeur des semelles, 
tf
est l'épaisseur des semelles, 
Pour les sections générales de classe 1 et 2 la vérification doit être effectuée en contrôlant que le moment de calcul est inférieur au moment plastique de calcul, réduit sous l'effet de l'effort normal de calcul, MN,y,Rd. 
4.2.4.1.2.8
Flexion + compression ou traction biaxiale 
La flexion + compression ou traction biaxiale peut être abordée en se référant aux méthodes dont la fiabilité a été vérifiée.
Pour les sections en I ou en H de classe 1 et 2 doublement symétriques, soumises à une flexion + compression ou traction biaxiale, la condition de résistance peut être considérée comme: 
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[4.2.38]
avec n ≥ 0,2 n étant = NEd / Npl,Rd. Dans le cas où n < 0,2, et en tous cas pour les sections générales de classe 1 et 2, la vérification peut être réalisée, par mesure de précaution, en contrôlant que: 
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[4.2.39]
Pour les sections de classe 3, en l'absence d'actions tranchantes, la vérification à la flexion + compression ou traction axiale ou biaxiale est réalisée en termes de contrainte en utilisant les vérifications élastiques; la contrainte agissante est calculée en considérant l'éventuelle présence de trous. 
Pour les sections de classe 4, les vérifications doivent être réalisées en se référant à la résistance élastique (vérification de contrainte); on peut utiliser les propriétés géométriques efficaces de la section transversale en considérant l'éventuelle présence de trous.
4.2.4.1.2.9
Flexion, cisaillement et effort axial 
Durant le calcul du moment fléchissant résistant, il convient de considérer les effets de l'effort axial et du cisaillement, le cas échéant. 
Dans le cas où l'effort tranchant sollicitant de calcul, VEd, est inférieur à la moitié de la résistance de calcul au cisaillement, Vc,Rd, la résistance à la flexion de la section peut être calculée avec les formules applicables à la flexion composée (compression ou traction). Si la sollicitation de calcul au cisaillement dépasse la moitié de la résistance de calcul au cisaillement, on considère une limite d'élasticité réduite due à l'interaction entre la flexion et le cisaillement: fy,red=(1 -) fyk où: 
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[4.2.40]
Pour les sections de classes 3 et 4 les vérifications doivent être réalisées en se référant à la résistance élastique (vérification de contrainte); pour les sections de classe 4 on peut utiliser les propriétés géométriques efficaces de la section transversale. 
4.2.4.1.3
Stabilité des membrures 
4.2.4.1.3.1
Barres comprimées 
La vérification de la stabilité d'une barre est effectuée en considérant que la section transversale est comprimée de manière uniforme. Elle doit être 
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[4.2.41]
où 
NEd
est l'action de compression de calcul, 
N b,Rd
est la résistance de calcul à l'instabilité dans la barre comprimée, donnée par
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et par 
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[4.2.43]
Les coefficients χ dépendent des types de section et d'acier utilisés; ils sont obtenus à partir des valeurs de l'élancement normalisé 
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, avec la formule suivante 
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où 
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, α est le facteur d'imperfection, obtenu à partir du tableau 4.2.VIII, et l'élancement normalisé 
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 est égal à 
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[4.2.45]
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Tableau 4.2.VIII - Courbes d’instabilité pour diverses typologies de sections et de classes d'acier, pour les éléments comprimés
	Section transversale
	Limites
	Inflexion selon l'axe
	Courbe d'instabilité

	
	
	
	S235,
S275,
S355,
S420
	S460

	Sections laminées
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	h/b > 1,2
	tf ≤ 40 mm
	y-y
z-z
	a
b
	a0
a0

	
	
	
	40 mm < tf ≤ 100 mm
	y-y
z-z
	b
c
	a
a

	
	
	h/b ≤ 1,2
	tf ≤ 100 mm
	y-y
z-z
	b
c
	a
a

	
	
	
	tf > 100 mm
	y-y
z-z
	d
d
	c
c

	Sections en I soudées
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	tf ≤ 40 mm
	y-y
z-z
	b
c
	b
c

	
	
	tf > 40 mm
	y-y
z-z
	c
d
	c
d

	Sections creuses
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	Section formée «à chaud»
	n'importe laquelle
	a
	a0

	
	
	Section formée «à froid»
	n'importe laquelle
	c
	c

	Sections caissonnées soudées
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	En général
	n'importe laquelle
	b
	b

	
	
	soudures «épaisses»: a>0,5tf; b/tf<30; h/tw<30
	n'importe laquelle
	c
	c

	Sections pleines, en U et en T
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	n'importe laquelle
	c
	c

	Sections en L
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	n'importe laquelle
	b
	b

	Courbe d'instabilité
	a0
	a
	b
	c
	d

	Facteur d'imperfection α 
	0,13
	0,21
	0,34
	0,49
	0,76


Ncr est la charge critique élastique basée sur les propriétés de la section brute et sur la longueur de flambage l0 de la barre, calculée pour les modalités d'effondrement selon l'instabilité appropriée (flexion, torsion ou flexion + torsion). 
Dans le cas où
[image: image222.wmf]l

est inférieur à 0,2 ou si la sollicitation de calcul NEd est inférieure à 0,04Ncr , les effets liés aux phénomènes d'instabilité pour les barres comprimées peuvent être négligés. 
Limitations de l'élancement 
On définit comme longueur de flambage la longueur l0 = β·l qui remplace, dans le calcul de la charge critique élastique Ncr, la longueur l de la barre telle qu’elle résulte du modèle structural. Le coefficient β doit être évalué en tenant compte des conditions réelles de maintien de la barre dans le plan de flambage pris en considération. 
On définit l'élancement d'une barre dans le plan de vérification en considérant le rapport 

λ = l0 / i
[4.2.47]
où
l0
est la longueur de flambage dans le plan considéré, 
i
est le rayon de giration relatif. 
Il convient de limiter l'élancement λ à la valeur de 200 pour les membrures principales et à 250 pour les membrures secondaires. 
4.2.4.1.3.2
Poutres fléchies 
Il convient de vérifier le déversement des poutres fléchies dont la table comprimée n'est pas suffisamment maintenue latéralement, avec l'expression 
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où: 
MEd
est le moment fléchissant maximal de calcul 
Mb,Rd
est le moment de résistance de calcul pour l'instabilité. 
Dans le cas d'un profil fléchi selon l'axe fort (axe y) le moment de résistance de calcul pour les phénomènes d'instabilité d'une poutre non maintenue latéralement peut être considéré comme égal à 
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[4.2.49]
où 
Wy est le module résistant de la section égal au module plastique Wpl,y, pour les sections de classes 1 et 2, au module élastique Wel,y, pour les sections de classe 3 et qui peut être considéré comme égal au module efficace Weff,y, pour les sections de classe 4. 
Le facteur χLT est le facteur de réduction pour l'instabilité de flexion et de torsion, dépendant du type de profil utilisé et il peut être déterminé avec la formule 
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où 
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Le coefficient d'élancement normalisé 
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 est donné par la formule
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[4.2.51]
où Mcr est le moment d'élasticité critique au déversement, calculé en considérant la section brute du profil et en tenant compte des conditions de charge et des éléments de résistance en torsion présents, dans l'hypothèse d'un diagramme du moment fléchissant uniforme. 
Le facteur d'imperfection αLT est obtenu à partir des indications reportées au tableau 4.2.IX (a) en fonction des courbes de stabilité définies au tableau 4.2.IX (b)
Le facteur f considère la répartition réelle du moment fléchissant entre les éléments de résistance en torsion de l’élément fléchi et il est défini par la formule 
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où le facteur de correction kc prend les valeurs reportées dans le tableau 4.2.X. En particulier dans le cas de la variation linéaire du moment fléchissant  (-1≤≤1) représente le rapport entre le moment en module minimal et le moment en module maximal chacun pris avec son signe.
Dans le cas général, on peut estimer que f=1, =1, K=1 et 
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Tableau 4.2.IX (a) Valeurs recommandées de αLT pour les différentes courbes de stabilité.
	Courbe de stabilité
	a
	b
	c
	d

	Facteur d'imperfection αLT
	0,21
	0,34
	0,49
	0,76


Tableau 4.2.IX (b) - Définition des courbes de stabilité pour les diverses typologies de section et pour les éléments fléchis
	Section transversale
	Limites
	Courbe d'instabilité définie à partir du tableau 4.2.VIII

	Section laminée en I 
	h/b≤2
h/b>2
	b
c

	Section mixte soudée 
	h/b≤2
h/b>2
	c
d

	Autres sections transversales 
	-
	d


Pour les profils en I ou en H, laminés ou mixtes soudés, le coefficient 
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 ne peut jamais être considéré comme supérieur à 0,4, le coefficient β ne peut jamais être considéré comme inférieur à 0,75 et le terme K est défini comme:
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[4.2.53]
4.2.4.1.3.3
Membrures fléchies et comprimées 
Pour les éléments structuraux soumis à la compression et à la flexion, il convient d'étudier les phénomènes d'instabilité correspondants en se référant aux règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.2.4.1.3.4
Stabilité des panneaux 
Les éléments structuraux en paroi mince (de classe 4) présentent des problèmes complexes d'instabilité locale, qui doivent être traités en se référant à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.2.4.1.4
État-limite de fatigue 
Pour les structures soumises à des charges cycliques, la résistance à la fatigue doit être vérifiée en imposant que: 
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étant 
(d
la variation de contrainte (réelle ou équivalente au spectre de contraintes) produite par les actions cycliques de calcul qui provoquent des phénomènes de fatigue avec des coefficients partiels(Mf = 1; 
(R
la résistance à la fatigue pour la catégorie correspondante des dispositions constructives, telle qu'elle peut être déduite des courbes S-N de résistance à la fatigue, pour le nombre total de cycles de sollicitations N appliqués au cours de la durée de vie de calcul requise, 
(Mf
le coefficient partiel défini dans le tableau 4.2.XI. 
Dans le cas des bâtiments, la vérification de la fatigue des membrures n'est généralement pas nécessaire, à l'exception de celles auxquelles on applique des dispositifs de levage ou des machines vibrantes. 
Tableau 4.2.X - Coefficient de correction du moment fléchissant pour la vérification de la stabilité des poutres fléchies
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Dans le cas des ponts, les spectres des charges à utiliser pour les vérifications de la fatigue sont établis au chapitre 5 des présentes normes.
Afin d'évaluer les effets de la fatigue, il est tout d'abord nécessaire de classer les structures par rapport à leur sensibilité au phénomène.
On définit comme structures peu sensibles à la rupture par fatigue celles où toutes les circonstances suivantes sont constatées: 
-
détails de construction, matériaux et niveaux de contraintes tels que les lésions éventuelles présentant une faible vitesse de propagation et une longueur critique significative;
-
dispositions de construction permettant la redistribution des efforts;
-
détails en mesure d'arrêter la propagation des lésions; 
-
détails faciles à inspecter et à réparer;
-
procédures préétablies d'inspection et de maintenance capables d'identifier et de réparer les lésions éventuelles.
On définit comme structures sensibles à la rupture par fatigue toutes celles qui ne relèvent pas des points précédents.
La résistance à la fatigue d'un détail est identifiée par une courbe caractéristique, dite courbe S-N, qui exprime le nombre de cycles de rupture N en fonction des variations de contraintes dans le cycle σou 
Pour plus d'indications concernant les modalités de réalisation des détails de construction et leur classification, avec les courbes S-N correspondantes, on peut se référer au document UNI EN1993-1-9. 
Tableau 4.2.XI - Coefficients de sécurité à prendre en compte pour les vérifications de fatigue. 
	
	Conséquences de la rupture

	
	Conséquences modérées
	Conséquences significatives

	Structures peu sensibles à la rupture par fatigue 
	(Mf = 1,00
	(Mf = 1,15

	Structures sensibles à la rupture par fatigue 
	(Mf = 1,15
	(Mf = 1,35


Les vérifications en fatigue peuvent être à durée de vie illimitée ou à l'endommagement. 
Vérification à durée de vie illimitée. 
La vérification à la durée de vie illimitée est réalisée en contrôlant que:
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ou bien que : 
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où 
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 sont, respectivement, les valeurs de calcul des variations maximales des contraintes normales et des contraintes tangentes provoquées dans le détail considéré par le spectre de charge, et 
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 les limites de fatigue à amplitude constante.
La vérification à la durée de vie illimitée est exclue pour tous les détails dont les courbes S-N ne présentent pas de limite de fatigue à amplitude constante (par ex., les goujons à tête).
Vérification à l'endommagement 
La vérification à l'endommagement est réalisée avec la formule de Palmgren-Miner, en contrôlant que l'endommagement D est:
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où 
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 représente le nombre de cycles d'amplitude 
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 provoqués par le spectre de charge pour les vérifications à l'endommagement au cours de la durée de vie prévue pour le détail et 
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 est le nombre de cycles d'amplitude 
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 à la rupture, obtenu à partir de la courbe S-N caractéristique du détail.
La vérification à l'endommagement peut être réalisée également avec la méthode des coefficients d'endommagement équivalente (. Pour l’utilisation de cette méthode, il convient de se référer à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée, visées au chapitre 12.
Dans le cas de combinaisons de contraintes normales et tangentes, l'évaluation de la résistance à la fatigue devra prendre en compte leurs effets conjoints en adoptant des critères appropriés de combinaison des dommages. 
Pour l'évaluation de la résistance à la fatigue, on devra tenir compte de l'épaisseur du métal de base dans lequel une lésion potentielle pourrait se produire. 
Les courbes S-N que l'on peut trouver dans des publications fiables se réfèrent aux valeurs nominales des contraintes. 
Pour les détails de construction dont la résistance à la fatigue n'est pas encore connue, les variations de contraintes pourront se référer aux contraintes géométriques ou de crête, c'est-à-dire aux contraintes principales dans le métal de base situé à proximité de la lésion potentielle, selon les modalités et les limitations spécifiques de la méthode, dans le cadre de la mécanique de la fracture. 
Pour les vérifications à la fatigue, il est permis de tenir compte des effets favorables d'éventuels traitements thermiques ou mécaniques, pour autant que ceux-ci soient dûment vérifiés.
4.2.4.1.5
Fragilité aux basses températures 
La température minimale avec laquelle l'acier peut être utilisé pour la construction sans risques de rupture fragile devra être évaluée, en l'absence de données plus précises, en fonction de la température T à laquelle la résilience KV, requise, conformément aux normes européennes applicables, peut être garantie pour ledit acier. 
En ce qui concerne les caractéristiques de ténacité, dans le cas des structures non protégées, on considère que la température de référence TEd est la température minimale du lieu d'installation de la structure, avec une période de retour de cinquante ans Tmin définie au point 3.5.2

TEd = Tmin
[4.2.58]
En cas de structures protégées, on adoptera en revanche la température T min augmentée de 15 °C 

TEd = Tmin + 15 °C
[4.2.59]
En l'absence de données statistiques locales, on pourra estimer pour la température de référence la valeur TEd = -25 °C pour les structures non protégées et TEd = -10 °C pour les structures protégées. 
Pour la détermination des épaisseurs maximales d'utilisation des aciers en fonction
–
de la température minimale de service, 
–
des niveaux de sollicitation de calcul σEd avec la méthode des états-limites, 
–
du type et de la nuance de l'acier, 
il est possible d’utiliser le tableau 2.1 de la norme UNI EN 1993-1-10:2005. 
Pour les membrures comprimées, les prescriptions du tableau 2.1 de la norme UNI EN 1993-1-10 s’appliquent, avec σEd =0,25 fy. 
Ce tableau s'applique aux vitesses de déformation ne dépassant pas ε0 = 4x10-4/s et aux matériaux n'ayant pas subi d'écrouissement et/ou de vieillissement susceptibles d'altérer les caractéristiques de ténacité. 
4.2.4.1.6
Résistance des câbles, barres et cordons 
La vérification des câbles, des barres et des cordons devra tenir compte de la spécificité de ces éléments, aussi bien vis-à-vis des caractéristiques des matériaux, que des détails de construction et elle pourra être réalisée en se référant aux indications spécifiques figurant dans des règlementations fiables telles que les normes UNI EN 12385, UNI EN 10059 et UNI EN 10060, en adoptant des facteurs partiels γM qui garantissent les niveaux de sécurité prévus par les présentes normes. 
4.2.4.1.7
Résistance des appareils d'appui 
Les vérifications des appareils d'appui doivent être réalisées en tenant compte de la spécificité des matériaux utilisés et de la typologie des appareils. 
On peut se référer aux modèles de calcul figurant dans des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée, telles que les normes de la série UNI EN 1337, en adoptant des facteurs partiels γM garantissant les niveaux de sécurité prévus par les présentes normes. 
4.2.4.2
Vérifications aux états-limites de service
4.2.4.2.1
Déplacements verticaux 
La valeur totale du déplacement orthogonal selon l'axe de l'élément (Fig. 4.2.3) est définie comme 

δtot = δ1 + δ2
[4.2.60]
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Fig. 4.2.3 -Définition des déplacements verticaux pour les vérifications en service
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étant: 
δC
la flèche initiale de la poutre,
δ1
le déplacement élastique dû aux charges permanentes, 
δ2
le déplacement élastique dû aux charges variables, 
δmax
le déplacement à l'état final, en négligeant la flèche initiale = δtot - δC. 
Dans le cas des toitures, planchers et poutres des bâtiments ordinaires, les valeurs limites de δmax e δ2, se référant aux combinaisons caractéristiques des actions, sont exprimées en fonction de la portée L de l’élément. 
Les valeurs de ces limites doivent être définies en fonction des effets sur les éléments portés, de la qualité du confort requis pour la construction, des caractéristiques des éléments structuraux et non structuraux pesant sur l'élément considéré, des implications éventuelles d'une déformabilité excessive sur la valeur des charges agissantes. 
En l'absence d'indications plus précises, on peut adopter les limites indiquées dans le tableau 4.2.XII, où L représente la portée de l’élément ou, dans le cas de consoles, le double du porte-à-faux. 
4.2.4.2.2
Déplacements latéraux 
Dans les bâtiments, les déplacements latéraux au sommet des poteaux dus aux combinaisons caractéristiques des actions doivent généralement se limiter à une partie de la hauteur du poteau et de la hauteur globale du bâtiment devant être évaluée en fonction des effets sur les éléments portés, de la qualité du confort requis pour la construction, des éventuelles implications d'une déformabilité excessive sur la valeur des charges agissantes. 
En l'absence d'indications plus précises, on peut adopter les limites pour les déplacements horizontaux indiquées dans le tableau 4.2.XIII (∆ déplacement au sommet; δ déplacement relatif de plan – Fig. 4.2.4). 
Tableau 4.2.XII - Limites de déformabilité pour les éléments d'ossature des constructions ordinaires 
	Éléments structuraux
	Limites supérieures pour les déplacements verticaux
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	Toitures en général 
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	Toitures praticables 
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	Planchers en général 
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	Planchers ou toitures supportant des cloisons de plâtre ou d'autres matériaux fragiles ou rigides 
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	Planchers supportant des poteaux 
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	Cas ou le déplacement peut nuire à l’aspect du bâtiment 
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	En cas d’exigences techniques et/ou fonctionnelles spécifiques, ces valeurs limites doivent être réduites de manière adéquate. 


Tableau 4.2.XIII - Limites de déformabilité pour les constructions ordinaires soumises à des actions horizontales
	Typologie du bâtiment
	Limites supérieures pour les déplacements horizontaux
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	Bâtiments industriels à un seul niveau sans pont roulant 
	
[image: image262.wmf]150

1


	/

	Autres bâtiments à un seul niveau 
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	Bâtiments à plusieurs niveaux 
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	En cas d’exigences techniques et/ou fonctionnelles spécifiques, ces valeurs limites doivent être réduites de manière adéquate. 
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Fig. 4.2.4 -Définition des déplacements horizontaux pour les vérifications en service
4.2.4.2.3
État-limite de vibrations 
Les vérifications doivent être réalisées en adoptant les combinaisons fréquentes de calcul et en se référant à des règlementations pour la mesure et l'évaluation des effets provoqués par les vibrations, telles que la norme UNI 9614, la norme UNI 9916 et autres normes dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.2.4.2.3.1
Bâtiments 
En cas de planchers supportant régulièrement des personnes, la fréquence propre la plus basse de la structure du plancher ne doit, en principe, pas être inférieure à 3 Hz. 
En cas de planchers soumis à des excitations cycliques, la fréquence propre la plus basse ne doit, en principe, pas être inférieure à 5 Hz. 
En alternative à ces limites, il est possible de réaliser un contrôle d’acceptabilité de la perception des vibrations. 
4.2.4.2.3.2
Structures à la flexibilité élevée et soumises à des charges cycliques 
Les contrôles d'acceptabilité de la perception doivent être réalisés conformément aux méthodologies et aux limitations indiquées par les règlementations dont la validité a été vérifiée. 
4.2.4.2.3.3
Oscillations produites par le vent 
Il convient de vérifier les structures à la flexibilité élevée, comme les bâtiments grands et élancés, les toitures très amples, etc., vis-à-vis des effets produits par l'action dynamique du vent aussi bien en ce qui concerne les vibrations parallèles que perpendiculaires. 
Les vérifications doivent être réalisées pour les vibrations provoquées par les rafales et les tourbillons, en utilisant des données étayées par une documentation appropriée, ou au moyen de méthodes analytiques, numériques et/ou expérimentales dûment vérifiées.
4.2.4.2.4
État-limite de plastifications locales 
Dans les structures en acier il est normal que la présence de contraintes résiduelles (dues aux processus de fabrication, aux tolérances, à la particularité de certains détails, aux variations localisées de la température) produise des contraintes concentrées et les plastifications localisées qui en résultent. Celles-ci n'affectent pas la sécurité de l'ouvrage par rapport aux états-limites ultimes. De plus, les critères visés au point 4.2.4.1.3 tiennent compte de l'influence de ces paramètres en ce qui concerne l'instabilité des membrures. 
En présence de phénomènes de fatigue à faible nombre de cycles, il convient de se prémunir en adoptant des vérifications spécifiques. 
4.2.5.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET TRANSITOIRES 
Pour les situations transitoires, comme celles qui se produisent durant la phase de construction, il convient d'appliquer des technologies et des programmes de travail qui ne sont pas susceptibles de provoquer de dommages permanents à la structure ou aux éléments structuraux et qui, en tous cas, ne risquent pas d'affecter la sécurité de l'ouvrage. 
L'importance des actions environnementales à prendre en compte sera déterminée en fonction de la durée de la situation transitoire et de la technologie de réalisation. 
4.2.6.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET ACCIDENTELLES 
Pour les situations de projet accidentelles, il convient de prouver la robustesse de la construction avec des procédures de scénarios d'endommagement pour lesquels les facteurs partiels γM des matériaux peuvent être considérés comme égaux à l’unité. 
4.2.7.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
La résistance et l'aptitude au service des structures et des éléments structuraux peuvent être mesurées en réalisant des essais sur des prototypes en nombre suffisant. 
Les résultats des essais réalisés sur des prototypes appropriés doivent être traités avec les méthodes de l'analyse statistique, de façon à obtenir des paramètres significatifs comme la moyenne, l'écart type et le facteur d'asymétrie de la distribution, afin de caractériser convenablement un modèle de probabilité décrivant les quantités étudiées (variables aléatoires). 
Des indications plus détaillées sur ce sujet ainsi que sur les méthodes opératoires complètes pour le dimensionnement assisté par l'expérimentation peuvent être consultées à l'annexe D de la norme UNI EN 1990:2006.
4.2.8.
ATTACHES 
Le présent paragraphe prend en considération les systèmes d'attaches élémentaires, en tant que parties constituantes des assemblages structuraux entre les membrures en acier. Il traite notamment des méthodes de calcul des performances de résistance ainsi que des modalités et des règles pour la réalisation des différents types d'attaches examinées. Les typologies d'attaches analysées sont celles réalisées avec des boulons, des rivets, des axes d'articulation et des soudures. 
Les sollicitations agissant dans les assemblages à l'état-limite ultime et à l'état-limite de service doivent être évaluées conformément aux critères indiqués au point 4.2.2. 
Les sollicitations ainsi déterminées peuvent être distribuées, avec des critères élastiques ou plastiques, dans les éléments individuels constituant les assemblages structuraux entre les membrures sous réserve que: 
–
les actions ainsi distribuées entre les éléments d'attaches élémentaires (attaches) de l'assemblage soient en équilibre avec celles appliquées et respectent la condition de résistance imposée pour chacun d'entre eux; 
–
les déformations dérivant de cette distribution des sollicitations à l'intérieur des éléments ne dépassent pas leur capacité de déformation. 
Pour le calcul de la résistance au cisaillement des vis et des rivets, pour le refoulement des plaques assemblées et pour la précontrainte des boulons, on adopte les facteurs partiels γM indiqués au tableau 4.2.XIV.
Tableau 4.2. XIV - Coefficients de sécurité pour la vérification des attaches.
	Résistance des boulons 
	γM2 = 1,25

	Résistance des rivets 
	

	Résistance des axes d'articulation 
	

	Résistance des soudures à la pénétration partielle et au cordon d'angle 
	

	Résistance des tôles 
	

	Résistance au glissement: à l’ELU
	γM3 = 1,25

	à l'ELS 
	γM3 = 1,10

	Résistance des axes d'articulation à l'état-limite de service 
	γM6,ser = 1,0

	Précontrainte de boulons à haute résistance
avec serrage contrôlé
avec serrage non contrôlé
	(M7 = 1,0
(M7 = 1,10


4.2.8.1
Attaches avec les boulons, les rivets et les axes d'articulation soumis à des charges statiques 
Les attaches réalisées avec des boulons se divisent en «non précontraintes» et «précontraintes». 
Les attaches réalisées avec des rivets sont toujours considérées comme «non précontraintes» et les rivets doivent être de préférence utilisés en cisaillement. 
Les axes d'articulation sont sollicités en cisaillement et en flexion.
4.2.8.1.1
Attaches avec les boulons et les rivets 
Dans les assemblages avec des boulons «non précontraints», les ensembles vis/écrou/rondelle doivent être conformes aux spécifications visées au point 11.3.4.6.1. 
Dans les assemblages avec des boulons «précontraints», les ensembles vis/écrou/rondelle doivent être conformes aux spécifications visées au point 11.3.4.6.2.
Pour les attaches avec des boulons à haute résistance de classes 8.8 et 10.9, précontraints avec serrage contrôlé ainsi que pour les jonctions à frottement, les vis, les écrous et les rondelles doivent être fournies par le même producteur. Le moment de serrage M pour ces attaches est égal à:
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[4.2.61]
où: d représente le diamètre nominal de la vis, Ares est l'aire résistante de la vis et ftbk est la résistance à la rupture du matériau de la vis.
La valeur du facteur k est indiquée sur les étiquettes des confections (des boulons ou bien des vis) pour les trois classes fonctionnelles spécifiées dans le tableau 4.2.XV suivant.
Tableau 4.2.XV - Classes fonctionnelles pour les boulons
	K0
	Aucune exigence pour le facteur k

	K1
	Champ de variabilité du facteur ki de l'élément individuel entre le minimum et le maximum déclarés sur la confection

	K2
	Valeur moyenne km du facteur et de son coefficient de variation Vk déclarés sur la confection


Si le moment de serrage n'est pas reporté sur les étiquettes des confections et que seul le facteur k est présent, on peut, selon la classe fonctionnelle, se référer aux tableaux 4.2.XVI et 4.2.XVII suivants, qui se réfèrent respectivement aux vis de classe 8.8 et 10.9.
Tableau 4.2.XVI – Couples de serrage pour les boulons 8.8
	Vis 8.8 – Moment de serrage M [N m]

	Vis
	k=0.10
	k=00:12
	k=00:14
	k=00:16
	Fp,C [kN]
	Ares [mm2]

	M12
	56.6
	68.0
	79.3
	90.6
	47.2
	84.3

	M14
	90.2
	108
	126
	144
	64.4
	115

	M16
	141
	169
	197
	225
	87.9
	157

	M18
	194
	232
	271
	310
	108
	192

	M20
	274
	329
	384
	439
	137
	245

	M22
	373
	448
	523
	597
	170
	303

	M24
	474
	569
	664
	759
	198
	353

	M27
	694
	833
	972
	1110
	257
	459

	M30
	942
	1131
	1319
	1508
	314
	561

	M36
	1647
	1976
	2306
	2635
	457
	817


Tableau 4.2.XVII – Couples de serrage pour les boulons 10.9
	Vis 10.9 – Moment de serrage M [N m]

	Vis
	k=0.10
	k=00:12
	k=00:14
	k=00:16
	Fp,C [kN]
	Ares [mm2]

	M12
	70.8
	85.0
	99.1
	113
	59.0
	84.3

	M14
	113
	135
	158
	180
	80.5
	115

	M16
	176
	211
	246
	281
	110
	157

	M18
	242
	290
	339
	387
	134
	192

	M20
	343
	412
	480
	549
	172
	245

	M22
	467
	560
	653
	747
	212
	303

	M24
	593
	712
	830
	949
	247
	353

	M27
	868
	1041
	1215
	1388
	321
	459

	M30
	1178
	1414
	1649
	1885
	393
	561

	M36
	2059
	2471
	2882
	3294
	572
	817


Les tableaux indiquent: la dimension de la vis MXX, l’aire résistante de la vis Ares en mm2, la force de précontrainte Fp,C=0.7Aresftbk en kN et les valeurs du moment de serrage M en Nm, correspondant à différentes valeurs du facteur k. Étant donné que le moment de serrage est une fonction linéaire du facteur k, l'interpolation pour les lignes est immédiate.
On conseille d'utiliser, dans la mesure du possible, des lots de production de boulons homogènes.
Dans le cas des charges dynamiques et/ou de vibration, il est opportun de prédisposer des systèmes anti-dévissement que l'on peut trouver dans les normes dont la validité technique a été vérifiée.
En cas d’utilisation de boulons de classe fonctionnelle K1 ou K2, tous les boulons «non précontraints» doivent être serrés de manière appropriée. 
Le serrage des boulons doit être réalisé conformément à la norme UNI EN 1090-2:2011. 
Dans les joints avec des boulons à haute résistance «précontraints», la résistance au frottement dépend de la préparation des surfaces au contact, des modes d'exécution et du jeu trou-boulon. Par simplification, la résistance de calcul au glissement d'un boulon par frottement sera calculée en supposant une force de précontrainte égale à 70 % de la résistance ultime à la traction du boulon. On considère donc que la valeur de la force de «précontrainte» dans les attaches par frottement, à l'état-limite de service ou à l'état-limite ultime est égale à 
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où Ares est l'aire résistante de la vis du boulon
La position des trous pour les attaches boulonnées ou rivetées doit respecter les limites indiquées dans le tableau 4.2.XVIII, qui se réfère aux modèles d'attaches reportés à la Figure 4.2.5. 
Tableau 4.2.XVIII - Position des trous pour les attaches boulonnées et rivetées. 
	Distances et pinces
Fig. 4.2.5)
	Minimum
	Maximum

	
	
	Attaches exposées à des phénomènes corrosifs ou environnementaux
	Attaches non exposées à des phénomènes corrosifs ou environnementaux
	Attaches d'éléments en acier résistant à la corrosion (UNI EN10025-5)

	e1
	1,2 d0
	4t+40 mm
	-
	max(8t;12 mm)

	e2
	1,2 d0
	4t+40 mm
	-
	max(8t;125 mm)

	p1
	2,2 d0
	min(14t;200 mm)
	min(14t;200 mm)
	min(14t;175 mm)

	p1,0
	-
	min(14t;200 mm)
	-
	-

	p1,i
	-
	min(28t;400 mm)
	-
	-

	p2
	2,4 d0
	min(14t;200 mm)
	min(14t;200 mm)
	min(14t;175 mm)

	L’instabilité locale du plat situé entre les boulons/rivets ne doit pas être considérée si (p1/t)<[9(235/fy)0,5]: dans le cas contraire, on considérera une longueur de flambage égale à 0,6 ( p1. 
t est l'épaisseur minimale des éléments externes assemblés. 


Le diamètre des trous doit être égal à celui du boulon surdimensionné, majoré au maximum de 1 mm, pour les boulons dont le diamètre est inférieur à 20 mm, et de 1,5 mm pour les boulons dont le diamètre est supérieur à 20 mm. On peut déroger à ces limites lorsque d'éventuels tassements sous les charges de service ne comportent pas le dépassement des limites de déformabilité ou de service. Le cas échéant, on peut adopter des «accouplements de précision» où le jeu trou-boulon ne devra pas dépasser 0,3 mm pour les boulons dont le diamètre est inférieur à 20 mm et 0,5 mm pour les boulons dont le diamètre est supérieur, ou bien d'autres techniques éprouvées. 
Pour les trous oblongs ou surdimensionnés, il convient d'utiliser les indications reportées dans la norme UNI EN 1993-1-8.
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Fig. 4.2.5 -Disposition des trous pour la réalisation d'attaches boulonnées ou rivetées
Attaches avec des boulons ou des rivets sollicités au cisaillement et/ou à la traction 
La résistance de calcul au cisaillement des boulons et des rivets Fv,Rd, pour chaque plan de cisaillement concernant la tige de l’élément d’assemblage, peut être considérée comme égale à:

Fv,Rd = 0,6 ftbk Ares / γM2,
boulons de classes 4.6, 5.6 et 8.8;
[4.2.63]

Fv,Rd = 0,5 ftbk Ares / γM2,
boulons de classes 6.8 et 10.9;
[4.2.64]

Fv,Rd = 0,6 ftrk A0 / γM2,
pour les rivets.
[4.2.65]
Ares indique l’aire résistante de la vis que l'on utilise lorsque le plan de cisaillement concerne la partie filetée de la vis. Dans les cas où le plan de cisaillement concerne la tige non filetée de la vis, on a 

Fv,Rd = 0,6 ftbk A/γM2, boulons - toutes les classes de résistance,
[4.2.66]
où A indique l’aire nominale de la tige de la vis et ftbk indique la résistance à la rupture du matériau de fabrication du boulon. Avec ftrk on indique la résistance caractéristique du matériau utilisé pour les rivets, tandis que A0 indique la section du trou. 
La résistance de calcul au refoulement Fb,Rd du plat de l’attache boulonnée ou rivetée peut être considérée comme égale à 

Fb,Rd = k α ftk d t / γM2,
[4.2.67]
où: 
d
est le diamètre nominal de la tige du boulon, 
t
est l'épaisseur de la plaque assemblée, 
ftk
est la résistance caractéristique à la rupture du matériau de la plaque assemblée, 
α=min {e1/(3 d0) ; ftbk/ftk; 1}
pour les boulons de bord dans la direction de la charge appliquée, 
α=min {p1/(3 d0) – 0,25 ; ftbk/ftk ; 1}
pour les boulons internes dans la direction de la charge appliquée, 
k=min {2,8 e2/d0 – 1,7 ; 2,5}
pour les boulons de bord dans la direction perpendiculaire à la charge appliquée, 
k=min {1,4 p2 /d0 – 1,7 , 2,5}
pour les boulons internes dans la direction perpendiculaire à la charge appliquée, 
e1 , e2 , p1 et p2 étant indiqués à la figure 4.2.5 et d0 étant le diamètre nominal du trou de boulon. 
La résistance de calcul à la traction des éléments d’assemblage Ft,Rd peut être considérée comme égale à: 

Ft,Rd = 0,9 ftbk Ares / γM2, pour les boulons;
[4.2.68] 

Ft,Rd = 0,6 ftrk Ares / γM2, pour les rivets.
[4.2.69] 
En outre, pour les attaches boulonnées soumises à la traction, il est nécessaire de vérifier la plaque de poinçonnement; cette vérification n'est pas requise pour les attaches rivetées. La résistance de calcul au poinçonnement du plat assemblé est égale à 

Bp,Rd = 0,6 π dm tp ftk / γM2;
[4.2.70] 
où dm est le minimum entre le diamètre de l'écrou et le diamètre moyen de la tête du boulon; tp est l'épaisseur du plat et ftk est la tension de rupture de l'acier du plat. 
La résistance de calcul globale de la simple attache au cisaillement est donc donnée par min (Fv,Rd; Fb,Rd), alors que la résistance de calcul de la simple attache à traction est obtenue comme min (Bp,Rd; Ft,Rd). 
En cas de présence combinée de traction et de cisaillement, on peut adopter la formule d'interaction linéaire:
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avec la limitation 
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, où avec Fv,Ed et Ft,Ed on a indiqué respectivement les sollicitations de cisaillement et de traction agissant sur l'attache; par simplification, les résistances de l'attache au cisaillement et à la traction ont été indiquées par Fv,Rd et Ft,Rd. 
Attaches en cisaillement pour frottement avec boulons à haute résistance 
La résistance de calcul au glissement Fs,Rd d’un boulon de classe 8.8 ou 10.9 précontraint peut être considérée comme égale à: 

Fs,Rd = n µ Fp,Cd / γM3.
[4.2.72] 
où: 
n
est le nombre de surfaces de frottement, 
µ
est le coefficient de frottement,
Fp,Cd est la force de précontrainte du boulon donnée par l’équation [4.2.62] qui, en cas de serrage contrôlé, peut être considérée comme égale à 0,7 ftbk Ares, plutôt qu’égale à 0,7 ftbk Ares / γM7. 
Le coefficient de frottement entre les plaques µ en contact dans les attaches «précontraintes» est en général considéré comme égal à: 
	 = 0,5
	· surfaces recevant un sablage mécanique ou un grenaillage, avec enlèvement de toutes les plaques de rouille donnant des surfaces sans piqûre de corrosion;

	 = 0,4
	· surfaces recevant un sablage mécanique ou un grenaillage, puis protégées par la projection d'une peinture au zinc ou à l'aluminium.
· surfaces recevant un sablage mécanique ou un grenaillage, puis protégées par une peinture au silicate de zinc alcalin d’épaisseur 50-80 m;

	 = 0,3
	· surfaces nettoyées à la brosse métallique ou à la flamme pour enlever la fleur de rouille;

	 = 0,2
	· surfaces non traitées.


Dans le cas d'un assemblage par frottement avec des boulons à haute résistance précontraints soumis à la traction Ft,Ed (à l'état-limite ultime), la résistance de calcul au glissement Fs,Rd est réduite par rapport à la valeur indiquée ci-dessus et elle peut être considérée comme égale à: 

Fs,Rd = n µ ( Fp,Cd – 0,8 Ft,Ed )/ γM3
[4.2.73] 
Dans le cas de la vérification au glissement à l'état-limite de service, on peut également supposer que 

Fs,Rd,eser = n µ ( Fp,Cd – 0,8 Ft,Ed,eser )/ γM3
[4.2.74] 
où Ft,Ed,eser est la sollicitation de calcul obtenue à partir de la combinaison des charges pour les vérifications en service.
4.2.8.1.2
Axes d'articulation 
La résistance de calcul au cisaillement de l'axe d'articulation est égale à 

Fv,Rd = 0,6 fupk A / γM2
[4.2.75]
où A est l'aire de la section de l'axe d'articulation et fupk est la contrainte à la rupture de l'axe. 
La résistance de calcul au refoulement de l'élément en acier assemblé à l'axe est égale à 

Fb,Rd = 1,5 t d fy / γM0
[4.2.76]
où t est l’épaisseur de l’élément, d le diamètre de l’axe, fy la plus faible des valeurs entre la limite d’élasticité de l’axe (fypk) et celle des plaques (fyk). 
Lors de la conception des assemblages avec les axes d'articulation, il convient de faire attention à contenir les actions fléchissantes. La résistance de l'axe à la flexion est donnée par 

MRd = 1,5 Wel fypk / γM0
[4.2.77]
où Wel  est le module (résistant) élastique de la section de l'axe. 
Si l'on prévoit le remplacement de l'axe au cours de la durée de vie de la construction, il convient de limiter les sollicitations de flexion et de cisaillement sur l'axe et de compression sur le contour des trous. Ainsi la contrainte de cisaillement et le moment agissant sur l’axe en service, Fb,Ed,ser et MEd,ser, doivent être limités selon les formules suivantes: 

Fb,Rd,ser = 0,6 t d fy / γM6ser > Fb,Ed,ser
[4.2.78]

M Rd,ser = 0,8 Wel fypk / γM6,ser > MEd,ser
[4.2.79]
De plus, afin que l'axe puisse être remplacé, il convient de limiter les sollicitations de contact σh,Ed, à la valeur limite, fh,Ed = 2,5 fy / γM6,ser. Les sollicitations de contact peuvent être évaluées avec la formule suivante 
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où d0 indique le diamètre du trou où l'axe sera placé, FEd,ser est la force de cisaillement que l'axe transfère en service et E représente le module d'élasticité de l'acier. 
4.2.8.2
Attaches soudées 
Le présent paragraphe traite des attaches soudées à pleine pénétration, à pénétration partielle ainsi que des attaches réalisées avec des cordons d’angle. Pour les exigences concernant les procédures de soudure, les matériaux d’apport et les contrôles nécessaires pour la réalisation de soudures dont les performances mécaniques respectent les niveaux de sécurité requis par la présente norme, on consultera le point 11.3.4.5. 
4.2.8.2.1
Attaches avec soudures à pleine pénétration 
Les assemblages bout à bout, en T et cruciformes à pleine pénétration sont généralement réalisés avec des matériaux d’apport dotés d'une résistance égale ou supérieure à celle des éléments assemblés. Ainsi, la résistance de calcul des assemblages à pleine pénétration est considérée comme égale à la résistance de calcul du plus faible des éléments assemblés. Une soudure à pleine pénétration est caractérisée par la pleine fusion du métal de base à travers toute l'épaisseur de l'élément à assembler avec le matériau d'apport. 
4.2.8.2.1
Attaches avec soudures à pénétration partielle 
Les assemblages bout à bout, en T et cruciformes à pénétration partielle sont vérifiés en suivant les mêmes critères que pour les cordons d'angle (visés au point 4.2.8.2.4. suivant). 
La hauteur de gorge des cordons d'angle à utiliser dans les vérifications est la valeur théorique, correspondant à la préparation adoptée et spécifiée dans les dessins de projet, sans tenir compte de la pénétration et de la surépaisseur excessive de la soudure, conformément à la norme UNI EN ISO 9692, parties 1, 2, 3 et 4. 
4.2.8.2.3
Attaches par soudures avec cordons d'angle 
La résistance de calcul, par unité de longueur, des cordons d'angle est déterminée en se référant à la hauteur de gorge «a», c'est-à-dire à la hauteur «a» du triangle inscrit dans la section transversale du cordon lui-même (Fig. 4.2.6). 
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Fig. 4.2.6  - Définition de l'aire de gorge pour les soudures à cordon d'angle
La longueur de calcul L est la longueur totale du cordon, pour autant que celui-ci ne présente pas d'extrémités manifestement manquantes ou défectueuses. 
Les contraintes éventuelles σ// définies au paragraphe suivant agissant dans la section transversale du cordon, considéré comme faisant partie de la section résistante de la membrure, ne doivent pas être prises en compte aux fins de la vérification du cordon lui-même. 
Pour le calcul de la résistance des soudures avec des cordons d'angle, si l'on se réfère aux modèles de calcul présentés au paragraphe suivant, on adopte les facteurs partiels γM indiqués dans le tableau 4.2.XIV. On peut utiliser des modèles figurant dans les règlementations dont la fiabilité a été vérifiée, en adoptant des facteurs partiels γM garantissant les niveaux de sécurité prévus par les présentes normes. 
Aux fins de la durabilité des constructions, les soudures courantes avec des cordons discontinus, réalisées sur les bords des parties à assembler, ne sont pas admises dans les structures qui ne sont pas suffisamment protégées contre la corrosion. 
Pour les vérifications, il convient de se référer alternativement à la section de gorge dans la position réelle ou en position renversée, comme indiqué dans le paragraphe suivant. 
4.2.8.2.4
Résistance des soudures avec cordons d'angle 
À l'état limite-ultime, les actions de calcul sur les cordons d'angle sont distribuées uniformément sur la section de gorge (définie au point 4.2.8.2.3). 
Ci-après, on indique par σ( la contrainte normale et par τ( la contrainte tangente perpendiculaires à l’axe du cordon d’angle, agissant dans la section de gorge dans sa position réelle, par σ(( la contrainte normale et par τ(( la contrainte tangente parallèle à l’axe du cordon d’angle. La contrainte normale σ(( n’affecte pas la résistance du cordon. 
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Figure 4.2.7
Si l'on considère la section de gorge dans sa position réelle, on peut poser la condition de résistance suivante
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(( ≤ 0,9 ftk / (M2
	[4.2.81]


où:
ftk
est la résistance caractéristique à la traction ultime nominale de la plus faible des parties assemblées; β = 0,80 pour l'acier S235; 0,85 pour l'acier S275; 0,90 pour l'acier S355; 1,00 pour l'acier S420 et S460. 
Sinon, a étant la hauteur de gorge donnée, on peut adopter, par mesure de précaution, le critère simplifié 

Fw,Ed/Fw,Rd ≤ 1
[4.2.82]
où Fw,Ed est la force de calcul qui sollicite le cordon d'angle par unité de longueur et Fw,Rd est la résistance de calcul du cordon d'angle par unité de longueur
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Considérant la section de gorge en position renversée, on indique par n( et par t( la contrainte normale et la contrainte tangente perpendiculaires à l’axe du cordon. 
La vérification des cordons d'angle est effectuée en contrôlant que les deux conditions sont respectées simultanément. 
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où fyk est la limite caractéristique d'élasticité et les coefficients β1 et β2 sont donnés, en fonction de la nuance de l'acier, au tableau 4.2.XIX. 
Tableau 4.2.XIX - Valeurs des coefficients β1 et β2 
	
	S235
	S275 - S355
	S420 - S460

	β1
	0,85
	0,70
	0,62

	β2
	1,0
	0,85
	0,75


4.2.8.3
Attaches soumises aux charges de fatigue 
La résistance à la fatigue relative aux différents détails des assemblages boulonnés et soudés, avec leurs courbes S-N, peut être consultée dans la norme UNI EN 1993-1-9. 
Dans tous les cas, on adopte les coefficients partiels indiqués au tableau 4.2.XI. On peut également utiliser des modèles figurant dans les règlementations dont la validité a été vérifiée, en adoptant des facteurs partiels γM garantissant les niveaux de sécurité prévus par les présentes normes. 
4.2.8.4
Attaches soumises aux vibrations, aux chocs et/ou aux charges alternées 
Dans les assemblages soumis au cisaillement et à des sollicitations dynamiques, dues aux vibrations provoquées par des machines ou à des variations soudaines de sollicitations provoquées par des chocs ou d'autres actions dynamiques, il convient d'adopter les solutions techniques appropriées afin d'empêcher efficacement tout glissement. 
À ce sujet, on conseille l'utilisation d'assemblages soudés, ou bien, en cas d'attaches boulonnées, l'utilisation de dispositifs anti-dévisssement, boulons précontraints, boulons avec des trous calibrés ou d'autres types de boulons capables de limiter ou d'éliminer le glissement. 
4.2.9.
EXIGENCES POUR LA CONCEPTION ET L'EXÉCUTION 
La réalisation des structures en acier doit être conforme à la norme UNI EN 1090-2:2011, pour autant qu'elle ne soit pas contraire aux présentes normes.
4.2.9.1
Épaisseurs Limite 
L'utilisation de profilés ayant une épaisseur t < 4 mm est interdite. 
Une dérogation à cette règle, jusqu'à une épaisseur t = 3 mm, est autorisée pour les ouvrages dûment protégés contre la corrosion, comme par exemple les tubes fermés aux extrémités et les profils zingués, ou les ouvrages non exposés aux agents atmosphériques. 
Les limitations visées ci-dessus ne concernent pas les éléments et les profils formés à froid. 
4.2.9.2
Acier écroui 
L'utilisation d'acier écroui doit être justifiée à l'aide d'une évaluation spécifique dans tous les cas où l'on prévoit la plastification du matériau (analyse plastique, actions sismiques ou accidentelles, etc.) ou si les phénomènes de fatigue prévalent. 
4.2.9.3
Joints de type mixte 
Il est interdit d'utiliser, dans un même joint, différentes méthodes d'assemblage de force (par exemple le soudage et le boulonnage), à moins que l'un d'eux ne soit capable de supporter tout l'effort, ou bien que l'on prouve, à l'aide d'essais ou de documentations, que la disposition constructive ne présente pas de risque d'effondrement prématuré en chaîne. 
4.2.9.4
Problématiques particulières 
Pour toutes les problématiques qui ne sont pas traitées dans les présentes normes en relation aux: 
–
Préparation du matériau 
–
Tolérances des éléments structuraux de fabrication et de montage
–
Utilisation de fers plats
–
Variations de section
–
Intersections
–
Assemblages en cisaillement avec des boulons normaux et des rivets
–
Tolérances trou-boulon. Espacements des boulons et des rivets. Distances des marges
–
Assemblages par frottement avec des boulons à haute résistance
–
Assemblages soudés
–
Assemblages par contact
on peut se référer à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.2.9.5
Appareils d'appui 
La conception structurale doit prévoir un remplacement aisé des appareils d'appui, si leur durée de vie nominale s'avère plus courte que celle de la construction à laquelle ils sont liés. 
4.2.9.6
Peinture et zingage 
Les éléments des structures en acier, à moins que leur résistance à la corrosion ne soit démontrée, doivent être dûment protégés à l'aide de la peinture ou du zingage, en tenant compte du type d'acier, de sa position dans la structure et du cadre dans lequel il est placé. Il convient de protéger notamment les assemblages boulonnés (précontraints et non précontraints), afin d'empêcher toute infiltration à l'intérieur de l'assemblage. 
Les aciers à résistance améliorée à la corrosion (pour lesquels on peut se référer à la norme UNI EN 10025-5) doivent également, le cas échéant, être protégés par de la peinture. 
Dans le cas de parties inaccessibles, ou de profils à section non hermétiquement fermée aux extrémités, il convient de prévoir des surépaisseurs adéquates. 
Les éléments destinés à être incorporés dans des coulées de béton ne doivent pas être peints: ils peuvent, en revanche, être zingués à chaud. 
4.2.10.
CRITÈRES DE DURABILITÉ 
La durabilité doit garantir la conservation au fil du temps de la géométrie et des caractéristiques des matériaux de la structure, afin que l'aptitude au service, l'aspect esthétique et la résistance de celle-ci restent inaltérés. 
Afin d'assurer une telle persistance, en phase de conception il convient d'étudier les dispositions constructives, l'éventuelle nécessité d'adopter des surépaisseurs, les mesures de protection; de même, un plan de maintenance doit être défini (contrôles, opérations de maintenance et programme d'application de celles-ci). 
4.2.11.
RÉSISTANCE AU FEU 
Les vérifications de la résistance au feu pourront être réalisées en se référant à la norme UNI EN 1993-1-2, en utilisant les coefficients γM ( point 4.2.6) correspondant aux combinaisons accidentelles. 
4.3.
CONSTRUCTIONS MIXTES ACIER-BÉTON 
Les structures mixtes sont constituées de parties réalisées en acier de construction et de parties en béton armé (normal ou précontraint) collaborant entre elles à l'aide d'un système d'assemblage dûment dimensionné.
Les présentes normes définissent les principes et les règles générales afin de satisfaire aux exigences de sécurité des constructions avec une structure mixte en acier-béton.
Pour toutes les indications non expressément mentionnées dans le présent chapitre concernant la conception structurale, l'exécution, les contrôles et la maintenance, il convient de se référer aux points 4.1 et 4.2 précédents traitant respectivement des constructions en béton armé et des constructions en acier. 
4.3.1.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ 
L'évaluation de la sécurité doit être réalisée conformément aux principes fondamentaux illustrés au chapitre 2. 
Les exigences requises de résistance, d'aptitude au service, de durabilité et de robustesse sont garanties lorsque le respect des états-limites ultimes et des états-limites de service de la structure, des composants structuraux et des liens décrits dans la présente norme est vérifié. 
En plus des indications figurant aux points 4.1 et 4.2, il convient de considérer les états-limites ultérieurs indiqués ci-après.
4.3.1.1
États-limites ultimes 
État-limite de résistance de l'assemblage acier-béton, afin d'éviter la crise de l'assemblage des éléments en acier et des éléments en béton avec pour conséquence la perte du fonctionnement mixte de la section. 
4.3.1.2
États-limites de service 
État-limite de service de l'assemblage acier-béton, afin d'éviter des glissements excessifs entre l'élément en acier et l'élément en béton durant la construction. 
4.3.1.3
Phases de construction 
S'il y a lieu, les phases de construction doivent être prises en compte lors du calcul, de l'analyse et de la vérification des structures mixtes. 
4.3.2.
ANALYSE STRUCTURALE 
L'analyse doit être cohérente avec les hypothèses de calcul. 
Elle doit reposer sur des modèles structuraux de calcul appropriés, en fonction de l'état-limite considéré. 
4.3.2.1
Classification des sections 
La classification des sections mixtes est réalisée selon le modèle applicable aux sections en acier, décrit au point 4.2.3. Pour le calcul, on peut adopter des distributions de contraintes plastiques ou élastiques pour les classes 1 et 2, tandis que pour les classes 3 et 4 on devra utiliser des distributions de contraintes élastiques. 
En particulier, pour les sections de classe 1 et 2, l’armature de traction As sur la semelle, placée à l'intérieur de la largeur collaborante et utilisée pour le calcul du moment plastique, doit être réalisée avec de l'acier B450C et respecter la condition:
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[4.3.1.b]
selon laquelle Ac est l’aire collaborante de la semelle en béton, fctm est la résistance moyenne en traction du béton, fyk et fsk représentent la limite caractéristique d’élasticité des aciers de construction et d’armature respectifs, hc est l'épaisseur de la semelle en béton, z0 est la distance entre le centre de gravité de la semelle en béton non fissurée et celui de la section mixte non fissurée, δ est égal à 1 pour les sections de classe 2 et à 1,1 pour les sections de classe 1. 
4.3.2.2
Méthodes d'analyse globale 
Les effets des actions peuvent être évalués avec l'analyse globale élastique, y compris lorsque l'on considère la résistance plastique, ou en tous cas en domaine linéaire des sections transversales. 
L'analyse linéaire élastique peut être utilisée pour les vérifications aux états-limites de service, en introduisant les corrections opportunes afin de tenir compte des effets non linéaires comme la fissuration du béton, et pour les vérifications à l'état-limite de fatigue.
Les effets du traînage de cisaillement et de l’instabilité locale doivent être dûment considérés lorsqu'ils affectent sérieusement l'analyse. 
4.3.2.2.1
Analyse linéaire élastique 
Avec ce type d'analyse, on doit également considérer, le cas échéant, le fluage, la fissuration, les effets de la température, le retrait et les phases de construction.
Pour les constructions peu sensibles aux phénomènes du second ordre et donc non susceptibles de présenter des problèmes de stabilité générale, on peut tenir compte du fluage dans les poutres de plancher en remplaçant l'aire des parties en béton, Ac, par des aires équivalentes réduites avec le coefficient d'équivalence n, c'est-à-dire le rapport entre les modules d'élasticité des matériaux, calculés pour le court et le long terme. Si les contraintes de longue durée ne sont pas prépondérantes, on peut adopter un unique coefficient d'équivalence en considérant un module d'élasticité du béton égal à la moitié du module d'élasticité instantané, aussi bien pour les analyses à court terme que pour celles à long terme. Afin de tenir compte de la fissuration des poutres mixtes, deux méthodes peuvent être utilisées. 
La première consiste à réaliser une première «analyse non fissurée» où l'inertie équivalente de toutes les poutres est égale à celle de la section réagissant entièrement, EJ1. Après avoir identifié, à la fin de l'analyse, les sections soumises au moment fléchissant négatif, durant lesquelles on assiste à des phénomènes de fissuration, on réalise une seconde «analyse fissurée». Durant cette analyse, la rigidité EJ1 est attribuée aux parties de poutre soumises au moment fléchissant positif, tandis que la rigidité fissurée obtenue en négligeant le béton tendu, EJ2, est attribuée aux parties de poutre soumises au moment fléchissant négatif. La nouvelle distribution des rigidités et des sollicitations internes est utilisée pour les vérifications des états-limites de service et ultime. 
La seconde méthode, applicable aux poutres continues dans des ossatures contreventées où la différence entre les portées des travées est inférieure à 60 %, considère une extension de la zone fissurée à l'extrémité de chaque travée, caractérisée par une rigidité EJ2, égale à 15 % de la portée de la travée; la rigidité EJ1 est attribuée à toutes les autres zones. 
La rigidité des poteaux doit être considérée comme égale à la valeur indiquée au point 4.3.5.2 de la présente norme. 
Les effets de la température doivent être pris en compte pour le calcul lorsqu'ils sont pertinents. Ces effets peuvent généralement être négligés pour la vérification de l'état-limite ultime, lorsque les éléments structuraux sont de classe 1 ou 2 et en l'absence de danger de déversement. 
Le moment fléchissant obtenu avec l'analyse élastique peut être redistribué de façon à respecter ultérieurement l'équilibre en tenant compte des effets du comportement non linéaire des matériaux et de tous les phénomènes d'instabilité. 
Pour les vérifications à l'état-limite ultime, à l'exception des vérifications à la fatigue, le moment élastique peut être redistribué lorsque la poutre mixte est continue ou fait partie d'une ossature contreventée, que sa hauteur est constante et qu'il n'y a pas de risque d'instabilité. 
Dans le cas de poutres mixtes partiellement enrobées de béton, il convient de vérifier que la capacité en rotation suffit à effectuer la redistribution, en négligeant la contribution du béton à la contrainte dans le calcul du moment résistant réduit dans la situation redistribuée. 
La réduction du moment négatif maximal ne doit pas dépasser les pourcentages indiqués au tableau 4.3.I. 
Tableau 4.3.I - Limites de la redistribution du moment négatif sur les appuis
	Classe de la section 
	1
	2
	3
	4

	«Analyse non fissurée» 
	40
	30
	20
	10

	«Analyse fissurée» 
	25
	15
	10
	0


Si l'on utilise des profils avec des nuances d'acier de construction S355 ou supérieures, il convient que la redistribution ne s'applique qu'aux sections en classe 1 et en classe 2 et qu'elle n'excède pas 30 % pour les «analyses non fissurées» et 15 % pour les «analyses fissurées». 
4.3.2.2.2
Analyse plastique 
L’analyse plastique peut être utilisée pour réaliser les vérifications à l'état-limite ultime lorsque: 
–
tous les éléments sont en acier ou composés d'acier et de béton; 
–
les matériaux respectent les exigences indiquées au paragraphe 4.3.3.1; 
–
les sections sont de classe 1; 
–
les assemblages entre les membrures sont complets et dotés d'une capacité de rotation adéquate ou d'une surrésistance appropriée. 
De plus, dans les zones où l'on suppose un développement des déformations plastiques (rotules plastiques) il est nécessaire que:
–
les profils en acier soient symétriques au plan de l'âme; 
–
la table comprimée soit dûment maintenue;
–
la capacité de rotation de la rotule plastique soit suffisante. 
4.3.2.2.3
Analyse non linéaire 
L’analyse non linéaire doit être réalisée conformément aux indications du point 4.2.3.3. 
Les matériaux doivent être modélisés en considérant toutes leurs non-linéarités et il convient de tenir compte du comportement de l'assemblage au cisaillement parmi les éléments des poutres mixtes. 
L’influence des déformations sur les sollicitations internes doit être prise en compte le cas échéant.
4.3.2.3
Largeurs participantes 
La distribution des contraintes normales dans les éléments mixtes doit être déterminée avec un modèle tenant compte de la diffusion des efforts dans les tables de compression de la poutre métallique et dans la dalle en béton. 
La largeur participante, beff, d'une dalle en béton peut être déterminée avec l'équation:

beff = b0 + be1 + b e2,
[4.3.2]
où b0 est la distance entre les axes des connecteurs et bei=min (Le/8, bi) est la valeur de la largeur collaborante de chaque coté de la section mixte (voir fig. 4.3.1). 
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Fig. 4.3.1. - Définition de la largeur participante beff et des largeurs bei
Le indique la distance approximative entre deux points de nul du diagramme des moments. Dans le cas de poutres continues avec une flexion déterminée principalement par des charges réparties de façon uniforme, on peut utiliser les indications de la figure 4.3.2.
Pour les appuis d'extrémité, la formule devient:

beff=b0 + β1 be-1 + β2 b e-2,
[4.3.3]
où 
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Fig. 4.3.2 - Largeur participante, beff, et portées équivalentes, Let, pour les poutres continues
	for beff,o
	for beff,o


4.3.2.4
Effets des déformations 
On peut, en général, réaliser: 
–
l’analyse du premier ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration initiale de la structure; 
–
l’analyse du second ordre, en imposant l'équilibre sur la configuration déformée de la structure. 
Les effets de la géométrie déformée (effets du second ordre) doivent être pris en compte s'ils ont pour conséquence d'augmenter les effets des actions de manière significative ou de modifier sensiblement le comportement structural. L’analyse du premier ordre peut être utilisée si l'augmentation des sollicitations provoquées par les déformations données par l'analyse du deuxième ordre reste inférieure à 10 %. Cette condition est considérée comme respectée si:

αcr ≥10
[4.3.4]
où αcr est le facteur de majoration des charges de calcul, servant à provoquer des phénomènes de perte de stabilité de l'équilibre élastique. 
Pour les ossatures, la valeur de αcr peut être calculée en utilisant l'expression applicable aux constructions en acier visées au point 4.2.3.4. 
4.3.2.5
Effets des imperfections 
Durant l'analyse structurale, il convient de tenir compte, le cas échéant, des effets des imperfections. 
À cette fin, on peut adopter des imperfections géométriques équivalentes appropriées, sauf si les effets sont inclus implicitement dans le calcul de la résistance des éléments structuraux. 
On doit considérer pour le calcul: 
−
les imperfections globales pour les ossatures ou pour les systèmes de contreventement; 
−
les imperfections locales pour les éléments structuraux individuels. 
Dans le cadre de l'analyse globale de la structure, les imperfections des éléments mixtes soumis à la compression peuvent être négligés au cours de l'analyse du premier ordre. Les imperfections des éléments structuraux peuvent être négligées également durant les analyses du second ordre si:
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[4.3.5]
où 
[image: image285.wmf]l

 est l'élancement normalisé de l'élément, calculé au point 4.3.5.2, Npl,Rk est la résistance à la compression caractéristique de l'élément, obtenue en considérant toutes les résistances des matériaux sans coefficients partiels de sécurité et NEd est l'effort axial de calcul. 
Les effets des imperfections globales doivent être pris en compte conformément aux prescriptions applicables aux structures en acier établies au point 4.2.3.5 de la présente norme. 
Les imperfections, représentées par une courbure initiale des poteaux mixtes et des éléments mixtes en général, sont déjà prises en compte dans le tableau 4.3.III. Pour les poutres de plancher, les imperfections sont reportées dans la formule de vérification appliquée au déversement. 
Pour les éléments en acier, les imperfections sont déjà prises en compte dans les formules de vérification pour l'instabilité reportées au point 4.2.4.1.3 de la présente norme. 
4.3.3.
RÉSISTANCES DE calcul 
La résistance de calcul des matériaux fd est définie avec l'expression: 
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[4.3.6]
où fk est la résistance caractéristique du matériau. 
En particulier, durant les vérifications aux états-limites ultimes, on considère que γM est égal à:
γC (béton) = 1,5;
γA (acier de construction) = 1,05;
γA (acier d'armature) = 1,15;
γV (connexions) = 1,25. 
Durant les vérifications aux états-limites de service on considère que γM = 1. 
Durant les vérifications en situations de projet accidentelles on considère que γM = 1. 
On considère pour les différents matériaux (acier de construction, plaques nervurées, acier d'armature, béton, etc.) les résistances caractéristiques fk définies au chapitre 11 des présentes normes. Dans la présente section, on indique par fyk, fsk, fpk et fck, respectivement, les résistances caractéristiques de l'acier de construction, des barres d'armature, de la plaque nervurée et du béton. 
4.3.3.1
Matériaux 
4.3.3.1.1
Acier 
Pour les caractéristiques des aciers (de construction, pour plaques nervurées et armatures) utilisés dans les structures mixtes en acier-béton, il convient de consulter le point 11.3 des présentes normes. 
Les prescriptions générales relatives aux soudures, visées au point 11.3 des présentes normes, s'appliquent totalement. 
Pour les procédures de soudure des connecteurs et leur contrôle, on peut se référer à des règlementations consolidées. 
Si l'on utilise des goujons à tête, l'acier doit être conforme aux prescriptions visées au point 11.3.4.7.
4.3.3.1.2
Béton 
Les caractéristiques mécaniques du béton doivent résulter d'essais réalisés conformément aux indications des présentes normes sur les structures en béton armé ordinaire ou précontraint. 
Pour les calculs statiques, les classes de résistance du béton à prendre en compte ne doivent être ni inférieures à C20/25 ni supérieures à C60/75; pour les bétons de granulats légers, dont la densité ne peut être inférieure à 1 800 kg/m3, les classes limites sont LC20/22 et LC55/60. 
Pour les classes de résistance du béton supérieures à C45/55 et LC 40/44, une étude appropriée doit être réalisée avant le début des travaux et la production doit suivre des procédures spécifiques pour le contrôle de la qualité. 
Si l'on prévoit d'utiliser des bétons de granulats légers, il faudra considérer que les valeurs du module d'élasticité, des coefficients de fluage, du retrait et de la dilatation thermique, dépendent des propriétés des granulats utilisés; c'est pourquoi les valeurs à utiliser doivent être choisies en fonction des propriétés du matériau spécifique. 
Pour l'utilisation d'éléments préfabriqués, on renvoie aux indications spécifiques des présentes normes. 
4.3.4.
POUTRE AVEC DALLE COLLABORANTE 
4.3.4.1
Typologie des sections 
Les sections résistantes en acier des poutres mixtes, Fig. 4.3.3, sont classées selon les critères visés au point 4.2.3.1. 
Si la poutre en acier est enrobée de béton, les âmes peuvent être considérées comme maintenues transversalement aux fins de la classification de la section, à condition que le béton soit armé, assemblé mécaniquement à la section en acier et capable d'éviter l'instabilité de l'âme et de chaque partie de la table comprimée dans la direction de l'âme. 
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Fig. 4.3.3 - Typologies de sections mixtes pour les poutres
4.3.4.2
Résistance des sections 
Le présent paragraphe s'applique aux sections mixtes réalisées avec des profils et une dalle collaborante. Les méthodes et les critères pour le calcul des caractéristiques de résistance des sections de poutres mixtes avec enrobage se trouvent au point 6.3 de la norme UNI EN1994-1-1. 
4.3.4.2.1
Résistance à la flexion 
Le moment résistant de la section mixte peut être obtenu à partir de plusieurs méthodes conformément aux indications applicables aux constructions en acier.
La largeur de la dalle collaborante devant être utilisée pour les vérifications de résistance des sections peut être déterminée selon les indications du point 4.3.2.3
La plaque nervurée utilisée pour la réalisation des planchers collaborants et disposée avec les nervures parallèles à l'axe du profil ne doit pas être prise en compte dans le calcul du moment résistant. 
4.3.4.2.1.1
Méthode élastique 
Le moment résistant élastique est calculé en fonction d'une distribution élastique des contraintes dans la section. La contribution du béton tendu n'est pas prise en compte. Le moment résistant élastique, Mel, est calculé en limitant les déformations à la limite d'élasticité de la résistance des matériaux: fcd pour le béton, fyd pour l’acier de construction et fsd pour les barres d’armature.
4.3.4.2.1.2
Méthode plastique 
Le moment plastique de calcul, Mpl,Rd, est évalué en considérant une plastification totale de tous les matériaux, une contrainte de compression dans le béton égale à 0,85fcd, et en négligeant la résistance à la traction du béton.
4.3.4.2.1.3
Méthode élastique plastique 
Le moment résistant de la section est obtenu avec une analyse non linéaire en utilisant les courbes contrainte-déformation des matériaux. On considère la conservation des sections planes. La méthode s'applique aux sections de n'importe quelle classe; il convient donc de tenir compte de toutes les non-linéarités présentes, des éventuels phénomènes d'instabilité et du degré de connexion. 
4.3.4.2.2
Résistance à l'effort tranchant 
La résistance à l'effort tranchant de la membrure est entièrement confiée à la poutre métallique, dont la résistance est calculée selon les formules reportées au point 4.2.4.1.2. 
4.3.4.3
Systèmes de connexion acier-béton 
Dans les structures mixtes, on définit par systèmes de connexion les dispositifs capables d'assurer la transmission des forces de glissement entre l'acier et le béton. 
Pour les poutres, il convient de prévoir des connecteurs présents sur toute la longueur ainsi qu'une armature transversale capable de transmettre la force de glissement entre la dalle et la poutre en acier, en négligeant l'effet de l'adhérence entre les deux parties. 
Le présent paragraphe fournit des indications générales concernant les systèmes de connexion entre la poutre métallique et la dalle en béton, ainsi que des indications spécifiques pour le calcul de la connexion avec des connecteurs ductiles.
Le système de connexion est défini comme ductile s'il possède une capacité de déformation suffisante pour justifier l'hypothèse d'un comportement plastique idéal dans la structure considérée; les connecteurs peuvent être classés comme «ductiles» selon les indications du point 4.3.4.3.1.
Les concepts de connexion complète et de connexion partielle sont applicables uniquement aux poutres pour lesquelles la théorie plastique est utilisée pour le calcul des résistances à la flexion des sections critiques. Une travée de poutre, ou un porte-à-faux, possède une connexion complète lorsqu'une augmentation du nombre de connecteurs n'augmente plus la résistance à la flexion de calcul de l’élément. Dans le cas contraire, la connexion est partielle.
Le degré de connexion ( s’entend, ainsi, comme le rapport entre le nombre réel de connecteurs de cisaillement présents, N, et le nombre de connecteurs assurant le développement complet du moment résistant plastique de la section mixte, Nf.
Lorsque les sections uniquement en acier sont ductiles ou compactes (classe 1 et 2, selon les définitions visées aux points 4.2.3.1. et 4.3.4.1.) et qu'elles sont conçues en utilisant la méthode plastique, on peut utiliser une connexion de cisaillement partielle uniquement si la charge ultime de calcul est inférieure à celle qui pourrait être supportée par le même élément conçu avec des connexions complètes. 
Les différents types de connecteurs peuvent être classés selon les catégories suivantes: 
–
connexions de cisaillement; 
–
goujons à tête; 
–
connexions composées de connecteurs de cisaillement et de goujons; 
–
connexions de frottement. 
Le présent paragraphe expose les méthodes de calcul pour les connexions de cisaillement utilisant des goujons à tête où la traction agissant sur le connecteur de cisaillement individuel est inférieure à 1/10 de sa résistance ultime. 
4.3.4.3.1
Connexions de cisaillement avec goujons 
4.3.4.3.1.1
Disposition et limitations 
Les goujons à tête doivent être ductiles afin de pouvoir adopter une méthode de calcul plastique pour la connexion et appliquer la méthode plastique à la définition du moment résistant de la poutre.
Un connecteur peut être considéré comme ductile si sa capacité de déformation en cisaillement est supérieure à 6 mm, mais cette valeur doit être validée par des essais appropriés ou en tous cas certifiée par le producteur des goujons à tête. Sinon, le comportement des goujons à tête peut être considéré comme «ductile» sur l'ensemble de la portée d'une poutre de plancher si: 
· les goujons à tête possèdent une hauteur minimale après la soudure égale à 76 mm et un diamètre égal à 19 mm;
· la section en acier en I ou en H est laminée à chaud; 
· lorsque, en cas d'utilisation de plaques nervurées pour le plancher, celles-ci sont continues sur la poutre;
· sur chaque nervure un seul goujon est appliqué;
· la plaque nervurée doit respecter les limitations b0/hp ≥ 2 et hp ≤ 60 mm (voir figures 4.3.4.a et 4.3.4.b);
· la force agissant sur la dalle est calculée en utilisant la méthode pour le calcul du moment plastique. 
Le degré de connexion , défini au point 4.3.4.3, doit en tous cas respecter les limitations suivantes:
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[4.3.7]
où avec Le on indique la distance, en mètres de la zone de moment positif entre points de moment nul dans la partie de la poutre soumise au moment positif.
Sinon, on peut considérer comme «ductiles» les goujons à tête d'une hauteur d'au moins 4 fois leur diamètre, et dont le diamètre est compris entre 16 mm et 25 mm, soudés sur un profil à tables égales et un degré de connexion défini par le rapport:
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[4.3.8]
Pour des cas plus généraux, on renvoie aux règlementations dont la fiabilité a été vérifiée.
4.3.4.3.1.2
Résistance des connecteurs 
La résistance de calcul au cisaillement d'un goujon à tête, soudé de façon automatique, avec un bourrelet de soudage normal, placé dans une dalle de béton pleine peut être considérée comme égale à la plus faible des valeurs suivantes:
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[4.3.9]
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[4.3.10]
où:
γV
est le facteur partiel défini au point 4.3.3;
ftk
est la résistance caractéristique à la rupture de l'acier du goujon (en tous cas ftk ≤ 500 MPa );
fck
est la résistance cylindrique caractéristique du béton de la dalle;
Ecm
est la valeur moyenne du module d'élasticité sécant du béton de la dalle défini au point 11.2.10.3;
d
est le diamètre du goujon, compris entre 16 et 25 mm;
hsc
est la hauteur du goujon après soudage; 
α = 0,2 (hsc / d + 1 )
pour 3 ≤ hsc / d ≤ 4,
[4.3.11 a]
α = 1,0
pour hsc / d > 4.
[4.3.11 b]
Dans le cas des dalles avec plaque nervurée, la résistance de calcul des goujons à tête, calculée pour la dalle pleine, doit être réduite de façon appropriée. Pour la plaque disposée avec les nervures parallèles à l'axe du profil, la résistance de la connexion de cisaillement est multipliée par le facteur de réduction:

kl = 0,6 ( b0 ((hsc − hp ) /
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[4.3.13]
où hsc est la hauteur du connecteur, non supérieure à hp+75mm, et hsc , hp et b0 sont indiquées à la figure 4.3.4(a). 
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Fig. 4.3.4(a) - Disposition de la plaque nervurée par rapport au profil en acier
Si les nervures sont orientées perpendiculairement au profil en acier (figure 4.3.4(b)), le facteur de réduction est 

kt = 0,7 ( b0 ((hsc − hp ) /
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[4.3.14]
où nr est le nombre de goujons dans une nervure. La (4.3.14) ne peut être utilisée que si ftk du connecteur est inférieur à 450 MPa. La valeur de kt doit toujours être inférieure à celles reportées dans le tableau 4.3.II; l’expression de kt est valable si hp≤85mm et b0≥hp et avec des connecteurs d'un diamètre maximal égal à 20 mm dans le cas d'une soudure à travers la plaque et égal à 22 mm dans le cas d'une plaque trouée. 
Tableau 4.3.II - Limites supérieures du coefficient kt
	Nombre de goujons dans une nervure
	Épaisseur de la plaque
	Connecteurs avec (≤20 mm et soudés à travers la plaque
	Plaque avec trous et goujons soudés sur le profil – diamètre des goujons de 19 ou 22 mm

	Nr=1
	≤1,0
	0,85
	0,75

	
	>1,0
	1,00
	0,75

	Nr=2
	≤1,0
	0,70
	0,60

	
	>1,0
	0,80
	0,60
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Fig. 4.3.4(b) - Disposition de la plaque nervurée par rapport au profil en acier
4.3.4.3.2
Autres types de connecteurs 
Pour les autres types de connecteurs, comme les connecteurs à pression, les crochets et les boucles, les connecteurs rigides dans les dalles pleines, la résistance au cisaillement doit être évaluée conformément aux règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.3.4.3.3
Évaluation des sollicitations tranchantes agissant sur le système de connexion 
Pour le calcul de la connexion, la force de glissement par unité de longueur peut être calculée en utilisant l'analyse linéaire élastique, l'analyse non linéaire ou, dans le cas de connecteurs ductiles, la théorie plastique. 
Dans le cas de l'analyse élastique, chaque connecteur doit être vérifié. 
Pour les connexions ductiles complètes, la force totale maximale de glissement de calcul, Vld qui doit être contrastée par des connecteurs distribués entre les sections critiques, est déterminée par des équations d'équilibre plastique. 
Si on utilise la théorie élastique pour les sections transversales, la force de glissement par unité de longueur doit elle aussi être calculée en utilisant la théorie élastique. Les propriétés élastiques de la section transversale doivent être égales à celles utilisées pour le calcul des contraintes normales. 
4.3.4.3.4
Dispositions constructives de la zone de connexion de cisaillement 
L'enrobage au dessus des connecteurs ne doit pas être inférieur à 20 mm. L'épaisseur de la semelle à laquelle le connecteur est soudé doit être suffisante pour permettre un soudage correct et un transfert convenable de l’effort de cisaillement. La distance minimale entre le connecteur et le bord de la table à laquelle il est soudé ne doit pas être inférieure à 20 mm. 
Il convient d’avoir une hauteur hors-tout de goujon d’au moins 3 fois le diamètre d de la tige. La tête du goujon doit avoir un diamètre d'au moins 1,5d et une épaisseur d'au moins 0,4d. Lorsque les connecteurs de cisaillement sont soumis à des actions provoquant des contraintes de fatigue, le diamètre d'un goujon soudé ne doit pas dépasser 1,5 fois l'épaisseur de la semelle à laquelle il est soudé. Lorsque les goujons sont soudés à la semelle au droit de l'âme du profil en acier, leur diamètre ne doit pas dépasser 2,5 fois l'épaisseur de la semelle. 
Lorsque les connecteurs sont utilisés avec les plaques nervurées pour la réalisation des planchers dans les bâtiments, il convient d’avoir une hauteur nominale de connecteur dépassant d'au moins 2 fois le diamètre de la tige située au dessus de la plaque nervurée. Il convient d’avoir une largeur minimale des creux d'ondes pouvant être utilisés dans les bâtiments qui ne soit pas inférieure à 50 mm. 
4.3.4.3.5
Armature transversale 
L’armature transversale de la dalle doit être conçue de façon à éviter la rupture prématurée par glissement ou par fissuration longitudinale dans les sections critiques de la dalle de béton due aux sollicitations élevées de cisaillement créées par les connecteurs. L’armature doit être dimensionnée de façon à absorber les contraintes de glissement agissant sur les surfaces «critiques» de rupture potentielle, a-a, b-b, c-c, d-d, illustrées à la Fig. 4.3.5. 
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Fig. 4.3.5 - Surfaces typiques d'effondrement au cisaillement dans les tables en béton
La sollicitation de cisaillement agissant le long des surfaces critiques doit être évaluée conformément aux hypothèses de calcul prises pour la détermination de la résistance de la connexion. 
L’aire de l'armature transversale dans une dalle pleine ne doit pas être inférieure à 0,002 fois l'aire du béton et elle doit être distribuée de façon uniforme. Dans les dalles avec une plaque nervurée dont les nervures sont parallèles ou perpendiculaires à l'axe de la poutre, l'aire de l’armature transversale ne doit pas être inférieure à 0,002 fois l'aire du béton de la dalle placée au dessus de l'extrados de la plaque nervurée et elle doit être distribuée de façon uniforme. 
4.3.4.4
Modalités d'exécution 
Les modalités d'exécution doivent être conformes aux indications des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.3.4.5
Épaisseurs minimales 
Pour les éléments en acier de la structure mixte, on applique les règles établies au point 4.2.9.1. des présentes normes. 
Dans les poutres composées de profils métalliques et d'une dalle en béton armé, l'épaisseur de la dalle collaborante ne doit pas être inférieure à 50 mm et l'épaisseur de la table de la poutre en acier à laquelle la dalle est assemblée ne doit pas être inférieure à 5 mm. 
4.3.5.
POTEAUX MIXTES 
4.3.5.1
Généralité et typologies 
On considère que les poteaux mixtes sont soumis à une compression centrée, de compression-flexion et cisaillement, constituées de l'assemblage de profils métalliques, armatures métalliques et béton: 
(a) sections complètement enrobées de béton; 
(b) sections partiellement enrobées de béton; 
(c) tubes rectangulaires remplis de béton; 
(d) tubes circulaires creux remplis de béton. 
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Fig. 4.3.6 - Types de sections pour poteaux mixtes, traités dans le présent paragraphe
En général, on peut concevoir n'importe quel type de section transversale, dans laquelle les éléments en acier et en béton sont assemblés de façon à réaliser des formes en tous genres. Le calcul et les vérifications de ces éléments structuraux doivent être réalisés en utilisant les procédures numériques fiables qui tiennent compte des non-linéarités des matériaux et des systèmes de connexion, des phénomènes de retrait et de fluage ainsi que des non-linéarités liées aux imperfections. 
Ci-après, on fournit des indications permettant de vérifier les poteaux mixtes les plus communs, illustrés à la figure 4.3.6, qui respectent les exigences suivantes: 
1. la section est doublement symétrique; 
2. la section est uniforme sur la hauteur du poteau; 
3. le rapport de contribution du profilé en acier (, défini au point 4.3.5.2, est compris entre 0,2 et 0,9; 
4. l'élancement normalisé 
[image: image298.wmf]l

, défini au point 4.3.5.2, est inférieur à 2.0; 
5. pour les sections totalement enrobées, fig. 4.3.6, les enrobages maximaux que l'on peut considérer pour le calcul sont cy=0,4 ( b et cz=0,3 ( h; 
6. le rapport entre la hauteur hc et la largeur bc de la section doit être 0,2 ≤ hc / bc ≤ 5,0;
7. l’armature longitudinale utilisée pour le calcul ne doit pas être supérieure à 6 % de la section en béton.
Parmi les critères de vérification, en outre, il convient de distinguer le cas où les sollicitations sont confiées entièrement à la structure mixte de celui où la construction est réalisée en construisant d'abord la partie en acier puis en la complétant avec le béton. 
4.3.5.2
Rigidité en flexion efficace, élancement et rapport de contribution de l'acier 
Le rapport de contribution du profilé en acier est défini par la formule: 
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[4.3.15]
où Aa indique l'aire du profil en acier et Npl,Rd la résistance plastique à l'effort normal de la section mixte, définie au point 4.3.5.3.1. 
La rigidité en flexion efficace de la section mixte, EJeff, devant être utilisée pour la définition de la charge eulérienne est donnée par la formule:
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[4.3.16]
où ke est un facteur de correction qu'il convient de prendre égal à 0,6, alors que Ja, Js et Jc sont les moments d'inertie du profil en acier, des barres d’armature et du béton pour le plan en flexion considéré et Ec,eff est le module d'élasticité efficace du béton obtenu en tenant compte des effets du fluage en dérivant de la relation:
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[4.3.17]
où
Ecm est le modules d'élasticité instantané du béton
(  est le coefficient de fluage défini au point (11.2.10.7)
NEd est l’action axiale maximale de calcul
NG,Ed est le taux d’action axiale due à des actions permanentes
L'élancement réduit du poteau est défini comme:
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[4.3.18]
où Ncr est la charge critique eulérienne définie en fonction de la rigidité flexionnelle efficace du poteau mixte et Npl,Rk est la valeur caractéristique de la résistance à la compression donnée par:
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[4.3.19]
Pour le calcul des sollicitations à l'état-limite ultime la rigidité en flexion devrait être déterminée en fonction de la relation suivante afin de tenir compte des effets du second ordre: 
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[4.3.20]
où k0 a une valeur de 0,9 et ke,II est considéré comme égal à 0,5. 
Lorsqu'un poteau est particulièrement élancé, ou lorsque la construction demande des niveaux spéciaux de sécurité, il convient de considérer également les phénomènes à long terme. 
4.3.5.3
Résistance des sections 
4.3.5.3.1
Résistance de la section à des contraintes normales
La résistance plastique de calcul de la section mixte à une contrainte normale peut être évaluée selon la formule 
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[4.3.21]
où Aa, Ac, As sont, respectivement, les aires du profil en acier, de la partie en béton et des barres d’armature. Si l'on adopte des sections remplies (Fig.4.3.6 c, d) on peut remplacer le coefficient 0,85 par le coefficient 1,0 (fig. 4.3.6 c). Pour les poteaux mixtes remplis réalisés avec des profils à section creuse de forme circulaire (fig.4.3.6 d) on peut tenir compte, pour le calcul de la contrainte normale plastique résistante, des effets produits par le confinement que le tube en acier exerce sur le béton. En particulier, on peut se référer aux différents modèles de confinement présents dans les règlementations et dans la documentation technique/scientifique dont la validité a été vérifiée. En l'absence d'analyses plus précises et pour les éléments structuraux du type représenté à la figure 4.3.7 on peut utiliser le modèle de confinement suivant.
La résistance plastique de calcul du poteau circulaire rempli de béton, en tenant compte du confinement, prend la forme suivante:
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[4.3.22]
où t est l'épaisseur du tube en acier et d est le diamètre externe du poteau. Cette formule est valable dans le cas où 
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 sont donnés par les expressions suivantes
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Figure 4.3.7 - Section type de poteau mixte circulaire rempli de béton où l'on peut considérer le confinement du béton
Le moment résistant de calcul du poteau mixte MRd en fonction de l'effort normal NEd agissant est obtenu à partir de la courbe d'interaction M-N, qui définit la résistance de la section transversale.
Pour définir ce diagramme d'interaction N-M, on peut utiliser les méthodes présentes dans les règlementations et dans la documentation technique dont la validité a été vérifiée ou bien utiliser des procédures spécifiques et des techniques numériques fondées sur l'intégration des relations constitutives contrainte-déformation de l'acier et du béton dans la section mixte.
Si l'on utilise les types de section mixte présentés à la figure 4.3.6 et respectant les exigences exposées au point 4.3.5.1, on peut adopter une méthode simplifiée pour la définition du diagramme d'interaction N-M (voir figure 4.3.8).
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Figure 4.3.8 - Méthode simplifiée pour l'évaluation du diagramme d'interaction N-M pour les poteaux mixtes
Avec cette méthode, on considère le modèle du stress-block pour le béton, on néglige la résistance à la traction du béton et on adopte une méthode de calcul plastique où les barres d'armature sont considérées comme complètement déformées, de même que le profil en acier. Le diagramme n'est pas complètement représenté, mais évalué d'une manière approximative selon une ligne polygonale passant par quatre points: A, B, C et D. 
Les points A et B correspondent, respectivement, aux sollicitations d'effort normal centré et de flexion pure.
Les points C et D sont obtenus en fixant l'effort normal à la valeur Npm,Rd et 0,5 Npm,Rd, Npm,Rd étant la valeur de calcul de résistance à l'effort normal de la seule partie en béton de la section mixte:
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où Ac est l'aire globale de béton de la section mixte.
Le diagramme résistant fournit le moment résistant plastique de calcul associé à l'effort normal NEd de la combinaison de calcul comme:
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où Mpl,Rd est la valeur de calcul du moment résistant plastique et d est un coefficient de calcul pour la compression et la flexion uniaxiale.
Si le poteau est soumis à des sollicitations de compression-flexion déviée, la vérification du poteau mixte est réalisée en calculant les coefficients de calcul dy et dz indépendamment pour les deux plans de flexion des poteaux, selon la méthode présentée à la figure 4.3.8, et en contrôlant que:
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où Mpl,y,Rd et Mpl,z,Rd sont les valeurs de calcul des moments résistants plastiques par rapport aux deux plans de flexion, alors que My,Ed et Mz,Ed sont les moments fléchissants dérivant des analyses structurales, majorés afin de tenir compte des phénomènes du second ordre, comme illustré au point 4.3.5.4.3 ou bien calculés selon un modèle de calcul où les imperfections de l'élément ont été considérées à l'aide de facteurs d'imperfection opportuns. Les coefficients (M,y et (M,z sont ceux reportés au point 4.3.5.4.3.
4.3.5.3.2
Résistance et cisaillement de la section 
La valeur de calcul de l'effort tranchant VEd agissant sur la section doit être distribuée entre la partie en acier et la partie en béton afin qu'elle soit inférieure ou égale à la résistance de chacune des deux parties de la section. En l'absence d'analyses plus précises, le cisaillement peut être divisé en utilisant la formule suivante:
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où 
Mpl,Rd est la valeur de calcul du moment résistant de la section mixte et Mpl,a,Rd est la valeur de calcul du moment résistant de la section en acier. En général, l'effort tranchant de calcul sur la partie en acier, Va,Ed, ne doit pas dépasser la moitié du cisaillement résistant de calcul de la section en acier, Va,Rd (point 4.2.4.1.2), afin de pouvoir négliger ainsi l'influence sur la détermination de la courbe d'interaction N-M. En cas contraire, on peut tenir compte de l'interaction en fonction des indications du point 4.2.4.1.2.
Par simplification, on peut attribuer tout l'effort tranchant de calcul VEd à la partie en acier. 
4.3.5.4
Stabilité des membrures 
4.3.5.4.1
Poteaux comprimés 
La résistance de calcul à l'instabilité du poteau mixte est donnée par la formule: 
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où Npl,Rd est la résistance définie au point 4.3.5.3.1 et χ est le coefficient de réduction qui tient compte des phénomènes d'instabilité, défini en fonction de l'élancement normalisé de l'élément 
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 avec la formule
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où 
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 et α est le facteur d'imperfection, obtenu à partir du tableau 4.3.III. 
Tableau 4.3.III - Courbes de flambement et facteurs d'imperfections 
	Section
	Inflexion selon l'axe
	Courbe de stabilité
	Imperfection d'élément 
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(a)
	y-y
	b
	L/200

	
	z-z
	c
	L/150
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(b)
	y-y
	b
	L/200

	
	z-z
	c
	L/150
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(c)
	
	a
((s<3 %)
	L/300

	
	
	b
(3 %<(s<6 %)
	L/200

	
	
	(s=As/Ac 
(As aires des armatures, Ac aire du béton)
	

	Courbe de stabilité
	a
	b
	C

	Facteur d'imperfection (
	0,21
	0,34
	0,49


4.3.5.4.2
Voilement local 
Les effets du voilement local peuvent être négligés pour le calcul des poteaux si les inégalités suivantes sont respectées: 
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	pour les poteaux circulaires creux remplis;
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	pour les poteaux rectangulaires creux remplis;
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	pour les sections partiellement enrobées;
	[4.3.33]
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	pour les sections totalement enrobées;
	[4.3.34]


où b et tf sont respectivement la largeur et l'épaisseur des semelles du profil en I ou en H; d et t représentent, quant à eux, le diamètre et l'épaisseur de la section des profils creux; c est l'enrobage externe des sections totalement enrobées. 
4.3.5.4.3
Poteaux soumis à la compression et à la flexion 
La vérification à la compression et à la flexion du poteau mixte est réalisée en contrôlant que:

MEd≤αM (Mpl,Rd(NEd)
[4.3.35]
où MEd, associé à l'effort normal NEd, est la valeur maximale du moment fléchissant dans le poteau, calculée en considérant, le cas échéant, les défauts de rectitude du poteau, voir le tableau 4.3. III, et les effets du second ordre et Mpl,Rd(NEd) le moment résistant de calcul disponible, en fonction de NEd. 
Le coefficient αM est considéré comme égal à 0,9 pour les nuances S235 et S355 des aciers contraints, et égal à 0,8 pour les nuances S420 et S460. 
Les effets des phénomènes du second ordre peuvent être considérés en augmentant les moments obtenus à partir de l'analyse élastique avec le coefficient de majoration:
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où Ncr est la charge eulérienne et β est un coefficient dépendant de la répartition du moment fléchissant le long de l'axe de l'élément.
Le coefficient β est considéré comme égal à 1, lorsque l’évolution du moment fléchissant est parabolique ou triangulaire avec des valeurs nulles aux extrémités du poteau, et il est donné par:
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lorsque l’évolution est linéaire, avec Mmax et Mmin les moments aux extrémités du poteau, conformes entre eux s'ils tendent les fibres situées du même coté de l'élément (si M est constante Mmax=Mmin et β=1,1). 
4.3.5.5
Transfert des efforts entre composant en acier et composant en béton 
La longueur de transfert des efforts entre l'acier et le béton ne doit pas dépasser le double de la plus petite dimension de la section transversale ou bien, si elle est inférieure, un tiers de la hauteur du poteau. 
Si, durant le transfert des efforts, on se fie à la résistance due à l'adhérence et au frottement, la valeur ponctuelle de la contrainte tangente peut être calculée avec une analyse élastique en phase non fissurée. La valeur ponctuelle maximale ne doit pas dépasser les contraintes tangentes limites d'adhérence fournies au paragraphe suivant. 
Si on réalise une liaison mécanique, en utilisant les connecteurs ductiles visés au point 4.3.4.3.1, on peut réaliser une évaluation en domaine plastique des efforts transférés, en les répartissant de façon uniforme entre les connecteurs. 
Dans les sections partiellement revêtues composées de profils métalliques en double T, le béton situé entre les semelles doit être assemblé à l'âme à l'aide de connecteurs et en identifiant un mécanisme clair de transfert entre le béton et l'âme si une flexion selon l'axe faible est présente; de plus, si la résistance au cisaillement n'est pas attribuée uniquement au profil en acier, les étriers, permettant à la partie en béton armé de résister au cisaillement, doivent être passants ou soudés à l'âme. 
4.3.5.5.1
Résistance au glissement entre les composants 
La résistance au glissement entre les profils en acier et le béton résultent des contraintes d'adhérence, du frottement à l'interface acier-béton ainsi que de l'assemblage mécanique; la résistance doit permettre d'éviter les glissements significatifs pouvant affecter les modèles de calcul pris en considération. 
Dans le cadre de la méthode de vérification aux états limites, on peut considérer une contrainte tangente de calcul due à l'adhérence et au frottement, jusqu'aux limites suivantes: 
–
0,30 MPa,
pour les sections totalement enrobées; 
–
0,55 MPa,
pour les sections circulaires remplies de béton; 
–
0,40 MPa,
pour les sections rectangulaires remplies de béton; 
–
0,20 MPa,
pour les semelles des sections partiellement enrobées; 
–
0 (zéro),
pour l'âme des sections partiellement enrobées. 
Si ces limites sont dépassées, tout l'effort doit être confié aux liaisons mécaniques. L'assemblage mécanique entre le profil en acier en double T et le béton peut être réalisé à l'aide d'étriers soudés à l'âme du profil ou bien de barres d’armature traversantes; un autre mécanisme d'assemblage peut être mis en place avec des goujons soumis au cisaillement. En tous cas il est nécessaire de définir un système d'assemblage avec lequel le fonctionnement pour le transfert des sollicitations est clair. 
En cas de goujons à tête situés sur l'âme des sections en acier en double T ou semblables, les semelles limitent l'expansion latérale du béton en augmentant la résistance au glissement des goujons. Cette résistance supplémentaire peut être considérée comme égale à µPRd/2, voir la Fig. 4.3.-9, sur chaque semelle pour chaque rangée de goujons, PRd étant la résistance de calcul d'un seul connecteur. On peut considérer que µ =0,5. Ces valeurs des résistances mécaniques sont considérées comme valables si la distance entre les semelles respecte les limitations (voir figure 4.3.9): 
–
300 mm,
en présence d'un connecteur par rangée; 
–
400 mm,
en présence de deux connecteurs par rangée; 
–
600 mm,
en présence de trois ou de plusieurs connecteurs par rangée. 
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Fig. 4.3.9 - Disposition des goujons pour la liaison mécanique acier-béton
4.3.5.6
Enrobage et minimum d'armature 
il convient de respecter les limitations suivantes: 
–
l'enrobage de béton d'une semelle de profilé en acier totalement enrobé ne doit pas être inférieur à 40 mm, ou à un sixième de la largeur de la semelle; 
–
l'enrobage des armatures doit être conforme aux dispositions relatives aux structures en béton armé ordinaire. 
Les armatures doivent être réalisées en respectant les indications suivantes 
–
l’armature longitudinale, si elle est considérée pour le calcul, ne doit pas être inférieure à 0,3 % de la section du béton; 
–
l’armature transversale doit être conçue conformément aux règles applicables aux structures en béton armé ordinaire; 
–
la distance nette entre les barres et le profilé peut être plus faible que celle exigée, voire nulle; dans ce cas, il convient de prendre pour l'adhérence acier-béton un périmètre efficace de la barre d'armature égal à la moitié ou au quart de son périmètre (figure 4.3.10);
–
les treillis soudés électriquement peuvent être utilisés comme des étriers dans les poteaux enrobés mais ils ne peuvent pas supporter l'armature longitudinale. 
Dans les sections remplies de béton, l'armature n'est généralement pas nécessaire.
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Fig. 4.3.10 - Périmètre efficace des barres d'armature.
4.3.6.
DALLES MIXTES AVEC PLAQUE NERVURÉE 
On définit comme mixte une dalle en béton coulée sur une plaque nervurée, où cette dernière, après le durcissement du béton, participe à la résistance de l'ensemble en constituant totalement ou en partie l'armature inférieure. 
La transmission des forces de glissement à l'interface entre la plaque et le béton ne peut pas reposer uniquement sur l'adhérence, et des systèmes spécifiques doivent être adoptés qui peuvent être: 
–
à liaison mécanique réalisée par des déformations du profil métallique ou à liaison par frottement pour les profils à formes rentrantes, (a) et (b), figure 4.3.11; 
–
des ancrages d'extrémité réalisés par des goujons soudés ou d’autres types de connexion locale entre le béton et la plaque en acier, uniquement en combinaison avec les liaisons (c), figure 4.3.11; 
–
des ancrages d'extrémité dérivant de la déformation des nervures à l'extrémité de la tôle, uniquement en combinaison avec des systèmes de liaison par frottement, (d) figure 4.3.11. 
Il convient en tous cas de vérifier l'efficacité et la sécurité de l'assemblage de la plaque nervurée et du béton. 
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Fig. 4.3.11 - Formes typiques de liaisons des dalles mixtes
4.3.6.1
Analyse pour le calcul des sollicitations 
Si les dalles sont calculées comme des poutres continues, on peut utiliser les méthodes d'analyse suivantes, déjà présentées au point 4.3.2.2: 
(a)
analyse linéaire avec ou sans redistribution; 
(b)
analyse globale plastique, à condition qu'il soit démontré que les sections dans lesquelles des rotations plastiques sont requises possèdent une capacité de rotation suffisante; 
(c)
analyse élasto-plastique prenant en compte les propriétés non linéaires des matériaux. 
Les méthodes linéaires ne sont pas adaptées aux états-limites ultimes et aux états limites de service. Les méthodes plastiques doivent être utilisées uniquement à l'état-limite ultime. 
Une analyse plastique sans vérification directe de la capacité de rotation peut être utilisée pour l'état-limite ultime si l'acier d'armature utilisé est de classe B450C (visé au point 11.3.2.1) et si la portée n'est pas supérieure à 3 m. 
Si les effets de la fissuration du béton sont négligés dans l'analyse aux états limites-ultimes, les moments fléchissants négatifs sur des appuis intermédiaires peuvent optionnellement être réduits d'une valeur allant jusqu'à 30 %, en augmentant en conséquence les moments fléchissants positifs s'exerçant dans les travées adjacentes. 
Une dalle continue peut être conçue comme une succession de travées en appui simple. Il convientalors de placer les armatures sur les appuis intermédiaires conformément au point 4.3.6.3.1 suivant. 
4.3.6.1.1
Largeur participante de la dalle pour les charges concentrées ponctuelles ou linéaires 
Des forces concentrées ou appliquées le long d'une ligne parallèle aux nervures de la plaque peuvent être considérées comme réparties sur une largeur bm en exerçant une diffusion à 45° jusqu'au bord supérieur de la plaque, voir figure 4.3.12, selon la formule: 

bm = bp + 2 (hc + hf )
[4.3.38]
où: 
bp est la largeur sur laquelle agit la charge, 
hc est l'épaisseur de la dalle sur la nervure et hf est l'épaisseur des finitions. Pour les charge linéaires disposées transversalement par rapport à l'axe de la nervure, on peut utiliser la même formule en considérant bp comme l’extension de la ligne de charge. On peut supposer différentes largeurs efficaces bm en présence de différents détails d'armature dans la dalle, comme l'indiquent les références techniques ultérieures visées au chapitre 12.
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Fig. 4.3.12 - Diffusion de la charge concentrée
4.3.6.2
Vérifications de résistance à l'état-limite ultime 
On considère en général les vérifications suivantes: 
–
résistance à la flexion; 
–
résistance au glissement; 
–
résistance au poinçonnement et au cisaillement. 
Aux fins de la vérification au glissement, il convient de connaitre la résistance de calcul au cisaillement longitudinal τu,Rd typique de la plaque nervurée prévue, déterminée selon les critères visés au chapitre 11 des présentes normes. 
La résistance d'une dalle mixte aux sollicitations de cisaillement-poinçonnement est généralement évaluée à l'aide d'un essai approprié, visant à reproduire les conditions réelles de la surface de contact entre les plaques et la coulée de béton que l'on trouve sur le chantier. 
Si l'on considère que seule la plaque nervurée est efficace et que le béton ne sert qu'à contraster le voilement local, la résistance peut être vérifiée conformément aux indications de règlementations fiables, applicables aux profilés minces en acier formés à froid. 
4.3.6.3
Vérifications aux états-limites de service 
4.3.6.3.1
Vérifications à la fissuration 
Il convient de vérifier la largeur des fissures dans les régions de moment fléchissant négatif des dalles continues conformément au point 4.1.2.2.4. 
Lorsque des dalles continues sont calculées en appui simple, conformément au point 4.3.6.1 précédent, il convient que la section transversale de l’armature anti-fissuration située au-dessus des nervures ne soit pas inférieure à 0,2 % de l'aire de la section transversale du béton situé au dessus des nervures de la plaque en acier dans le cas de constructions non étayées en phase de coulée, et à 0,4 % de cette aire placée au dessus des nervures pour les constructions étayées. 
4.3.6.3.2
Vérifications de déformation 
Il n'est pas nécessaire de prendre en compte le glissement d'extrémité si la charge de début de glissement observée au cours des essais (définie comme la charge provoquant un glissement d'extrémité de 0,5 mm) est supérieure à 1,2 fois la charge de service de calcul, ou bien si la contrainte tangente de glissement à l'interface est inférieure à 30 % de la contrainte limite d'adhérence τu,Rd. 
Le calcul des flèches peut être omis si le rapport portée-hauteur n'excède pas les limites données au point 4.1 précédent liées aux structures en béton armé et que l'effet de glissement d'extrémité est négligeable. 
4.3.6.4
Vérifications de la plaque nervurée durant la phase de coulée 
4.3.6.4.1
Vérification de résistance 
La vérification de la plaque nervurée doit être réalisée conformément aux indications de la règlementation UNI EN1993-1-3 en matière de profilés à parois minces formés à froid. Il convient de prendre en compte l'effet des bossages ou des indentations sur les résistances de calcul. 
4.3.6.4.2
Vérifications aux états-limites de service 
Il convient que la flèche des plaques sous l'effet de leur poids propre ajouté à celui du béton frais, à l'exclusion des charges de construction, ne dépasse pas  L/180 ou 20 mm, L étant la portée réelle de la travée entre deux appuis définitifs ou provisoires. 
Il est permis de faire varier ces limites lorsqu’une inflexion plus importante ne risque pas d’altérer la sécurité ou l’aptitude au service du plancher et lorsque l’on tient compte du poids supplémentaire du béton dû à l’accumulation du béton dans le calcul du plancher et de la structure porteuse. Lorsque la flèche de l'extrados est susceptible de créer des problèmes pour des raisons de service de la structure, il peut s'avérer nécessaire de réduire ces limites. 
4.3.6.5
Dispositions constructives 
4.3.6.5.1
Épaisseur minimale des plaques nervurées 
L'épaisseur des plaques nervurées utilisées pour les dalles mixtes ne doit pas être inférieure à 0,8 mm. L'épaisseur de la plaque pourra être réduite à 0,7 mm si, durant la phase de construction, des mesures appropriées sont étudiées afin de permettre le passage sécurisé des engins de travaux et du personnel. 
4.3.6.5.2
Épaisseur de la dalle 
La hauteur hors-tout h du plancher mixte ne doit pas être inférieure à 80 mm. L'épaisseur du béton hc au-dessus de l'extrados des nervures des plaques ne doit pas être inférieure à 40 mm. 
Si la dalle fait partie d’une poutre mixte ou est utilisée comme diaphragme horizontal la hauteur hors-tout h ne doit pas être inférieure à 90 mm et hc ne doit pas être inférieure à 50 mm. 
4.3.6.5.3
Granulats 
La dimension nominale des granulats dépend de la plus petite dimension de l'élément structural dans lequel le béton est coulé. 
4.3.6.5.4
Appuis 
Les dalles mixtes reposant sur des éléments en acier ou en béton doivent avoir une largeur d'appui minimale de 75 mm, avec une dimension d'appui du bord de la plaque nervurée d'au moins 50 mm. 
En cas de dalles mixtes reposant sur d'autres matériaux, ces valeurs doivent être amenées respectivement à 100 mm et à 70 mm. 
En cas de plaques en recouvrement ou continues reposant sur des éléments en acier ou en béton, l'appui minimal doit être de 75 mm et de 100 mm pour les autres matériaux. 
Les valeurs minimales des largeurs d'appui reportées précédemment peuvent être réduites, en présence de spécifications de calcul adéquates concernant les tolérances, les charges, les travées, la hauteur de l'appui et les exigences de continuité pour les armatures. 
4.3.7.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES 
Pour les situations transitoires, comme celles qui se produisent durant la phase de construction, il convient d'appliquer des technologies et des programmes de travail qui ne sont pas susceptibles de provoquer de dommages permanents à la structure ou aux éléments structuraux et qui, en tous cas, ne risquent pas d'affecter la sécurité de l'ouvrage. 
L'importance des actions environnementales à prendre en compte sera déterminée en fonction de la durée de la situation transitoire et de la technologie de réalisation. 
4.3.8.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS ACCIDENTELLES 
Pour les situations de projet accidentelles, il convient de prouver la robustesse de la construction avec des procédures de scénarios de dommages pour lesquels les facteurs partiels γM des matériaux peuvent être considérés comme égaux aux valeurs précisées pour le béton au point 4.1.4 et pour l'acier au point 4.2.6. 
4.3.9.
RÉSISTANCE AU FEU 
Les vérifications de la résistance au feu pourront être réalisées en se référant à la norme UNI EN 1994-1-2, en utilisant les coefficients γM (voir point 4.3.8) correspondant aux combinaisons accidentelles. 
4.3.10.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
La résistance et l'aptitude au service des structures et des éléments structuraux peuvent être mesurées en réalisant des essais sur des prototypes en nombre suffisant. 
Les résultats des essais réalisés sur des prototypes appropriés doivent être traités avec les méthodes de l'analyse statistique, de façon à obtenir des paramètres significatifs comme la moyenne, l'écart type et le facteur d'asymétrie de la distribution, afin de caractériser convenablement un modèle de probabilité décrivant les quantités étudiées (variables aléatoires). 
Des indications plus détaillées sur ce sujet ainsi que sur les méthodes opératoires complètes pour le dimensionnement assisté par l'expérimentation peuvent être consultées à l'annexe D de la norme UNI EN 1990:2006.
4.4.
CONSTRUCTIONS EN BOIS
Les présentes normes s'appliquent aux ouvrages constitués de structures porteuses réalisées avec des élément en bois de structure et avec des produits structuraux dérivés du bois. 
Les matériaux et les produits doivent respecter les prescriptions indiquées au point 11.7.
Tout le bois destiné à des utilisations structurales doit être classé en fonction de sa résistance, avant sa mise en œuvre.
La présente norme peut également être utilisée pour les vérifications des structures en bois existantes sous réserve d'une évaluation adéquate des caractéristiques du bois et, notamment de son éventuel état de dégradation.
4.4.1.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ 
L'évaluation de la sécurité doit être réalisée conformément aux principes fondamentaux illustrés au chapitre 2. 
Elle doit être effectuée selon la méthode des états-limites. 
Les exigences requises de résistance, de rigidité, d'aptitude au service, de durabilité et de robustesse sont garanties en vérifiant les états-limites ultimes et les états-limites de service de la structure, de chaque composant structural et des assemblages. 
4.4.2.
ANALYSE STRUCTURALE 
L’analyse de la structure peut être réalisée en supposant un comportement élastique linéaire des matériaux et des assemblages, en considérant les valeurs pertinentes (moyennes ou caractéristiques) du module d'élasticité des matériaux et de la rigidité des assemblages, en fonction de l'état-limite et du type de vérification pris en considération. 
Les calculs doivent être réalisés en utilisant des modélisations appropriées et, le cas échéant, étayées par des essais. Le modèle adopté doit être suffisamment exact afin de simuler avec une précision raisonnable le comportement structural de la construction, y compris vis-à-vis des modes de construction prévus. 
Lors de l’analyse globale de la structure, pour l'analyse des systèmes de contreventement et le calcul des membrures, il convient de tenir compte des imperfections géométriques et structurales. 
À cet égard, des imperfections géométriques équivalentes adéquates peuvent être utilisées, consultables dans les règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
En ce qui concerne les types de structures capables de redistribuer les actions internes, y compris grâce aux joints à la ductilité adéquate, on peut utiliser des méthodes d'analyse non linéaires. 
En présence de joints mécaniques il convient, généralement, de prendre en compte leur déformabilité. 
Pour toutes les structures, notamment pour celles composées de parties ayant des comportements rhéologiques différents, les vérifications aux états-limites ultimes et de service, doivent être réalisées en se référant, non seulement aux conditions initiales mais également aux conditions finales (à durée infinie). 
4.4.3.
ACTIONS ET LEURS COMBINAISONS 
Les actions caractéristiques doivent être définies conformément aux indications des chapitres 3 et 2 des présentes normes. 
Pour les constructions civiles ou industrielles pour lesquelles il n'existe pas de règlementations spécifiques, les actions de projet doivent être déterminées selon les indications du chapitre 2.
4.4.4.
CLASSES DE DURÉE DU CHARGEMENT 
Les actions de calcul doivent être attribuées à l'une des classes de durée de chargement indiquées au tableau 4.4.I.
Tableau 4.4.I - Classes de durée de chargement 
	Classe de durée de chargement
	Durée de chargement

	Permanente
	de plus de 10 ans

	Long terme
	de 6 mois à 10 ans

	Moyen terme
	1 semaine à 6 mois

	Court terme
	moins d'1 semaine

	Instantanée
	--


Les classes de durée de chargement se réfèrent à une charge constante active pendant un certain intervalle de temps dans la vie de la structure. Pour une action variable, la classe appropriée doit être déterminée en fonction de l'interaction entre la variation temporelle typique de chargement dans le temps et les propriétés rhéologiques des matériaux. 
Pour le calcul on peut généralement considérer les paramètres suivants: 
–
le poids propre et les chargements qui ne peuvent être retirés durant le service normal de la structure appartiennent à la classe de durée permanente; 
–
les chargements permanents sujets au changement durant le service normal de la structure et les chargements variables liés aux entrepôts et aux dépôts, appartiennent à la classe du long terme; 
–
les chargements variables des bâtiments, à l'exception de ceux liés aux entrepôts et aux dépôts, appartiennent à la classe du moyen terme; 
–
la surcharge de neige sur le sol qsk, calculée en un point spécifique à une certaine altitude, doit être attribuée à une classe d'une durée de chargement devant être considérée en fonction des caractéristiques du site pour les altitudes de référence as inférieures à 1 000 m, tandis qu’elle doit être considérée au moins de moyen terme pour les altitudes as supérieures ou égales à 1 000 m;
–
l’action du vent moyen appartient à la classe du court terme;
–
l’action du pic de vent et les actions accidentelles en général appartiennent à la classe de durée instantanée;
4.4.5.
CLASSES DE SERVICE 
Les structures (ou leurs parties) doivent être attribuées à l'une des 3 classes de service énoncées au tableau 4.4.II. 
Le système des classes de service a pour but de définir la dépendance des résistances de projet et des modules élastiques du bois et des matériaux dérivés aux conditions environnementales.
Tableau 4.4.II - Classes de service 
	Classe de service 1 
	Elle est caractérisée par une humidité du matériau en équilibre avec l'environnement à une température de 20 °C et une humidité relative de l'air environnant qui ne dépasse pas 65 %, si ce n'est pour quelques semaines pendant l'année. 

	Classe de service 2 
	Elle est caractérisée par une humidité du matériau en équilibre avec l'environnement à une température de 20 °C et une humidité relative de l'air environnant qui dépasse 85 %, seulement pour quelques semaines pendant l'année. 

	Classe de service 3 
	Elle est caractérisée par une humidité plus élevée que celle de la classe de service 2. 


4.4.6.
RÉSISTANCE DE calcul 
La durée de la charge et l'humidité du bois ont une influence sur les propriétés résistantes du bois. 
Les valeurs de calcul pour les propriétés du matériau dérivant des valeurs caractéristiques doivent donc être attribuées en se référant aussi bien aux classes de service qu'aux classes de durée du chargement. 
La valeur de calcul Xd d'une propriété du matériau (ou de la résistance d'un assemblage) est calculée avec la relation: 
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[4.4.1] 
où: 
Xk
est la valeur caractéristique de la propriété du matériau, comme spécifié au point 11.7, ou de la résistance de l'assemblage. La valeur caractéristique Xk peut également être déterminée à l'aide d'essais réalisés dans des conditions considérées comme applicables par les normes européennes, comme indiqué au point 11.7; 
(M
est le coefficient partiel de sécurité lié au matériau, dont les valeurs sont reportées au tableau 4.4.III; 
kmod
est un coefficient de correction qui tient compte de l'effet, sur les paramètres de résistance, aussi bien de la nature de la charge que de l'humidité de la structure. Les valeurs de kmod sont fournies au tableau 4.4.IV.
Si une combinaison de chargement comprend des actions appartenant à différentes classes de durée de charge, on devra choisir une valeur de kmod qui correspond à l'action ayant la durée la plus courte. 
Le coefficient γ M est évalué conformément à la colonne A du tableau 4.4.III. On peut considérer les valeurs reportées à la colonne B du même tableau pour des productions continues d’éléments ou de structures, soumises à un contrôle continu du béton dont il résulte un coefficient de variation (rapport de l’écart quadratique moyen à la valeur moyenne) de la résistance n’excédant pas 15 %. Les productions susmentionnées doivent faire partie d’un système de contrôle de qualité visé au point 11.7.
Tableau 4.4.III - Coefficients partiels γM pour les propriétés des matériaux 
	États-limites ultimes
	Colonne A
(M
	Colonne B
(M

	combinaisons fondamentales
	
	

	Bois massif 
	1,50
	1,45

	Bois lamellé-collé
	1,45
	1,35

	panneaux contrecollés en couches croisées 
	1,45
	1,35

	 Panneaux de particules ou de fibres 
	1,50
	1,40

	LVL, contreplaqué, panneaux de lamelles orientées 
	1,40
	1,30

	assemblages 
	1,50
	1,40

	combinaisons accidentelles 
	1,00
	1,00

	
	Pour les matériaux ne relevant pas du tableau, on pourra se référer aux valeurs pertinentes reportées dans les références techniques dont la fiabilité a été vérifiée, indiquées au chapitre 12, dans le respect des niveaux de sécurité des présentes normes.


4.4.7.
ÉTATS-LIMITES DE SERVICE 
Les déformations d'une structure, dues aux effets des actions appliquées, des états de coaction, des variations d'humidité et des glissements dans les attaches, doivent être contenues dans des limites acceptables, aussi bien vis-à-vis des dommages pouvant être provoqués aux matériaux de revêtement, aux planchers, aux cloisons de séparation intérieures et, en général, aux finitions, qu'en relation aux exigences esthétiques et à l'aptitude au service de l'ouvrage. 
En général, pour l'évaluation des déformations des structures, il convient de tenir compte de la déformabilité des assemblages. 
Étant donné le comportement rhéologique particulier du bois et des matériaux dérivés, on doit évaluer la déformation instantanée et la déformation à long terme. 
La déformation instantanée se calcule en utilisant les valeurs moyennes des modules d'élasticité pour les membrures et la valeur instantanée du module de glissement des assemblages. 
Tableau 4.4.IV -Valeurs de kmod pour le bois et les produits structuraux à base de bois 
	Matériau
	Référence
	Classe de service
	Classe de durée de chargement

	
	
	
	Permanente
	Longue
	Moyenne
	Brève
	Instantanée

	Bois massif
Bois lamellé-collé (*)
LVL
	UNI EN 14081-1
UNI EN 14080
UNI EN 14374, UNI EN 14279
	1
	0,60
	0,70
	0,80
	0,90
	1,10

	
	
	2
	0,60
	0,70
	0,80
	0,90
	1,10

	
	
	3
	0,50
	0,55
	0,65
	0,70
	0,90

	Contreplaqué
	UNI EN 636:2015
	
	1
	0,60
	0,70
	0,80
	0,90
	1,10

	
	
	
	2
	0,60
	0,70
	0,80
	0,90
	1,10

	
	
	
	3
	0,50
	0,55
	0,65
	0,70
	0,90

	Panneau de lamelles orientées (OSB) 
	UNI EN 300:2006
	OSB/2 
	1
	0,30
	0,45
	0,65
	0,85
	1,10

	
	
	OSB/3 – OSB/4
	1
	0,40
	0,50
	0,70
	0,90
	1,10

	
	
	
	2
	0,30
	0,40
	0,55
	0,70
	0,90

	Panneau de particules 
(aggloméré) 
	UNI EN 312 :2010
	Parties 4, 5 
	1
	0,30
	0,45
	0,65
	0,85
	1,10

	
	
	Partie 5 
	2
	0,20
	0,30
	0,45
	0,60
	0,80

	
	
	Parties 6, 7 
	1
	0,40
	0,50
	0,70
	0,90
	1,10

	
	
	Partie 7 
	2
	0,30
	0,40
	0,55
	0,70
	0,90

	Panneau de fibres, panneaux durs 
	UNI EN 622-2:2005
	HB.LA, HB.HLA 1 ou 2
	1
	0,30
	0,45
	0,65
	0,85
	1,10

	
	
	HB.HLA 1 ou 2
	2
	0,20
	0,30
	0,45
	0,60
	0,80

	Panneau de fibres, panneaux mi-durs
	UNI EN 622-3:2005
	MBH.LA1 ou 2
	1
	0,20
	0,40
	0,60
	0,80
	1,10

	
	
	MBH.HLS1 ou 2
	1
	0,20
	0,40
	0,60
	0,80
	1,10

	
	
	
	2
	-
	-
	-
	0,45
	0,80

	Panneau de fibre de bois, obtenu par procédé à sec (MDF)
	UNI EN 622-5:2010
	MDF.LA, MDF.HLS
	1
	0,20
	0,40
	0,60
	0,80
	1,10

	
	
	MDF.HLS
	2
	-
	-
	-
	0,45
	0,80

	Pour les matériaux ne relevant pas du tableau, on pourra se référer aux valeurs pertinentes reportées dans les références techniques dont la fiabilité a été vérifiée, indiquées au chapitre 12, dans le respect des niveaux de sécurité des présentes normes.
(*) Les valeurs indiquées peuvent également être adoptées pour les panneaux contrecollés en couches croisées, mais seulement pour les classes de service 1 et 2. 


La déformation à long terme peut être calculée en utilisant les valeurs moyennes des modules d'élasticité réduits opportunément avec le facteur 1/(1+ kdef), pour les membrures, et en utilisant une valeur réduite de la même façon que pour le module de  glissement des assemblages.
Le coefficient kdef tient compte de l'augmentation de la déformabilité dans le temps provoquée par l'effet combiné du fluage, de l'humidité du matériau et de ses variations. Les valeurs de kdef sont reportées au tableau 4.4.V. 
La flèche (valeur du déplacement orthogonal à l'axe de l'élément) nette d'un élément fléchi est donnée par la somme de la flèche due uniquement aux charges permanentes, de la flèche due uniquement aux charges variables, déduite de la contreflèche éventuelle (si celle-ci est présente).
Dans les cas où il est opportun de limiter la flèche instantanée due uniquement aux charges variables dans la combinaison de charge rare, en l'absence d'indications plus précises, on recommande que celle-ci soit inférieure à L /300, L étant la portée de l’élément ou, dans le cas des consoles, le double du porte-à-faux.
Dans les cas où il est opportun de limiter la flèche finale, en l'absence d'indications plus précises, on recommande que celle-ci soit inférieure à L /200, L étant la portée de l’élément ou, dans le cas des consoles, le double du porte-à-faux.
Pour le calcul de la flèche finale, on peut se référer aux documents dont la validité a été vérifiée visés au chapitre 12.
Les limites indiquées pour la flèche constituent uniquement des exigences minimales indicatives. Des limitations plus sévères peuvent s'avérer nécessaires dans des cas particuliers, par exemple en relation à des éléments portés ne faisant pas partie de la structure. En général, dans le cas des planchers, on conseille la vérification de la compatibilité de la déformation avec la destination d'utilisation.
Tableau 4.4.IV -Valeurs de kdef pour le bois et les produits structuraux à base de bois 
	Matériau
	Référence
	Classe de service

	
	
	1
	2
	3

	Bois massif
	UNI EN 14081-1 
	0,60
	0,80
	2,00

	Bois lamellé-collé * 
	UNI EN 14080 
	0,60
	0,80
	2,00

	LVL
	UNI EN 14374, UNI EN 14279
	0,60
	0,80
	2,00

	Contreplaqué 
	UNI EN 636:2015
	
	0,80
	-
	-

	
	
	
	0,80
	1,00
	-

	
	
	
	0,80
	1,00
	2,50

	Panneau de lamelles orientées (OSB) 
	UNI EN 300:2006
	OSB/2 
	2,25
	-
	-

	
	
	OSB/3 OSB/4 
	1,50
	2,25
	-

	Panneau de particules (aggloméré) 
	UNI EN 312:2010
	Partie 4 
	2,25
	-
	-

	
	
	Partie 5 
	2,25
	3,00
	-

	
	
	Partie 6 
	1,50
	-
	-

	
	
	Partie 7 
	1,50
	2,25
	-

	Panneau de fibres, panneaux durs
	UNI EN 622-2:2005
	HB.LA
	2,25
	-
	-

	
	
	HB.HLA1, HB.HLA2 
	2,25
	3,00
	-

	Panneau de fibres, panneaux mi-durs
	UNI EN 622-3:2005
	MBH.LA1, MBH.LA2 
	3,00
	-
	-

	
	
	MBH.HLS1, MBH.HLS2 
	3,00
	4,00
	-

	Panneau de fibre de bois, obtenu par procédé à sec (MDF)
	UNI EN 622-5:2010
	MDF.LA
	2,25
	-
	-

	
	
	MDF.HLS
	2,25
	3,00
	-

	Pour le matériau mis en place, avec une humidité proche du point de saturation des fibres, et susceptible de sécher sous la charge, la valeur de kdef devra, en l'absence de dispositions adéquates, être majorée à la suite de variations opportunes, en additionnant aux termes du tableau une valeur en tous cas non inférieure à 2,0.
Pour les matériaux ne relevant pas du tableau, on pourra se référer aux valeurs pertinentes reportées dans les références techniques dont la fiabilité a été vérifiée, indiquées au chapitre 12, dans le respect des niveaux de sécurité des présentes normes.
* Les valeurs indiquées peuvent être adoptées pour les panneaux contrecollés en couches croisées mais seulement pour les classes de service 1 et 2.


4.4.8.
ÉTATS-LIMITES ULTIMES 
4.4.8.1
Vérifications de résistance 
Les contraintes internes peuvent être calculées en supposant la conservation des sections planes et une relation linéaire entre les contraintes et les déformations jusqu'à la rupture. 
Les résistances de calcul des matériaux Xd sont celles définies au point 4.4.6.
Les prescriptions du présent paragraphe se réfèrent à la vérification de la résistance d'éléments structuraux en bois massif ou de produits dérivés du bois, dont la direction du fil coïncide principalement avec leur axe longitudinal et la section transversale constante, soumis à des efforts agissant principalement le long d'un ou de plusieurs axes principaux de l'élément lui-même (Fig. 4.4.1). 
À cause de l’anisotropie du matériau, les vérifications des états de contraintes de traction et de compression doivent être réalisés en tenant compte de l'angle entre la direction du fil et la direction de la contrainte. 
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Fig. 4.4.1 - Axes de l’élément
	Direzione prevalente della fibratura
	Direction principale du fil


4.4.8.1.1
Traction parallèle au fil 
La condition suivante doit être satisfaite: 

σt,0,d ≤ ft,0,d
[4.4.2] 
où: 
σt,0,d
est la contrainte de calcul à la traction parallèle au fil évaluée sur la section nette; 
ft,0,d
est la résistance de calcul correspondante (formule 4.4.1), déterminée en tenant compte également des dimensions de la section transversale avec le coefficient kh, comme défini au point 11.7.1.1. 
Dans les jonctions d'extrémité, on devra tenir compte de l’éventuelle action fléchissante provoquée par l'excentricité de l'action de traction à travers le joint: ces actions secondaires pourront être calculées, de façon approximative, avec une réduction opportune de la résistance de calcul à la traction. 
4.4.8.1.2
Traction perpendiculaire au fil 
Durant la vérification des éléments, on devra tenir compte du volume effectivement sollicité en traction. Pour cette vérification, on peut se référer à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
Une attention particulière devra être portée durant la vérification des éléments soumis à des forces transversales appliquées à proximité des bords de la section dont la direction pourrait provoquer une contrainte de traction perpendiculaire au fil. 
4.4.8.1.3
Compression parallèle au fil 
La condition suivante doit être satisfaite: 

σc,0,d ≤ fc,0,d
[4.4.3]
où:
σt,0,d
est la contrainte de calcul à la compression parallèle au fil; 
fc,0,d
est la résistance de calcul correspondante (formule 4.4.1). 
La vérification de stabilité pour les éléments comprimés, telle que définie au point 4.4.8.2.2 doit également être réalisée.
4.4.8.1.4
Compression perpendiculaire au fil 
La condition suivante doit être satisfaite: 

σc,90,d ≤ fc,90,d
[4.4.4]
où: 
σc,90,d
est la contrainte de calcul à la compression perpendiculaire au fil; 
fc,90,d
est la résistance de calcul correspondante (formule 4.4.1). 
Pour l'évaluation de σc,90,d on peut tenir compte de la répartition de la charge dans la direction du fil sur la hauteur de la section transversale de l'élément. Il est possible, en se référant à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée, de tenir compte d'une largeur participante supérieure à celle de la charge. 
4.4.8.1.5
Compression oblique par rapport au fil 
En cas de contraintes de compression agissant le long d'une direction oblique par rapport au fil, il convient de tenir compte de son influence sur la résistance, en se référant à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.4.8.1.6
Flexion 
Les deux conditions suivantes doivent être satisfaites: 
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où: 
σm,y,d et σm,z,d
sont les contraintes de calcul maximales pour la flexion dans les plans xz et xy respectifs, déterminées en supposant une distribution élastique linéaire des contraintes sur la section (voir figure 4.4.1); 
fm,y,d e fm,z,d
sont les résistances de calcul à la flexion (formule 4.4.1), déterminées en tenant compte également des dimensions de la section transversale avec le coefficient kh, comme défini au point 11.7.1.1. 
Les valeurs qu'il convient d'adopter pour le coefficient km, qui tient compte de façon conventionnelle de la redistribution des contraintes et de la non-homogénéité du matériau dans la section transversale, sont: 
–
km = 0,7 pour les sections transversales rectangulaires; 
–
km = 1,0 pour les autres sections transversales. 
La vérification de stabilité pour les éléments fléchis (flambage ou déversement) telle que définie au point 4.4.8.2.1 doit également être réalisée. 
4.4.8.1.7
Flexion et traction combinées 
Dans le cas d'un effort normal de traction accompagné de sollicitations de flexion selon les deux axes principaux de l'élément structural, il convient de respecter les deux conditions suivantes: 
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Les valeurs de km à utiliser sont celles reportées au point 4.4.8.1.6. 
La vérification de stabilité pour les éléments fléchis (flambage ou déversement) telle que définie au point 4.4.8.2.1 doit également être réalisée. 
4.4.8.1.8
Flambage 
Dans le cas d'un effort normal de compression accompagné de sollicitations de flexion selon les deux axes principaux de l'élément structural, il convient de respecter les deux conditions suivantes: 
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Les valeurs de km à utiliser sont celles reportées au point 4.4.8.1.6 précédent. 
Les vérifications de stabilité, telles que définies au point 4.4.8.2 doivent également être réalisées.
4.4.8.1.9
Cisaillement 
La condition suivante doit être respectée: 

τd ≤ fv,d,
[4.4.8]
où: 
τd
est la contrainte tangente de calcul maximale, évaluée selon la théorie de Jourawski, en considérant une largeur de poutre dûment réduite à cause de l'éventuelle présence de fissurations;
fv,d
est la résistance correspondante de calcul au cisaillement (formule 4.4.1).
Aux extrémités de la poutre on pourra effectuer la vérification indiquée ci-dessus en évaluant de façon conventionnelle τd, en considérant comme nulle, aux fins du calcul de l'effort de cisaillement d'extrémité, la contribution d'éventuelles forces agissant à l'intérieur de la partie d'une longueur égale à la hauteur h de la poutre, mesurée à partir du bord interne de l'appui, ou à la hauteur réelle réduite heff dans le cas de poutres avec des entailles. 
Pour la vérification des poutres entaillées ou écrasées aux extrémités, il convient de se référer à des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
La résistance au cisaillement dû au cisaillement roulant des fibres (rolling shear) peut être supposée comme inférieure au double de la résistance à la traction en direction perpendiculaire au fil. 
4.4.8.1.10
Torsion 
La condition suivante doit être respectée: 

τtor,d ≤ ksh fv,d,
[4.4.9]
où: 
τtor,d
est la contrainte tangente maximale de calcul en torsion; 
ksh
est un coefficient qui tient compte de la forme de la section transversale;
fv,d
est la résistance de calcul au cisaillement (formule 4.4.1). 
Pour le coefficient ksh on peut supposer les valeurs:
ksh = 1,2
pour les sections circulaires pleines; 
ksh = 1+ 0,15 h/b ≤ 2
pour les sections rectangulaires pleines, de cotés b et h, b ≤ h; 
ksh = 1
pour d'autres types de section. 
4.4.8.1.11
Cisaillement et torsion 
Dans le cas de la torsion accompagnée de cisaillement, on peut réaliser une vérification combinée en adoptant la formule d'interaction: 
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[4.4.10]
où le sens des symboles est celui reporté dans les paragraphes correspondant aux vérifications au cisaillement et à la torsion. 
4.4.8.2
Vérifications de stabilité 
En plus des vérifications de résistance, il convient de réaliser les vérifications nécessaires afin de garantir la sécurité de la structure ou de chaque membrure par rapport aux éventuels phénomènes d'instabilité, tels que le gauchissement des poutres fléchies (flambage latéral torsionnel) et l'inclinaison des éléments comprimés ou comprimés et fléchis. 
Pour l'évaluation de la sécurité à l'instabilité, il convient de tenir compte, pour le calcul des contraintes par flexion, également de la courbure initiale de l'élément, de l'excentricité de la charge axiale et des déformations éventuelles (flèches ou contreflèches) appliquées. 
Pour ces vérifications, on doit utiliser les valeurs caractéristiques au fractile 5 % pour les modules élastiques des matériaux. 
4.4.8.2.1
Éléments fléchis (instabilité de la poutre) 
Dans le cas d'une flexion simple, avec un moment fléchissant agissant autour de l'axe fort y de la section (c'est-à-dire dans le plan orthogonal à celui d'un gauchissement possible) en référence à la contrainte due au moment maximal agissant dans la partie de la poutre comprimée entre deux éléments de résistance en torsion successifs, la relation suivante doit être respectée: 


[image: image346.wmf]1

f

k

d

,

m

m

,

crit

d

,

m

£

s
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σm,d
contrainte de calcul maximale en flexion; 
kcrit,m
coefficient de réduction de la contrainte critique pour l'instabilité de la poutre, afin de tenir compte de la réduction de la résistance due au déversement; 
fm,d
résistance de calcul à la flexion (formule 4.4.1), déterminée en tenant compte également des dimensions de la section transversale avec le coefficient kh. 
Pour les poutres présentant une déviation latérale par rapport à la rectitude dans les limites d'acceptabilité du produit, on peut supposer les valeurs suivantes du coefficient de contrainte critique kcrit,m 
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fm,k
résistance caractéristique à la flexion (point 11.7.1.1); 
σm,crit
contrainte critique due à la flexion calculée selon la théorie classique de la stabilité, avec les valeurs des modules élastiques caractéristiques (fractile 5 %) (point 11.7.1.1).
4.4.8.2.2
Éléments comprimés (instabilité du poteau) 
Dans le cas d'une barre soumise uniquement à un effort normal, la condition suivante doit être remplie: 
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[4.4.13] 
σc,0,d
contrainte de compression de calcul pour l'effort normal; 
fc,0,d
résistance de calcul à la compression; 
kcrit,c
coefficient de réduction de la contrainte critique pour instabilité du poteau évaluée pour le plan pour lequel on considère la valeur minimale. 
Le coefficient de réduction kcrit,c se calcule en fonction de l'élancement relatif du poteau λrel,c, qui est de: 
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[4.4.14]
fc,0,k
résistance caractéristique à la compression parallèle au fil; 
σc,crit
contrainte critique calculée selon la théorie classique de la stabilité, avec les valeurs des modules d'élasticité caractéristiques (fractile 5 %) (paragraphe 11.7.1.1). 
λ
élancement de l'élément structural évalué pour le plan où celui-ci prend la valeur maximale. 
Quand λrel,c ≤ 0,3 on doit considérer kcrit,c = 1, sinon 
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βc
coefficient d'imperfection, qui, si les éléments font partie des limites de rectitude définies au point 4.4.15, peut prendre les valeurs suivantes: 
-
pour le bois massif βc = 0,2; 
-
pour le bois lamellé βc = 0,1. 
4.4.9.
ASSEMBLAGES 
Les assemblages réalisés entre les éléments structuraux doivent être conçus en fonction de leur nombre, de leur position, de leur résistance et de leur rigidité qui doivent garantir la transmission des sollicitations de calcul à l'état-limite considéré conformément aux critères adoptés au cours de l'analyse structurale.
Les capacités portantes et les déformabilités des organes d'assemblage utilisés doivent être déterminées en fonction d'essais mécaniques, pour lesquels on pourra se référer aux normes UNI EN 1075, UNI EN 1380, UNI EN 1381, UNI EN 26891, UNI EN ISO 8970 et aux normes européennes pertinentes. 
La capacité portante et la déformabilité des organes d'assemblage peuvent être évaluées en se référant aux règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
Pour le calcul de la capacité portante de l'assemblage réalisé à l'aide d'organes à tige cylindrique, il convient de tenir compte, entre autres, de la typologie et de la capacité portante ultime de chaque organe, du type d'assemblage (bois-bois, panneaux-bois, acier-bois), du nombre de sections résistantes et, en cas d'assemblage organisé avec plusieurs organes élémentaires, de l'alignement de chacun d'entre eux. 
On admet l'utilisation d'organes d'assemblage spéciaux à condition que leur comportement soit clairement identifié par des publications ou des essais et qu'un niveau de sécurité non inférieur à celui prévu par la présente norme technique soit en tous cas garanti.
Les joints en doigts collés sur toute la section ne peuvent pas être utilisés en classe de service 3. 
Les systèmes d'attache doivent en tous cas être vérifiés en conditions réelles d'utilisation sur l'ouvrage.
4.4.10.
ÉLÉMENTS STRUCTURAUX 
Chaque élément structural, en bois massif ou en matériaux dérivés du bois, principalement comprimé, fléchi, tendu ou soumis à des combinaisons des états de sollicitation précédents, peut être caractérisé par une unique section ou par une section composée de plusieurs éléments collés ou assemblés mécaniquement. 
Les vérifications de l'élément mixte devront tenir compte des glissements dans les attaches. Dans ce but, on peut adopter pour les organes un lien linéaire entre l'effort et le glissement. 
Dans le cas d'éléments structuraux réalisés à l'aide d'un couplage d'éléments en bois ou d'un autre matériau avec des assemblages ou des collages, la vérification globale de l'élément mixte devra tenir compte du comportement réel de l'attache définie, en se référant à une règlementation technique dont la validité a été vérifiée, et éventuellement à l'aide d'essais. Les sollicitations de chaque composant devront en tous cas être comparées à celles indiquées aux points 4.1, 4.2 en relation avec chaque matériau. 
4.4.11.
SYSTÈMES STRUCTURAUX 
Les structures réticulaires constituées d'éléments ligneux assemblés à l'aide d'organes métalliques, liaisons par contact ou collage, devront en général être analysées en tant que systèmes de poutres, en considérant la déformabilité et les excentricités réelles des assemblages. 
La stabilité des éléments individuels des structures à ossature doit être vérifiée, en général, en tenant compte des conditions réelles des maintiens, ainsi que de la déformabilité des nœuds et de la présence d'éventuels systèmes de contreventement. 
La stabilité des structures à ossature doit être vérifiée en considérant, en plus des effets d'instabilité liés aux charges verticales, également les imperfections géométriques et structurales, en cernant les actions conventionnelles correspondantes dans la même classe de durée des charges qui les ont provoquées. 
Dans les cas où la stabilité latérale est garantie par l'opposition de contreventements appropriés, la longueur de flambement des piédroits, en l'absence d'une analyse rigoureuse, peut être considérée comme égale à la hauteur d’étage. 
Pour les voûtes, en plus des vérifications usuelles, il convient de toujours réaliser les vérifications par rapport à l'instabilité également en dehors du plan. 
Pour les voûtes, comme pour toutes les structures sollicitées en compression, les maintiens doivent pouvoir absorber les composants horizontaux des réactions. 
Les actions de calcul sur les contrevents et/ou les diaphragmes doivent être déterminées en tenant compte également des imperfections géométriques structurales, ainsi que des déformations provoquées par les charges appliquées, si celles-ci sont importantes. 
Si les structures des toits et des planchers exercent également des fonctions de contreventement dans leur plan (diaphragmes de toiture et de plancher), la capacité de remplir cette fonction avec un comportement à plaque doit être dûment vérifiée, en tenant compte des modalités de réalisation et des caractéristiques des organes d'assemblage. 
Si les éléments de mur jouent ce rôle de contreventement dans leur plan (diaphragme de murs), la capacité de remplir cette fonction avec un comportement en console verticale doit être dûment vérifiée, en tenant compte des modalités de réalisation et des caractéristiques des organes d'assemblage. 
4.4.12.
ROBUSTESSE 
Les exigences de robustesse structurale visée aux points 2.1 et 3.1.1 peuvent également être satisfaites en adoptant des choix conceptuels et des dispositions constructives appropriés qui, pour les éléments en bois, doivent concerner au moins: 
–
la protection de la structure et de ses composants vis-à-vis de l'humidité; 
–
l’utilisation d'assemblages intrinsèquement ductiles ou de systèmes d'assemblages au comportement ductile; 
–
l’utilisation d'éléments mixtes au comportement globalement ductile; 
–
la limitation des zones de matériau en bois sollicitées en traction perpendiculaire au fil, surtout dans les cas où ces états de sollicitation s'accompagnent de contraintes tangentes (comme dans le cas des entailles) et, en général, lorsque des gradients élevés d'humidité sont à prévoir dans l'élément durant sa durée d'utilisation. 
4.4.13.
DURABILITÉ 
Un programme des opérations de maintenance et de contrôle devra être préparé au moment de la conception, en relation à la classe de service de la structure et aux conditions de charge, qui devra être mis en place au cours de la durée de vie de la structure. 
4.4.14.
RÉSISTANCE AU FEU 
Les vérifications de la résistance au feu pourront être réalisées en se référant à la norme UNI EN 1995-1-2, en utilisant les coefficients γM ( voir point 4.4.6, tableau 4.4.III) relatifs aux combinaisons accidentelles. 
4.4.15.
RÈGLES POUR L'EXÉCUTION 
En l'absence de prescriptions spécifiques, contenues dans les normes de produit pertinentes, les tolérances de fabrication ainsi que celles d'exécution devront être définies durant la phase de conception. 
En l'absence de prescriptions spécifiques, contenues dans les normes de produit pertinentes, afin de limiter la variation de l'humidité du matériau et de ses effets sur le comportement structural, les conditions de stockage, de montage et les phases de chargement partiel doivent être définies durant la phase de conception. 
Pour toutes les membrures présentant un problème d'instabilité sérieux, l'écart par rapport à la configuration géométrique théorique ne devra pas dépasser de 1/500 la distance entre deux appuis voisins, dans le cas d'éléments lamellés collés, et de 1/300 la même distance, dans le cas d'éléments en bois massif.
Le bois, les composants à base de bois, ainsi que les éléments structuraux ne doivent pas être exposés à des conditions climatiques plus sévères que celles qui sont envisagées dans l´ouvrage terminé et qui, en tous cas peuvent provoquer des effets susceptibles de compromettre l'efficacité structurale. 
Avant la construction ou en tous cas avant le montage, le bois devra être séché à une humidité aussi proche que possible de celle correspondant aux conditions d´ambiance de l´ouvrage terminé. 
Si  l'on utilise des éléments en bois, pour lesquels les effets du retrait ou de la variation d'humidité sont considérés comme peu importants, des humidités plus élevées peuvent être acceptées en cours de montage à condition que l´on soit assuré que le bois puisse sécher jusqu´à l´humidité voulue sans que l'efficacité structurale ne soit affectée.
Les systèmes d'assemblage ne doivent pas présenter de distorsions permanentes en place.
4.4.16.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES, CONTRÔLES ET ESSAIS DE CHARGE 
Pour les situations de construction transitoires, comme celles qui se produisent durant la phase de construction, on devra utiliser des technologies de construction et des programmes de travail qui ne sont pas susceptibles de provoquer des dommages permanents à la structure ou aux éléments structuraux et qui, en tous cas, ne peuvent pas affecter la sécurité de l'ouvrage.
L'importance des actions environnementales à prendre en compte sera déterminée en fonction de la durée de la situation transitoire et de la technologie de réalisation. 
L’attribution des actions de calcul à l'une des classes de durée de la charge et des classes de service devra être pertinente avec la durée effective de la situation transitoire examinée.
En plus des prescriptions visées au chapitre 9, la réalisation des essais de charge pour les structures avec éléments portants en bois ou en matériaux dérivés du bois, devra tenir compte de la température environnementale et de l'humidité du matériau. 
L’application de la charge devra être capable de souligner la dépendance du comportement du matériau à la durée et à la vitesse d'application de la charge. 
À cette fin, on peut adopter des méthodes et des protocoles d'essai reportés dans les règlementations dont la validité a été vérifiée. 
4.4.17.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS DE PROJET ACCIDENTELLES 
Pour les situations de projet accidentelles, il convient de prouver la robustesse de la construction avec des procédures de scénarios d'endommagement pour lesquels les facteurs partiels γM des matériaux peuvent être considérés comme égaux à l’unité. 
4.4.18.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
La résistance et l'aptitude au service des structures et des éléments structuraux peuvent être mesurées en réalisant des essais sur des prototypes en nombre suffisant. 
Les résultats des essais réalisés sur des prototypes appropriés doivent être traités avec les méthodes de l'analyse statistique, de façon à obtenir des paramètres significatifs comme la moyenne, l'écart type et le facteur d'asymétrie de la distribution, afin de caractériser convenablement un modèle de probabilité décrivant les quantités étudiées (variables aléatoires). 
Des indications plus détaillées sur ce sujet ainsi que sur les méthodes opératoires complètes pour le dimensionnement assisté par l'expérimentation peuvent être consultées à l'annexe D de la norme UNI EN 1990:2006.
4.5.
CONSTRUCTIONS EN MAÇONNERIE 
4.5.1.
DÉFINITIONS 
Les présentes normes s'appliquent aux constructions dotées d'une structure porteuse verticale réalisée avec des systèmes de maçonnerie capables de supporter des actions verticales et horizontales, liés entre eux par la structure du plancher, horizontaux aux étages et éventuellement inclinés sur les toitures, et par des ouvrages de fondation. 
Pour l’utilisation de typologies de maçonnerie ou de matériaux autres que celles spécifiées ci-après, on applique les prescriptions des points 4.6 ou 11.1.
4.5.2.
MATÉRIAUX ET CARACTÉRISTIQUES TYPOLOGIQUES 
4.5.2.1
Mortiers 
Les prescriptions concernant les mortiers de maçonnerie figurent au point 11.10.2. 
4.5.2.2
Éléments de maçonnerie résistants 
4.5.2.2.1
Éléments en pierres reconstituées
En ce qui concerne les éléments en pierres reconstituées qu'il convient d'utiliser afin de garantir une certaine résistance, on applique les prescriptions reportées au point 11.10.1. 
Les éléments reconstitués peuvent être dotés de trous en direction normale au plan de pose (trous verticaux) ou bien en direction parallèle (trous horizontaux) conformes aux caractéristiques visées au point 11.10. Les éléments peuvent être rectifiés sur la face de pose. 
Aux fins de leur utilisation dans les ouvrages contemplés par la présente norme, les éléments sont classés en fonction du pourcentage de trous ϕ et de l'aire moyenne de la section normale de chaque trou f. 
Les trous sont généralement distribués de façon quasiment uniforme sur la face de l'élément. 
Le pourcentage de trous est exprimé par la relation ϕ =100 F/A où: 
F
est l'aire globale des trous passants et profonds non passants; 
A
est la section brute de la face de l'élément de maçonnerie délimitée par son périmètre. 
En cas de blocs de terre cuite creux, le pourcentage de trous ϕ correspond au pourcentage de vides définis par la norme UNI EN 772-9:2007. 
Les tableaux 4.5.Ia-b reportent la classification pour les éléments respectivement en terre cuite et en béton 
Tableau 4.5.Ib - Classification des éléments en terre cuite 
	Éléments
	Pourcentage de trous ϕ
	Aire f de la section normale du trou

	Pleins 
	ϕ≤15 %
	f ≤9 cm²

	Demi-pleins 
	15 % < ϕ≤ 45 %
	f ≤12 cm²

	Troués 
	45% < ϕ≤ 55%
	f ≤15 cm²


Les éléments peuvent être dotés de creux d'une profondeur limitée destinés à être remplis par le lit de mortier. 
Les éléments en terre cuite d'une section brute A supérieure à 300 cm² peuvent être dotés d'un trou de préhension dont l'aire maximale est égale à 35 cm², à calculer dans le pourcentage global de trous, ayant pour but de faciliter la prise en main; si A est supérieur à 580 cm² deux trous sont autorisés, chacun d'une aire maximale égale à 35 cm², ou bien un trou de préhension ou pour loger éventuellement l'armature dont l'aire est inférieure à 70 cm². 
Tableau 4.5.Ib - Classification des éléments en béton 
	Éléments
	Pourcentage de trous ϕ
	Aire f de la section normale du trou

	
	
	A ≤ 900 cm²
	A > 900 cm²

	Pleins 
	ϕ≤ 15 %
	f ≤ 0,10 A
	f ≤ 0,15 A

	Demi-pleins 
	15 % < ϕ ≤ 45 %
	f ≤ 0,10 A
	f ≤ 0,15 A

	Troués 
	45% < ϕ ≤ 55%
	f ≤ 0,10 A
	f ≤ 0,15 A


Les trous des éléments en terre cuite et en béton destinés à être remplis de béton ou de mortier ne sont soumis à aucune limitation. 
L'épaisseur minimale des parois intérieures (distance minimale entre deux trous) est la suivante:
éléments en terre cuite et en silico-calcaire:
7 mm;
éléments en béton:
18 mm;
L'épaisseur minimale des parois extérieures (distance minimale du bord externe au trou le plus proche sans rainure éventuelle) est la suivante:
éléments en terre cuite et en silico-calcaire:
10 mm;
éléments en béton:
18 mm;
Pour les valeurs d'adhérence mortier/élément résistant, on peut se référer aux indications des règlementations dont la fiabilité a été vérifiée. 
4.5.2.2.2
Éléments naturels 
Les éléments naturels proviennent de matériaux en pierre ni tendre ni friable, résistant au gel; ils ne doivent pas présenter d'importantes quantités de substances solubles ou de résidus organiques et ils doivent être intègres, sans zones altérées ou éliminables. 
Les éléments doivent satisfaire aux exigences de résistance mécanique et d'adhérence aux mortiers définies selon les modalités décrites au point 11.10.3. 
4.5.2.3
Maçonneries 
Les maçonneries construites par l'assemblage organisé et efficace d'éléments et de mortier peuvent être à simple paroi, si le mur est dépourvus de cavités ou de joints verticaux continus dans son plan, ou à double paroi. Dans ce dernier cas, si les liaisons transversales prévues par l’Eurocode UNI EN 1996-1-1 sont présentes, on se réfèrera également aux Eurocodes UNI EN 1996-1-1, sinon on appliquera les prescriptions du point 4.6. 
En cas d'éléments naturels, les pierres dont la géométrie est quasiment parallélépipède, mises en place en couches régulières, forment les maçonneries en pierres taillées. L’utilisation de matériau de carrière grossièrement travaillé est autorisée pour les nouvelles constructions, à condition que celui-ci soit mis en place en couches quasiment régulières: dans ce cas on parle de maçonnerie en pierres non taillées; si la maçonnerie en pierres non taillées est intercalée, avec un espacement n'excédant pas 1,6 m et sur toute la longueur et l'épaisseur du mur, de bandes de béton simple ou armé ou bien de bordures horizontales constituées d'au moins deux rangées de briques pleines, on parle d’appareil mixte. 
L’utilisation de joints en mortier minces (épaisseur comprise entre 0,5 mm et 3 mm) et/ou de joints verticaux à sec doit se limiter aux bâtiments dont le nombre d'étages hors terre ne dépasse pas celui spécifié au point 7.8.1.2 et une hauteur d'étage maximale de 3,5 m. 
4.5.3.
CARACTÉRISTIQUES MÉCANIQUES DES MAÇONNERIES 
Les propriétés fondamentales à la base de la classification de la maçonnerie sont la résistance caractéristique à la compression fk, la résistance caractéristique au cisaillement d'action axiale fvk0, le module d'élasticité sécant normal E, le module d'élasticité tangent sécant G. 
Les résistances caractéristiques fk et fvk0 sont déterminées à l'aide d'essais sur des prototypes de mur ou bien, avec certaines limitations, en fonction des propriétés des composants. Les modalités pour déterminer les résistances caractéristiques sont indiquées au point 11.10.3, qui reporte également les indications pour l'évaluation des modules d'élasticité. 
Les valeurs caractéristiques mécaniques utilisées pour les vérifications doivent en tous cas être reportées dans le calcul des ouvrages. 
Lorsque une valeur de fk doit être supérieure ou égale à 8 MPa, il convient de contrôler la valeur de fk, à l'aide d'essais comme indiqué au point 11.10. 
4.5.4.
ORGANISATION STRUCTURALE 
Le bâtiment en maçonnerie porteuse doit être conçu comme une structure tridimensionnelle. Les systèmes résistants des murs en maçonnerie, les planchers et les fondations doivent être assemblés entre eux de façon à pouvoir résister aux actions verticales et horizontales. 
Les panneaux en maçonnerie non armée, sont considérés comme résistant également aux actions horizontales lorsque leur longueur n'est pas inférieure à 0,3 fois la hauteur d'étage; les panneaux en maçonnerie ont une fonction porteuse, lorsqu'ils sont sollicités, principalement par des actions verticales, et ont une fonction de contreventement, lorsqu'ils sont sollicités principalement par des actions horizontales. Aux fins d'un comportement statique et dynamique adapté du bâtiment, toutes les parois doivent avoir, autant que possible, aussi bien une fonction porteuse qu'une fonction de contreventement. 
Les couvertures sont généralement des planchers plats, ou présentant des pentes sur la toiture, dont la résistance et la rigidité doivent garantir la répartition des actions horizontales entre les murs de contreventement. 
L’organisation de l'ensemble de la structure ainsi que l'interaction et l'assemblage entre ses parties doivent pouvoir garantir une résistance et une stabilité appropriées, et un comportement d'ensemble «carré». 
Afin de garantir ledit comportement carré, les murs et les couvertures doivent être correctement assemblés entre eux. Toutes les parois doivent être assemblées au niveau des planchers à l'aide de cordons d'étage en béton armé et, entre elles, avec des ancrages le long des intersections verticales. Les cordons d'étage doivent avoir une section et une armature appropriées. 
Des chaînages adéquats doivent également être prévus au niveau des planchers, ayant pour but de relier entre eux les murs parallèles de la section carrée. Ces chaînages doivent être réalisés au moyen d'armatures métalliques ou d'autres matériaux résistant à la traction, dont les extrémités doivent être efficacement ancrées aux cordons d'étage. Pour l'assemblage dans le sens du treillis de poutres du plancher, on peut omettre les chaînages lorsque l'assemblage est assuré par le plancher lui-même. Pour l'assemblage en direction normale du treillis de poutres du plancher, des mesures opportunes peuvent être adoptées afin de remplacer efficacement les chaînages constitués par les tirants étrangers au plancher. 
L'assemblage entre la fondation et la structure érigée est réalisé en général avec un cordon en béton armé placé à la base de toutes les maçonneries verticales résistantes. La première élévation peut être réalisée avec des murs en béton armé; dans ce cas, la disposition des fondations et des maçonneries sous-jacentes doit pouvoir garantir un centrage approprié des charges transmises aux murs de la première élévation et à la fondation. 
L'épaisseur des murs porteurs ne doit pas être inférieure aux valeurs suivantes: 
–
maçonnerie composée d’éléments résistants reconstitués pleins
150 mm 
–
maçonnerie composée d’éléments résistants reconstitués demi-pleins
200 mm 
–
maçonnerie composée d’éléments résistants reconstitués troués
240 mm 
–
maçonnerie en pierres taillées
240 mm 
–
appareil mixte
400 mm 
–
maçonnerie en pierres non taillées
500 mm 
Les phénomènes du second ordre peuvent être contrôlés à l'aide de l'élancement conventionnel du mur, défini par le rapport: 

λ = h0 / t
[4.5.1]
où h0 est la longueur de flambement du mur évaluée en fonction des conditions des maintiens situés aux bords exprimées par la [4.5.5] et t est l'épaisseur du mur. 
La valeur de l'élancement λ doit être inférieure à 20. 
4.5.5.
ANALYSE STRUCTURALE 
La réponse structurale est calculée en utilisant: 
–
des analyses simplifiées.
–
des analyses linéaires, en considérant les valeurs sécantes des modules d'élasticité
–
des analyses non linéaires 
Pour l'évaluation des effets locaux, l'utilisation de modèles de calcul relatifs à des parties isolées de la structure est autorisée. 
Pour le calcul des charges transmises par les planchers aux murs et pour l'évaluation sur ces derniers des effets des actions en dehors du plan, il est possible d'utiliser des modèles simplifiés, fondés sur le modèle de l'articulation complète des extrémités des éléments structuraux. 
4.5.6.
VÉRIFICATIONS 
Les vérifications sont réalisées en supposant la conservation des sections planes et en négligeant la résistance à la traction par flexion de la maçonnerie. 
En plus des vérifications sur les murs porteurs, il convient de contrôler également les poutres d'accouplement en maçonnerie ordinaire, lorsqu'elles sont prises en compte pour le modèle de la structure. Ces vérifications sont réalisées par analogie avec les prescriptions pour les panneaux muraux verticaux. 
4.5.6.1
Résistances de calcul 
Les résistances de calcul à utiliser pour les vérifications respectives à la compression, au flambage et aux charges concentrées (fd), ainsi qu'au cisaillement (fvd) sont: 

fd = fk /γM
[4.5.2] 

fvd = fvk / γM
[4.5.3] 
où 
fk
est la résistance caractéristique à la compression de la maçonnerie; 
fvk
est la résistance caractéristique au cisaillement de la maçonnerie en présence de contraintes réelles de compression, évaluée conformément aux indications du point 11.10.3.3, où γM est le coefficient partiel de sécurité pour la résistance à la compression de la maçonnerie, comprenant les incertitudes de modèle et de géométrie, fournies au tableau 4.5.II, en fonction des classes d'exécution précisées plus loin, et selon que les éléments résistants utilisés sont de catégorie I ou de catégorie II (voir point 11.10.1). 
Tableau 4.5.II. Valeurs du coefficient γM en fonction de la classe d'exécution et de la catégorie des éléments résistants 
	Matériau
	Classe d'exécution

	
	1
	2

	Maçonnerie avec éléments résistants de catégorie I, mortier dont les performances sont garanties 
	2,0
	2,5

	Maçonnerie avec éléments résistants de catégorie I, mortier à composition prescrite
	2,2
	2,7

	Maçonnerie avec éléments résistants de catégorie  II, mortier de n’importe quel type
	2,5
	3,0


L’attribution des classes d'exécution 1 et 2 est réalisée en adoptant les indications ci-après. 
Convient dans tous les cas (Classe 2): 
–
disponibilité du personnel dûment qualifié et expérimenté, employé par l’entreprise, pour l’encadrement des travaux (chef de chantier); 
–
disponibilité du personnel dûment qualifié et expérimenté, indépendant de l’encadrement de l’entreprise, pour la surveillance des travaux (directeur des travaux). 
La Classe 1 est attribuée si, en plus des contrôles mentionnés ci-dessus, les opérations de contrôle suivantes sont prévues:
–
le contrôle et l’évaluation sur place des propriétés du mortier et du béton; 
–
le dosage des constituants du mortier «en volume» à l’aide de récipients convenablement étalonnés, le contrôle des mélanges et l’utilisation de mortier prémélangé certifié par le producteur. 
4.5.6.2
Vérifications aux états-limites ultimes 
Les états-limites qu'il convient de vérifier sont les suivants: 
–
compression et flexion pour les charges latérales (résistance et stabilité hors du plan); 
–
compression et flexion dans le plan du mur; 
–
cisaillement pour les actions dans le plan du mur; 
–
charges concentrées;
–
flexion et cisaillement des poutres d'accouplement. 
Les vérifications seront réalisées en se référant aux règlementations dont la validité a été vérifiée. 
Pour la vérification de la compression-flexion par les charges latérales, si l'on adopte l'hypothèse de l'articulation complète des extrémités du mur (voir point 4.5.5), on peut se référer à la méthode simplifiée reportée ci-après. 
La résistance unitaire de calcul réduite fd,rid attribuée à l'élément structural est considérée comme égale à
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[4.5.4]
où Φ est le coefficient de réduction de la résistance du matériau, reporté au tableau 4.5.III en fonction de l'élancement conventionnel λ et du coefficient d'excentricité m défini plus loin (équation [4.5.6]). 
L'interpolation linéaire est autorisée pour les valeurs ne figurant pas dans le tableau; les extrapolations ne sont admises en aucune manière. 
Tableau 4.5.III - Valeurs du coefficient Φ avec l'hypothèse de l'articulation (en charnière) 
	Élancement (
	Coefficient d'excentricité m = 6 e/t

	
	0
	0,5
	1,0
	1,5
	2,0

	0
	1,00
	0,74
	0,59
	0,44
	0,33

	5
	0,97
	0,71
	0,55
	0,39
	0,27

	10
	0,86
	0,61
	0,45
	0,27
	0,16

	15
	0,69
	0,48
	0,32
	0,17
	

	20
	0,53
	0,36
	0,23
	
	


Pour l'évaluation de l'élancement conventionnel λ de la paroi selon l'expression [4.5.1] la longueur de flambement du mur0 est donnée par la relation 

h0 = ρh
[4.5.5]
où le facteur ρ tient compte de l’efficacité du maintien fourni par les murs orthogonaux et h est la hauteur interne de plan; ρ prend la valeur de 1 pour le mur isolé, et les valeurs indiquées dans le tableau 4.5.IV, quand le mur n'a pas d'ouvertures et qu'il est raidi à l'aide d'un maintien efficace entre deux murs transversaux dont l'épaisseur est supérieure ou égale à 200 mm, et la longueur l supérieure ou égale à 1/5 h, placés en entraxea. 
Tableau 4.5.IV - Facteur latéral du maintien 
	h/a
	(

	h/a ≤ 0,5
	1

	0,5 < h/a ≤ 1,0
	3/2 – h/a

	1,0 < h/a
	1/[1+(h/a)2]


Si un mur transversal possède des ouvertures, on estime normalement que sa fonction de raidissement peut être remplie lorsque le montant des ouvertures est distant de la surface du mur raidi d'au moins 1/5 de la hauteur du mur lui-même; en cas contraire on estime que ρ = 1. 
Dans la longueur l du mur raidisseur, la moitié de l'épaisseur du mur raidi est également considérée comme comprise. Le coefficient d’excentricité m est défini par la relation: 

m = 6 e/t
[4.5.6]
e étant l'excentricité totale et t l'épaisseur du mur. Les excentricités des charges verticales sur l'épaisseur de la maçonnerie sont dues aux excentricités totales des charges verticales, aux tolérances d'exécution et aux actions horizontales. Elles peuvent être déterminées de façon conventionnelles avec les critères suivants. 
a)
excentricité totale des charges verticales: 
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[4.5.7]
où: 
es1
excentricité du résultat des charges transmises par les murs des niveaux supérieurs par rapport au niveau moyen du mur devant être vérifié; 
es2
excentricité des réactions d'appui des planchers au dessus de la section de vérification; 
N1
charge transmise par le mur sous-jacent supposé centré par rapport au mur lui-même; 
N2
réaction d'appui des planchers situés au dessus du mur à vérifier; 
d1
excentricité de N1 par rapport au niveau moyen du mur devant être vérifié; 
d2
excentricité de N2 par rapport au niveau moyen du mur devant être vérifié; 
ces excentricités peuvent être positives ou négatives; 
b)
excentricité due aux tolérances d'exécution, ea. 
Étant donné les tolérances morphologiques et dimensionnelles liées aux technologies d'exécution des bâtiments en maçonnerie, il convient de tenir compte d’une excentricitéea qui est considérée comme au moins égale à

ea = h/200
[4.5.8]
avec h étant la hauteur interne de l'étage. 
c)
excentricité ev due aux actions horizontales considérées comme agissant en direction normale par rapport au plan de la maçonnerie,

ev = Mv/N
[4.5.9]
où Mv et N sont, respectivement, le moment fléchissant maximum dû aux actions horizontales et l'effort normal de la section de vérification correspondante. On suppose que le mur est doté de charnières au niveau des étages et, en l'absence d'ouvertures, y compris au droit des murs transversaux, si l'espacement de ces derniers est inférieur à 6 m. 
Les excentricités es, ea et ev doivent normalement être combinées entre elles selon les deux expressions: 
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[4.5.10]
La valeur de e=e1 est adoptée pour la vérification des murs dans leurs sections d'extrémité; la valeur de e=e2 est adoptée pour la vérification de la section où la valeur de Mv est maximale. L’excentricité de calcul ne peut néanmoins pas être considérée comme inférieure à ea. 
Il doit résulter en tous cas que: 
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[4.5.11]
4.5.6.3
Vérifications aux états-limites de service 
Il n'est généralement pas nécessaire de réaliser des vérifications aux états-limites de service des structures en maçonnerie, lorsque les vérifications aux états-limites ultimes sont satisfaisantes. 
En cas de la maçonnerie armée, et dans des cas particuliers de maçonnerie non armée, on consultera les règlementations techniques dont la validité a été vérifiée. 
4.5.6.4
Vérifications simplifiées 
Pour les bâtiments simples il est possible de réaliser les vérifications, de façon simplifiée, en adoptant les actions prévues dans les présentes normes techniques, avec la résistance du matériau visée au point 4.5.6.1, en posant le coefficient γM = 4,2 et en utilisant le dimensionnement simplifié reporté ci-après avec les limitations correspondantes: 
a)
les murs structuraux de la construction sont continus, depuis les fondations jusqu'au sommet; 
b)
aucune hauteur entre étages ne doit être supérieure à 3,5 mètres; 
c)
le nombre d'étages en maçonnerie ne doit pas être supérieur à 3 (en et hors terre) pour les constructions en maçonnerie ordinaire et à 4 pour les constructions en maçonnerie armée; 
d)
le plan du bâtiment doit être contenu dans un rectangle avec des rapports entre le coté inférieur et le coté supérieur non inférieurs à 1/3; 
e)
l'élancement de la maçonnerie, selon l'expression [4.5.1], ne doit en aucun cas être supérieur à 12; 
f)
la charge variable pour les planchers doit être inférieure à 3,00 kN/m². 
g)
il convient de respecter les pourcentages minimaux, calculés par rapport à la surface totale en plan du bâtiment, de section résistante des murs, calculés dans les deux directions perpendiculaires, spécifiées dans le tableau 7.8.II.
La vérification est considérée comme satisfaisante si: 

σ = N/( 0,65 A) ≤ fk /γM
[4.5.12]
où N représente la charge verticale totale à la base de chaque étage du bâtiment correspondant à la somme des chargements permanents et variables (évalués en posant γG=γQ=1) de la combinaison caractéristique et A est l’aire totale des murs porteurs du même étage. 
4.5.7.
MAÇONNERIE ARMÉE 
La maçonnerie armée est constituée d'éléments résistants reconstitués, pleins et demi-pleins, adaptés à la réalisation de murs en maçonnerie incorporant des armatures métalliques verticales et horizontales appropriées, enrobées de mortier ou de béton. 
Les barres d'armature peuvent être composées d'acier au carbone ou d'acier inoxydable avec un revêtement spécial, conforme aux indications pertinentes visées au point 11.3. 
L’emploi d'armatures en treillis soudé électriquement est autorisé pour les armatures horizontales ainsi que l'utilisation d'autres armatures conçues de façon à garantir une adhérence et un ancrage adaptés, conformément aux règlementations pertinentes dont la fiabilité a été vérifiée. 
Il convient, dans tous les cas, que l'armature soit correctement protégée contre la corrosion. 
Les barres d'armature doivent avoir un diamètre minimal de 5 mm. Lorsque les murs incorporent une armature dans les lits de mortier destinée à augmenter la résistance aux charges hors plan, à contribuer au contrôle de la fissuration ou à assurer la ductilité, l'aire totale de l'armature ne doit pas être inférieure de 0,03 % de la section brute de la section transversale du mur (c'est-à-dire 0,015 % pour chaque face dans le cas de la résistance hors plan). 
Si l’armature est utilisée dans les éléments en maçonnerie armée pour augmenter la résistance dans le plan, ou lorsque l'armature d'effort tranchant est requise, le taux d'armatures horizontales, calculé par rapport à la section brute de la maçonnerie, ne pourra pas être inférieur à 0,04 % et supérieur à 0,5 %, et l'espacement ne devra pas être supérieur à 60 cm. Le taux d'armatures verticales, calculé par rapport à la section brute de l'armature, ne pourra pas être inférieur à 0,05 %, et supérieur à 1,0 %. Dans ce cas, les armatures verticales ayant une section globale supérieure ou égale à 2 cm² devront être placées à l'extrémité de chaque mur porteur, à chaque intersection entre les murs porteurs, au droit de chaque ouverture et en tous cas avec un espacement non supérieur à 4 m. 
La longueur d'ancrage, capable de garantir que les forces sont transmises au mortier ou au béton de remplissage, doit en tous cas pouvoir éviter les fissurations longitudinales ou l'écroulement de la maçonnerie. L’ancrage doit être obtenu à l'aide d'une barre droite, de crochets, de crosses ou de boucles ou bien avec des dispositifs mécaniques dont l'efficacité a été vérifiée. 
La longueur des ancrages droits requis peut être calculée de la même façon que pour les structures en béton armé. 
L’ancrage de l'armature d'effort tranchant, devrait être réalisé à l'aide de crochets ou de boucles, avec une barre d'armature longitudinale passant à l'intérieur du crochet ou de la boucle. Les recouvrements doivent garantir la continuité de la transmission des efforts de traction, afin que la limite d'élasticité de l'armature soit atteinte avant que la résistance de la jonction ne cède. En l'absence de données expérimentales relatives à la technologie utilisée, la longueur de recouvrement doit être d'au moins 60 diamètres. 
Le mortier ou le béton de remplissage des gaines ou des compartiments des armatures doit envelopper complètement l'armature. L'épaisseur de recouvrement doit pouvoir garantir la transmission des efforts entre la maçonnerie et l'armature et constituer un enrobage adéquat aux fins de la durabilité des aciers. L’armature verticale devra être placée dans des cavités ou des niches appropriées, dont les dimensions permettent à chacune d'entre elles d'être contenue dans un cylindre d'au moins 6 cm de diamètre. 
La résistance à la compression minimale requise pour le mortier est de 10 MPa, et la classe minimale requise pour le béton est C12/15. Pour les valeurs de résistance d'adhérence caractéristique de l’armature on peut se référer aux résultats d'essais ou à des indications de règlementations dont la validité a été vérifiée. 
La résistance de calcul de la maçonnerie à utiliser pour les vérifications en cisaillement (fvd), peut être calculée en ignorant la contribution de n'importe quelle armature de cisaillement incorporée dans l'élément, si l’aire minimale d'armature spécifiée ci-dessus pour les éléments en maçonnerie armée, capable d'augmenter la résistance dans l'étage, n'est pas spécifiée, ou bien en prenant en considération la contribution de l'armature de cisaillement, si l'aire minimale prévue est présente, conformément aux indications des règlementations dont la validité a été vérifiée. 
Les vérifications de sécurité doivent être réalisées en supposant pour l’acier γs= 1,15. 
4.5.8.
MAÇONNERIE CONFINÉE 
La maçonnerie confinée est une maçonnerie constituée d'éléments résistants reconstitués pleins et demi-pleins, dotée d'éléments de confinement en béton armé ou en maçonnerie armée. La conception de la maçonnerie confinée peut être réalisée en appliquant intégralement les prescriptions visées par les Eurocodes applicables aux structures et notamment les normes de la série UNI EN 1996 et UNI EN 1998 ainsi que leurs annexes nationales.
4.5.9.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS TRANSITOIRES 
Pour les situations transitoires, comme celles qui se produisent durant la phase de construction, il convient d'appliquer des technologies et des programmes de travail qui ne sont pas susceptibles de provoquer de dommages permanents à la structure ou aux éléments structuraux et qui, en tous cas, ne risquent pas d'affecter la sécurité de l'ouvrage. 
L'importance des actions environnementales à prendre en compte sera déterminée en fonction de la durée de la situation transitoire et de la technologie d'exécution. 
4.5.10.
VÉRIFICATIONS POUR LES SITUATIONS ACCIDENTELLES 
Pour les situations de projet accidentelles, il convient de prouver la robustesse de la construction avec des procédures de scénarios d'endommagement pour lesquels les facteurs partiels γM des matériaux peuvent être considérés comme égaux à la moitié de ceux des situations ordinaires (voir tableau 4.5.II). 
4.5.11.
RÉSISTANCE AU FEU 
Les vérifications de la résistance au feu pourront être réalisées en se référant à la norme UNI EN 1996-1-2, en utilisant les coefficients γM ( voir point 4.5.10) relatifs aux combinaisons accidentelles. 
4.5.12.
DIMENSIONNEMENT ASSISTÉ PAR L'EXPÉRIMENTATION et évaluation par essai
La résistance et l'aptitude au service des structures et des éléments structuraux peuvent être mesurées en réalisant des essais sur des prototypes en nombre suffisant. 
Les résultats des essais réalisés sur des prototypes appropriés doivent être traités avec les méthodes de l'analyse statistique, de façon à obtenir des paramètres significatifs comme la moyenne, l'écart type et le facteur d'asymétrie de la distribution, afin de caractériser convenablement un modèle de probabilité décrivant les quantités étudiées (variables aléatoires). 
Des indications plus détaillées sur ce sujet ainsi que sur les méthodes opératoires complètes pour le dimensionnement assisté par l'expérimentation peuvent être consultées à l'annexe D de la norme UNI EN 1990:2006.
4.6.
AUTRES SYSTÈMES DE CONSTRUCTION 
Si des systèmes de constructions autres que ceux règlementés par les présentes normes techniques sont utilisés, leur conformité doit être vérifiée par une déclaration délivrée conformément à l'article 52, paragraphe 2, du décret du président de la République 380/01, par le président du Conseil supérieur des travaux publics sur avis conforme du Conseil et après une enquête menée par le Servizio Tecnico Centrale (Service technique central).
On entend par «systèmes de construction autres que ceux règlementés par les présentes normes techniques» ceux pour lesquels des règles de conception et d'exécution n'ont pas été prévues par les présentes normes, par les références techniques et par les documents dont la validité a été vérifiée visés au chapitre 12, dans le respect des niveaux de sécurité prévus par les présentes normes techniques.
Les matériaux ou les produits structuraux utilisés pour le mode de construction doivent en tous cas être conformes aux exigences visées au chapitre 11.
Dans des cas particuliers, les administrations territorialement compétentes pour la vérification de l'application des normes techniques relatives aux constructions, conformément au décret du président de la République 380/2001, ou les administrations commanditaires peuvent avoir recours à la consultation, en vertu de l'article 2, paragraphe 1, lettre b), du décret du président de la République 204/2006, du Conseil Supérieur des Travaux Publics, qui s'exprime après l'instruction menée par le service technique central.
CHAPITRE 5.
PONTS
 TC " CHAPITRE 5 - PONTS" \f C \l "1" 
5.1.
PONTS-ROUTES
5.1.1.
OBJET 
Le présent chapitre contient les critères généraux et les indications techniques pour le calcul et l'exécution des ponts-routes. 
Ci-après, on entend par «ponts» tous les ouvrages qui, en relation avec leurs diverses destinations, sont normalement indiqués avec des noms particuliers tels que: viaducs, passages souterrains ou passerelles, voies surélevées, etc. 
Les prescriptions indiquées concernent également, le cas échéant, les ponts mobiles. 
5.1.2.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES
5.1.2.1
Géométrie de la plateforme routière 
Aux fins de la présente règlementation, on entend par largeur de la plateforme routière du pont la distance mesurée orthogonalement à l'axe routier entre les points les plus externes du tablier. 
La plateforme routière située sur le pont se compose de la plateforme, éventuellement divisée par un terre-plein, de voies et de bandes dérasées, de bordures et, le cas échéant, de trottoirs, selon l'importance, la fonction et les caractéristiques de la route.
La chaussée du pont est composée de la plateforme et d'éventuels trottoirs franchissables, d'une hauteur inférieure à 20 cm et non protégés par des barrières de sécurité routière ou d'autres dispositifs de retenue. 
5.1.2.2
Hauteur libre
Lorsque le pont enjambe une route ordinaire, la hauteur libre présente sous le pont ne doit être en aucun point inférieure à 5 m, en tenant compte également des pentes de la route située en dessous. 
En cas de route à trafic restreint, il est possible, pour des raisons valables et vérifiées, de déroger aux indications ci-dessus, à condition que la hauteur minimale ne soit pas inférieure à 4 m. 
Exceptionnellement, lorsque l'existence de maintiens non éliminables impose de descendre en dessous de cette valeur, on peut adopter une hauteur minimale, en tous cas non inférieure à 3,20 m. Cette dérogation est soumise à l'avis favorable des Commandements militaires et des sapeurs pompiers compétents sur le territoire. 
Le hauban des ponts situés sur des cours d'eau classés comme navigables doit correspondre à la classe des embarcations prévues. 
Dans tous les cas dérogeant à la hauteur minimale prescrite de 5 m, il convient d'adopter des dispositifs de signalisation de sécurité opportuns (par ex. portiques de gabarit), placés à une distance adéquate de l’entrée de l’ouvrage. 
En cas de passages piétons, la hauteur libre ne doit pas être inférieure à 2,50 m. 
5.1.2.3
Compatibilité hydraulique 
Lorsque le pont enjambe un cours d'eau naturel ou artificiel, le projet doit être accompagné d'une étude de compatibilité hydraulique, constituée d'un rapport hydrologique et d'un rapport hydrologique illustrant les choix conceptuels, la construction et le service du pont.
L’ampleur et la profondeur de l'étude et des investigations qui en représentent la base doivent être proportionnées à l'importance du problème et au niveau de conception. Il convient en tous cas de définir une crue de calcul, caractérisée par une période de retour Tr égale à 200 ans (Tr=200).
Conformément au niveau de conception, l'étude de compatibilité hydraulique doit reporter:
–
l'analyse hydrologique des évènements de crue maximale et l'estimation de leur fréquence probable;
–
l'indication des mois de l'année durant lesquels on doit s'attendre à des crues, en référence à la succession prévue des phases de construction;
–
la définition de l'échelle des débits dans les conditions actuelles, de calcul, et au cours des différentes phases de construction prévues, accompagnée d'un calcul du profil des turbulences provoquées par la présence des ouvrages dans le lit du cours d'eau, en tenant compte de l'éventuelle formation d'amas de détritus flottants;
–
l'évaluation des fouilles localisées en référence aux formes et aux dimensions des piles, des culées et des fondations correspondantes, ainsi que d'autres ouvrages provisoires et définitifs dans le lit, en tenant compte de la formation possible d'amas de détritus flottants en plus des phénomènes d'érosion généralisés résultant du rétrécissement du lit;
–
l'étude des conséquences des chocs et des abrasions dérivant de la présence d'embarcations et de corps flottants.
Les culées, les piles et les remblais de la construction ne devront pas interférer avec la section du cours d'eau concernée par la crue de calcul et, si celle-ci est endiguée, avec les digues.
S'il est nécessaire de mettre en place des piles dans le lit, la portée nette minimale entre les piles contiguës, ou entre la pile et la culée du pont, ne doit pas être inférieure à 40 m, mesurée perpendiculairement à l'endroit où le courant est le plus rapide. Pour les ponts existants, éventuellement concernés par des portées nettes d'une dimension inférieure, l'élargissement de la plateforme est admis, à condition que cela ne provoque pas de modification des dimensions des piles, des culées ou de la base des fondations de ces dernières, et dans le respect de la revanche hydraulique comme précisé ci-après. Dans tous les autres cas, l'autorisation doit être demandée à l'autorité compétente, qui s'exprime après avoir reçu l'avis du Conseil supérieur des travaux publics.
En cas de piles et/ou de culées présentes dans le lit, il convient de prêter particulièrement attention au problèmes des fouilles au droit des fondations ainsi qu'à la protection des fondations des piles et des culées, en tenant compte également des matériaux flottants que le cours d'eau peut charrier. Dans ce genre de situations, une estimation même rapide de l'affouillement doit être développée dès les premiers phases de conception.
La revanche hydraulique, définie comme la distance entre le niveau liquide de calcul immédiatement en amont du pont et l’intrados des structures, doit être considérée comme non inférieure à 1,50 m; elle devra en tous cas être choisie en tenant compte des considérations et des prévisions concernant le transport solide par charriage ainsi que le transport de matériaux flottants, en garantissant une distance adéquate entre l'intrados des structures et le lit du fleuve.
Lorsque l’intrados des structures n'est pas composé d'une ligne horizontale unique entre les appuis, la revanche hydraulique doit être garantie sur une largeur centrale de 2/3 de la portée, et en tous cas non inférieure à 40 m.
La revanche hydraulique nécessaire ne peut pas être obtenue avec le soulèvement du pont durant la crue.
L'affouillement et les actions hydrodynamiques liées au niveau d'eau maximal observé en moyenne chaque année (on suppose que Tr = 1,001) doivent être combinés avec les autres actions variables en adoptant des valeurs du coefficient unitaire.
L'affouillement et les actions hydrodynamiques liés à la crue de calcul doivent être combinés exclusivement avec les autres actions variables dues au trafic, en adoptant pour ces dernières les coefficients de combinaison .
5.1.3.
ACTIONS SUR LES PONTS-ROUTES 
Les actions à prendre en compte lors de la conception des ponts-routes sont: 
–
les actions permanentes; 
–
les distorsions et les déformations appliquées;
–
les actions variables dues au trafic;
–
les actions variables (variations thermiques, poussées hydrodynamiques, vent, neige et actions sur les garde-corps);
–
les résistances passives des maintiens;
–
les chocs sur les barrières de sécurité routière dûs aux déviations des véhicules;
–
les actions sismiques;
–
les actions accidentelles. 
5.1.3.1
Actions permanentes 
1.
Poids propre des éléments structuraux: g1
2.
Charges permanentes portées: g2 (revêtement routier, trottoirs, écrans anti-bruit, barrières de sécurité routière, garde-corps, finitions, système d'évacuation des eaux, équipements routiers, buttées, etc.). 
3.
Autres actions permanentes: g3 (poussée des terres, poussées hydrauliques, etc.).
5.1.3.2
Distorsions et déformations appliquées 
1.
Distorsions et précontraintes de calcul: ε1. 
Aux fins des vérifications, on doit considérer les effets des distorsions et des précontraintes éventuellement prévues dans le calcul. 
2.
Effets rhéologiques: retrait ε2 et fluage ε3;
Le calcul des effets du fluage et du retrait du béton doit prendre en compte le caractère et l'intensité de ces distorsions, définies dans les sections correspondantes des présentes normes techniques. 
3.
Tassements des appuis: ε4 
Il convient de considérer les effets des tassements des appuis lorsque, selon les investigations et les évaluations géotechniques, ceux-ci s'avèrent significatifs sur les structures. 
5.1.3.3
Actions variables en fonction du trafic. Charges verticales: q1
5.1.3.3.1
Préambule 
Les charges verticales dues au trafic sont définies par les modèles de charge décrits dans le point 5.1.3.3.3, disposées sur les voies conventionnelles.
5.1.3.3.2
Définition des voies conventionnelles 
Les largeurs wl des voies conventionnelles sur la chaussée et le nombre maximal (entier) possible de ces voies sur celle-ci sont indiqués dans le tableau suivant (Fig. 5.1.1 et tableau 5.1.I).
Sauf indication contraire, si la plateforme du tablier d'un pont est divisée en deux parties séparées par un terre-plein central, on distingue les cas suivants: 
a)
si les parties sont séparées par une barrière fixe, chaque partie, y compris les voies d'urgence et les bandes dérasées, est découpée de façon indépendante en voies conventionnelles. 
b)
si les parties sont séparées par des barrières amovibles ou par un autre dispositif de retenue, l'ensemble de la chaussée, y compris le terre-plein central, est découpé en voies conventionnelles. 
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Fig. 5.1.1 - Exemple de numérotation des voies
	Parte rimanente
	Aire résiduelle

	Corsia convenzionale numero 1
	Voie conventionnelle numéro 1

	Parte rimanente
	Aire résiduelle

	Corsia convenzionale numero 2
	Voie conventionnelle numéro 2

	Parte rimanente
	Aire résiduelle


Tableau 5.1.I - Nombre et largeur des voies
	Largeur de la chaussée «w»
	Nombre de voies conventionnelles
	Largeur d'une voie conventionnelle [m]
	Largeur de l'aire résiduelle [m]

	w < 5,40 m 
	nl = 1
	3,00 
	(w-3,00) 

	5,4 ≤ w < 6,0 m 
	nl = 2
	w/2 
	0 

	6,0 m ≤ w 
	nl = Int(w/3)
	3,00 
	w - (3,00 x nl) 


La disposition et la numération des voies doit être déterminée de façon à obtenir les conditions de calcul les plus défavorables. Pour chaque vérification, il convient de choisir le nombre de voies devant être considérées comme chargées, leur emplacement sur la chaussée et leur numérotation de manière à ce que les effets des modèles de charge soient les plus critiques possible. La voie donnant l´effet le plus défavorable une fois chargée est numérotée voie numéro 1, la voie causant le deuxième effet le plus défavorable est numérotée voie numéro 2 et ainsi de suite. 
Lorsque la chaussée consiste en deux parties séparées sur le même tablier, la numérotation est unique pour toute la chaussée. Ainsi, même si la chaussée est divisée en deux parties séparées, il n´existe qu´une voie numéro 1, qui peut être située tour à tour sur les deux parties. 
Lorsque la chaussée consiste en deux parties séparées sur deux tabliers indépendants, chaque partie est considérée comme une chaussée. Une numérotation distincte est alors utilisée pour le calcul de chaque tablier. Si les deux tabliers sont supportés par les mêmes piles et/ou culées, la numérotation pour l´ensemble des deux parties est unique pour le calcul des piles et/ou des culées. 
Pour chaque vérification, il convient d´appliquer les modèles de charge sur chaque voie avec une longueur et dans une position longitudinale telles que l´effet le plus défavorable est obtenu. 
5.1.3.3.3
Modèles de charge 
Les actions variables du trafic, comprenant les effets dynamiques, sont définies par les modèles de charge suivants: 
Modèle de charge 1:
il est constitué de charges concentrées à double essieu, appliquées à des surfaces de contact des pneumatiques de forme carrée de cotés de 0,40 m, et de charges uniformément réparties comme le montre la Figure 5.1.2. Ce modèle est destiné à des vérifications générales et locales, en considérant un seul tandem par voie, disposé dans l'axe de la voie. La charge de tandem, si elle est présente, doit être considérée dans son intégralité. 
Modèle de charge 2:
il est constitué d'une charge d'essieu unique appliquée à des surfaces spécifiques de contact des pneumatiques de forme rectangulaire, d'une largeur de 0,60 m et d'une hauteur de 0,35 m, comme indiqué à la Figure 5.1.2. Ce modèle est à considérer séparément avec l'axe longitudinal et dans la position la plus contraignante seulement pour les vérifications locales. Si celui-ci est plus défavorable, on considère le poids d'une seule roue de 200 kN. 
Modèle de charge 3:
il est constitué d'une charge isolée de 150 kN appliquée à des surfaces de contact des pneumatiques de forme carrée de cotés 0,40 m. Il est utilisé pour les vérifications locales sur les trottoirs non protégés par les glissières de sécurité. 
Modèle de charge 4:
il est constitué d'une charge isolée de 10 kN appliquée à des surfaces de contact des pneumatiques de forme carrée de cotés 0,10 m. Il est utilisé pour les vérifications locales sur les trottoirs protégés par des glissières de sécurité et sur les passerelles pour piétions. 
Modèle de charge 5:
il est constitué d'une foule compacte, agissant avec une intensité nominale, comprenant les effets dynamiques, de 5,0 kN/m². La valeur de combinaison est, quant à elle, de 2,5 kN/m². Le chargement de foule doit être appliqué sur toutes les zones significatives de la surface d'influence, y compris sur le terre-plein central, le cas échéant. 
Modèles de charge 6.a, b, c:
En l’absence d’études spécifiques et en alternative au modèle de charge principal, généralement provisoire, on peut, aux fins de la statique globale du pont et pour des ouvrages de construction dont la portée est supérieure à 300 m, se référer aux charges suivantes qL,a, qL,b et qL,c: 
	
[image: image358.wmf]æö

=

ç÷

èø

0,25

,

1

128,95    [KN/m]

La

q

L


	[5.1.1]

	
[image: image359.wmf]æö

=

ç÷

èø

0,38

,

1

88,71     [KN/m]

Lb

q

L


	[5.1.2]

	
[image: image360.wmf]æö

=

ç÷

èø

0,38

,

1

77,12     [KN/m]

Lc

q

L


	[5.1.3]


L étant la longueur de la zone chargée en m. 
5.1.3.3.4
Catégories de routes 
Selon les charges mobiles admises au transit, les ponts-routes relèvent des catégories suivantes:
ponts destinés au transit des charges mobiles indiquées ci-dessus avec leur valeur entière;
ponts destinés uniquement au transit des chargements associés au modèle 5 (passerelles). 
L’accès aux passerelles de chargement autres que celles indiquées dans le projet doit être empêché matériellement. 
Si nécessaire, le projet pourra considérer de façon spécifique un ou plusieurs véhicules spéciaux, représentatifs de par leur géométrie et leur charges-essieux, des véhicules exceptionnels prévus sur le pont. Ces véhicules spéciaux et les règles de combinaison correspondantes peuvent être spécifiés au cas par cas ou obtenus à partir de règlementations dont la validité a été vérifiée. 
5.1.3.3.5
Disposition des charges mobiles afin d'obtenir les conditions de chargement les plus défavorables 
Le nombre de groupes de charges mobiles qu'il convient de considérer pour le calcul correspond au maximum compatible avec la largeur de la chaussée, étant donné que la largeur d'encombrement conventionnel est établie pour chaque voie à 3,00 m. 
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Fig. 5.1.2 - Modèles de charge de 1 à 5 (dimensions en m)
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Le nombre de voies doit en tous cas être égal ou supérieur à 2, à moins que la largeur de la chaussée ne soit inférieure à 5,40 m. 
La disposition des charges et le nombre de voies sur la chaussée détermineront au cas par cas les conditions de sollicitations les plus défavorables pour la structure, la membrure ou la section considérée. 
Il convient de tenir compte, sous réserve des largeurs définies précédemment, des intensités des charges suivantes (Tableau 5.1.II): 
Tableau 5.1.II - Intensité des charges Qik et qik pour les différentes voies 
	Emplacement 
	Charge d'essieu Qik [kN] 
	qik [kN/m²] 

	Voie Numéro 1 
	300 
	9,00 

	Voie Numéro 2 
	200 
	2,50 

	Voie Numéro 3 
	100 
	2,50 

	Autres voies 
	0,00 
	2,50 


Pour les passerelles on considère la charge associée au modèle 5 (foule compacte) appliquée avec la disposition la plus défavorable pour chaque vérification. 
Aux fins des vérifications globales de chaque ouvrage dont la portée est supérieure à 300 m, en l'absence d'études spécifiques et en alternative au modèle de charge principal, on appliquera sur la voie no 1 une charge qL,a, sur la voie no 2 une charge qL,b, sur la voie no 3 une charge qL,c et sur les autres voies ainsi que sur l'aire résiduelle une charge répartie d'une intensité de 2,5 kN/m². 
Les charges qL,a, qL,b et qL,c sont disposées dans le sens des voies conventionnelles. 
5.1.3.3.6
Structures secondaires de tablier 
Diffusion des charges concentrées 
Les différentes charges concentrées qu'il convient de prendre en compte pour les vérifications locales, associées aux modèles de charge 1, 2 et 3, sont considérées comme uniformément réparties sur toute leur surface de contact. La diffusion à travers les revêtements et les hourdis s´effectue à 45° jusqu´au niveau du plan moyen de la membrure supérieure sous-jacente  (Fig. 5.1.3.a). La diffusion à travers les revêtements et les couvertures orthotropes s´effectue à 45° jusqu´au niveau du plan moyen de la plaque supérieure sous-jacente  (Fig. 5.1.3.b). 
Calcul des structures secondaires de tablier 
Pour le calcul des structures secondaires du tablier (dalles, trottoirs, traverses, etc.) il convient de prendre en considération les charges définies précédemment, dans les positions les plus défavorables, au cas par cas, pour l'élément considéré. On peut prendre en compte, en alternative et si elle est plus défavorable, la charge associée au modèle 2, disposée de la façon la plus critique possible et agissant en direction longitudinale. 
Pour les trottoirs non protégés par des glissières de sécurité il convient de considérer la charge associée au modèle 3. 
Pour les trottoirs protégés par des glissières de sécurité et pour les passerelles on considère la charge associée au modèle 4. 
Lors de la détermination des combinaisons de charge, on indique comme charge q1 la disposition des charges mobiles qui, au cas par cas, est la plus défavorable aux fins des vérifications. 
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	Fig. 5.1.3a  - Diffusion des charges concentrées dans les dalles
	Fig. 5.1.3b  - Diffusion des charges concentrées dans les tabliers à plaque orthotrope
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5.1.3.4
Actions variables en fonction du trafic. Majoration dynamique supplémentaire en présence de discontinuités structurales: q2 
Les charges mobiles comprennent les effets dynamiques des revêtements de rugosité moyenne. Dans des cas particuliers, comme par exemple à proximité de joints de rupture, il peut être nécessaire de considérer un coefficient dynamique supplémentaire q2, à évaluer selon la situation spécifique considérée. 
5.1.3.5
Actions variables en fonction du trafic. Action longitudinale de freinage ou d'accélération: q3
La force de freinage ou d'accélération q3 dépend de la charge verticale totale agissant sur la voie conventionnelle nº 1 et elle est égale à

180 kN ≤ q3 = 0,6 (2Q1k) + 0,10q1k · w1 · L ≤ 900 kN
[5.1.4]
wl étant la largeur de la voie et L la longueur de la zone chargée. La force, appliquée au niveau du revêtement et agissant le long de l'axe de la voie, est considérée comme répartie de façon uniforme sur la longueur chargée et elle comprend les effets d'interaction. 
5.1.3.6
Actions variables en fonction du trafic. Action centrifuge: q4 
Dans les ponts courbes avec un rayon R (en mètres) l’action centrifuge correspondant à chaque groupe de charge est généralement évaluée comme indiqué dans le Tableau 5.1.III, Qv = Σi 2Qik étant la charge totale due aux essieux tandem du modèle de charge 1 agissant sur le pont. 
La charge concentrée q4, appliquée au niveau du revêtement, agit en direction normale par rapport à l'axe du pont. 
Tableau 5.1.III - Valeurs caractéristiques des forces centrifuges 
	Rayon de courbure [m]
	q4 [kN] 

	R < 200 
	0,2 Qv

	200 ≤ R ≤ 1500 
	40 Qv/R 

	1500 ≤ R 
	0 


5.1.3.7
Actions de la neige et du vent: q5 
Pour les actions de la neige et du vent, on applique les spécifications du chapitre 3. 
L’action du vent peut généralement être assimilée à un système de charges statiques, dont la composante principale est horizontale et dirigée perpendiculairement à l'axe du pont et/ou dans les directions les plus défavorables pour chacun de ses éléments (par ex. les piles). Ce composant principal est considéré comme agissant sur la projection dans le plan vertical des surfaces concernées, y compris les garde-corps, les barrières de sécurité, les écrans anti-bruit, le cas échéant; à ce sujet, il convient de consulter les documents dont la validité a été vérifiée visés au chapitre 12. 
La surface des charges transitant sur le pont exposée au vent est assimilée à une paroi rectangulaire continue d'une hauteur de 3 m à partir de la surface de roulement. 
L’action du vent peut être évaluée comme indiqué ci-dessus dans les cas où celle-ci ne risque pas de provoquer de phénomènes dynamiques dans les structures du pont ou lorsque l’orographie ne peut pas donner lieu à des actions anormales du vent. 
Pour les ponts particulièrement sensibles à l'excitation dynamique du vent, il convient de procéder à l'évaluation de la réponse structurale dans une soufflerie et, si nécessaire, à la formulation d'un modèle mathématique de l'action du vent, obtenu à partir de mesures expérimentales. 
La charge de neige n'est pas considérée comme concomitante avec les charges du trafic, sauf pour les ponts couverts. 
5.1.3.8
Actions hydrodynamiques: q6
Les actions hydrodynamiques sur les piles situées dans le lit des fleuves doivent être calculées conformément aux prescriptions du point 5.1.2.3 en tenant compte, outre l'orientation et la forme de la pile, également des effets des modifications locales du lit, dérivant par exemple de l'affouillement.
5.1.3.9
Actions de la température: q7 
Le calcul des effets des variations thermiques doit être réalisé en fonction du caractère et de l'intensité de ces variations définies au chapitre 3. Pour les situations particulièrement complexes, on peut également se référer aux documents dont la validité a été vérifiée, visés au chapitre 12.
5.1.3.10
Actions sur les garde-corps et choc des véhicules en déviation: q8 
La hauteur des garde-corps ne doit pas être inférieure à 1,10 m. Les garde-corps doivent être calculés en fonction d'une action horizontale de 1,5 kN/m appliquée à la main courante. 
Les barrières de sécurité routières et les éléments structuraux auxquels elles sont liées doivent être dimensionnées en fonction de la classe de retenue requise pour l'utilisation spécifique, par les normes nationales applicables.
Pour le projet du tablier on doit considérer une combinaison de charges associant au système de forces horizontales, équivalentes à l'effet de l'action  de choc sur la barrière de sécurité routière, une charge verticale isolée sur la plateforme routière, constituée par le modèle de charge 2, positionnée à proximité de la barrière elle-même et placée dans la position la plus défavorable.
Ce système de forces horizontales pourra être évalué par le concepteur, en alternative, selon:
· les résultats expérimentaux obtenus au cours d'essais de choc réalistes, sur  des barrières du même type et de la classe de retenue prévues par le projet, en utilisant des instruments appropriés pour enregistrer l'évolution des effets dynamiques;
· la reconnaissance de l'équivalence entre le système de forces et les actions transmises à la structure, à cause des chocs sur les barrières du même type et de la classe de retenue prévues par le projet, lorsque ladite équivalence dérive d'évaluations théoriques et/ou de modélisations numériques et expérimentales;
En l'absence des évaluations susmentionnées, le système de forces horizontales peut être déterminé en se référant à la résistance caractéristique des éléments structuraux principaux impliqués dans le mécanisme d’ensemble de la barrière; il doit être appliqué à une hauteur h, mesurée depuis le plan routier, égale à la plus petite des dimensions h1 et h2, où h1 = (hauteur de la barrière - 0,10m) et h2 = 1,00 m. Pour le dimensionnement des éléments structuraux auxquels la barrière est assemblée, on doit tenir compte du recouvrement éventuel des zones de diffusion de ce système de forces, en fonction de la géométrie de la barrière et de ses conditions de maintien. Pour le dimensionnement du tablier, les forces horizontales ainsi déterminées doivent être majorées avec un facteur égal à 1,50.
Le coefficient partiel de sécurité pour la combinaison de charge aux ELU pour le choc du véhicule en déviation doit être considéré comme unitaire.
5.1.3.11
Résistances passives des maintiens: q9
Lors du calcul des piles, des culées, des fondations, des appareils d'appui eux-mêmes et, le cas échéant, du tablier, on doit considérer les forces dérivant des résistances passives des maintiens. 
En cas d'appuis en caoutchouc, les dites forces doivent être évaluées en fonction des caractéristiques de l'appui et des déplacements prévus. 
Les résistances passives des maintiens doivent être considérées comme associées aux actions qui en sont à l'origine.
Le coefficient partiel de sécurité pour les combinaisons de charge aux ELU doit être considéré de la même façon que pour les actions variables.
5.1.3.12
Actions sismiques: E
Pour les actions sismiques, il convient de respecter les prescriptions visées aux points 2.5.3 et 3.2. 
Dans les expressions [2.5.5] et [2.5.7] on considère généralement, pour les charges dues au transit des véhicules ψ2j = 0,0. 
Le cas échéant, par exemple pour les ponts situés en zone urbaine à trafic intense, on considère, pour les charges dues au transit des véhicules, que ψ2j = 0,2, aussi bien dans la combinaison des actions que pour la définition de l'effet de l'action sismique. 
5.1.3.13
Actions accidentelles: A
Les actions accidentelles devant être considérées dans le projet sont évaluées en fonction des indications figurant au point 3.6 en général et au point 3.6.3 en particulier.
En ce qui concerne le point 3.6.3.1, on souligne que les actions de choc agissant sur les éléments structuraux horizontaux situés au dessus de la route, doivent être utilisées pour la vérification de la sécurité globale du tablier dans son ensemble, considéré comme un corps rigide (soulèvement/renversement); lorsque de tels évènements se produisent, les dommages localisés aux éléments structuraux sont admis à condition qu'ils n'entraînent pas l’effondrement du tablier. 
Les piédroits des ponts situés à une distance ≤5,0 m de la plateforme routière doivent être protégés contre le risque de chocs de véhicules à l'aide d'ouvrages clairement destinés à la protection des dits piédroits. 
5.1.3.14
Combinaisons de charges 
Les combinaisons de charges qu'il convient de prendre en compte pour les vérifications doivent être définies afin de garantir la sécurité, conformément aux dispositions du chapitre 2. 
Pour la détermination des valeurs caractéristiques des actions dues au trafic, on doit considérer, en général, les combinaisons reportées dans le tableau 5.1.IV. 
Tableau 5.1.IV – Valeurs caractéristiques des actions dues au trafic 
	
	Charges sur la chaussée
	Charges sur les trottoirs et les pistes cyclables non franchissables

	
	Charges verticales
	Charges horizontales
	Charges verticales

	Groupe d'actions
	Modèle principal (modèles de charge 1, 2, 3, 4 et 6)
	Véhicules spéciaux
	Foule (Modèle de charge 5)
	Freinage
	Force centrifuge
	Charge uniformément répartie

	1
	Valeur caractéristique
	
	
	
	
	Modèle de charge 5 avec valeur de combinaison 2,5 KN/m2

	2a
	Valeur fréquente
	
	
	Valeur caractéristique
	
	

	2b
	Valeur fréquente
	
	
	
	Valeur caractéristique
	

	3 (*)
	
	
	
	
	
	Modèle de charge 5 avec valeur caractéristique 5,0 KN/m2

	4 (**)
	
	
	Modèle de charge 5 avec valeur caractéristique 5,0 KN/m2 
	
	
	Modèle de charge 5 avec valeur caractéristique 5,0 KN/m2

	5 (***)
	À définir pour chaque projet
	Valeur caractéristique ou nominale
	
	
	
	

	(*) Passerelles
(**) à ne considérer que si le projet le demande (par ex. ponts situés en zone urbaine)
(***) À ne considérer que si l'on prend en considération les véhicules spéciaux


Le tableau 5.1.V fournit, en référence au point 2.6.1, les valeurs des coefficients partiels des actions qu'il convient de prendre pour analyser les effets des actions lors des vérifications aux états-limites ultimes. 
D'autres valeurs de coefficients partiels sont reportées au chapitre 4 en ce qui concerne les actions spécifiques des différents matériaux.
Les valeurs des coefficients de combinaison ψ0j, ψ1j et ψ2j pour les différentes catégories d'actions sont reportées au tableau 5.1.VI. 
Tableau 5.1.V – Coefficients partiels de sécurité pour les combinaisons de charges aux ELU 
	
	
	Coefficient
	EQU(1)
	A1 
	A2 

	Actions permanentes g1 et g3
	favorables défavorables 
	γG1 et γG3
	0,90 
1,10
	1,00 
1,35
	1,00 
1,00

	Actions permanentes non structurales (2) g2
	favorables défavorables 
	γG2
	0,00 
1,50
	0,00 
1,50
	0,00 
1,30

	Actions variables en fonction du trafic 
	favorables défavorables 
	γQ
	0,00 
1,35
	0,00 
1,35
	0,00 
1,15

	Actions variables 
	favorables défavorables 
	γQi
	0,00 
1,50
	0,00 
1,50
	0,00 
1,30

	Distorsions et précontraintes de calcul 
	favorables défavorables 
	γε1
	0,90 
1,00(3)
	1,00 
1,00(4)
	1,00 
1,00

	Retrait et fluage, Tassements des appuis
	favorables défavorables
	γε2, γε3, γε4
	0,00 
1,20
	0,00 
1,20
	0,00 
1,00


(1) équilibre qui n'implique pas les paramètres de déformabilité et de résistance du sol; sinon on applique les valeurs reportées à la colonne A2. 
(2) Si la grandeur des charges permanentes non structurales, ou d'une partie d'entre elles (par exemple les charges permanentes portées ), est bien définie en phase de projet, on pourra appliquer aux dites charges ou à la partie d'entre elles qui est connue les mêmes coefficients que pour les actions permanentes.
(3) 1,30 pour l'instabilité dans des structures avec précontrainte externe 
(4) 1,20 pour les effets locaux 
Tableau 5.1.VI - Coefficients ψ pour les actions variables sur les ponts routiers et piétons 
	Actions
	Groupe d'actions 
(Tableau 5.1.IV)
	Coefficient ψ0 de combinaison
	Coefficient ψ1 (valeurs fréquentes)
	Coefficient ψ2 (valeurs quasi-permanentes)

	
	Modèle 1 (charges tandem)
	0,75
	0,75
	0,0

	
	Modèles 1, 5 et 6 (charges réparties
	0,40
	0,40
	0,0

	Actions variables en fonction du trafic
(Tableau 5.1.IV)
	Modèles 3 et 4 (charges concentrées)
	0,40
	0,40
	0,0

	
	Modèle 2
	0,0
	0,75
	0,0

	
	2
	0,0
	0,0
	0,0

	
	3
	0,0
	0,0
	0,0

	
	4 (foule)
	--
	0,75
	0,0

	
	5
	0,0
	0,0
	0,0

	
	avec pont déchargé
ELU et ELS
	0,6
	0,2
	0,0

	Vent
	en exécution
	0,8
	0,0
	0,0

	
	avec pont chargé
ELU et ELS
	0,6
	0,0
	0,0

	Neige 
	ELU et ELS
	0,0
	0,0
	0,0

	
	en exécution
	0,8
	0,6
	0,5

	Température 
	ELU et ELS
	0,6
	0,6
	0,5


Pour les ouvrages dont la portée est supérieure à 300 m, on peut modifier les coefficients indiqués au tableau après autorisation du Service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, après avoir entendu ce même Conseil. 
5.1.4.
VÉRIFICATIONS DE SÉCURITÉ 
Les vérifications de sécurité des différentes parties de l'ouvrage doivent être réalisées en fonction des critères définis par les présentes normes techniques. 
Il convient notamment de mettre en œuvre les vérifications à l'état-limite ultime, y compris la vérification à l'état-limite de fatigue, et aux états-limites de service concernant les états de fissuration et de déformation. 
Les combinaisons de charge qu'il convient de prendre en compte aux fins des vérifications doivent être définies de manière à garantir la sécurité, conformément aux dispositions du chapitre 2 des présentes normes techniques. 
5.1.4.1
Vérifications aux états-limites ultimes 
On doit vérifier que: Ed ≤ Rd, où Ed représente la valeur de calcul des effets des actions et Rd est la résistance de calcul correspondante. 
5.1.4.2
États-limites de service 
Pour les états-limites de service, on devra vérifier que: Ed ≤ Cd , où Cd est une valeur nominale ou une fonction de certaines propriétés matérielles liées aux effets de calcul des actions considérées, Ed est la valeur de calcul de l'effet de l'action déterminé en fonction des combinaisons de charge. 
5.1.4.3
Vérifications à l'état-limite de fatigue 
Pour les structures, les éléments structuraux et les détails sensibles aux phénomènes de fatigue, les vérifications appropriées doivent être réalisées. 
Les vérifications doivent être effectuées en considérant des spectres de charge différenciés, selon que l'on réalise une vérification pour une durée de vie illimitée ou une vérification à l'endommagement.
En l'absence d'études spécifiques, visant à déterminer le spectre de charge réel du pont, on peut se référer aux modèles décrits ci-après. 
Vérification à durée de vie illimitée. 
Les vérifications à la fatigue pour la durée de vie illimitée peuvent être effectuées, pour les détails caractérisés par une limite de fatigue à amplitude constante, en contrôlant que la différence maximale de contrainte Δσmax=(σmax-σmin) provoquée dans le détail du spectre de charge significatif soit inférieure à la limite de fatigue présente dans le détail lui-même. Aux fins du calcul du Δσmax on peut utiliser, en alternative, les modèles de charge de fatigue 1 et 2, disposés sur le pont dans les deux configurations qui déterminent les contraintes maximale et minimale respectives dans le détail considéré.
Modèle de charge 1
Le modèle de charge de fatigue 1 se compose du modèle de charge 1 en considérant 70 % des charges concentrées et 30 % de celles réparties (voir fig. 5.1.4), appliquées dans l'axe des voies conventionnelles, identifiées selon les critères indiqués au point 5.1.3.3.5
Pour les vérifications locales, on doit considérer, s'il est plus critique, le modèle constitué par l'axe individuel du modèle de charge 2, isolé et avec une charge à 70 % (voir fig.5.1.4).
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Fig. 5.1.4 - Modèle de charge de fatigue  1
	Corsia
	Voie nº 1

	Asse longitudinale del ponte
	Axe longitudinal du pont


Modèle de charge 2
Si des évaluations plus précises sont nécessaires, en alternative au modèle de charge de fatigue simplifié 1, dérivant du modèle de charge principal, on peut utiliser le modèle de charge de fatigue 2, représenté dans le tableau 5.1.VII; appliqué au centre de la voie conventionnelle no 1, qui détermine les effets les plus sévères dans le détail examiné.
Le modèle de charge 2 ne considère pas les effets de plusieurs voies chargées sur le tablier examiné. Si l'on prévoit d'importants effets d'interaction entre les véhicules, on doit disposer, pour l'application de ce modèle, de données supplémentaires, figurant dans les publications techniques consolidées ou dérivant d'études spécifiques.
Tableau 5.1.VII - Modèle de charge de fatigue 2 – véhicules fréquents
	Gabarit du véhicule
	Distance entre les essieux (m)
	Charge fréquente par essieu (kN)
	Type de roue (Tab. 5.1.IX)

	[image: image364.png]



	4,50
	90
190
	A
B
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	4,20
1,30
	80
140
140
	A
B
B
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	3,20
5,20
1,30
1,30
	90
180
120
120
120
	A
B
C
C
C
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	3,40
6,00
1,80
	90
190
140
140
	A
B
B
B
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	4,80
3,60
4,40
1,30
	90
180
120
110
110
	A
B
C
C
C


Vérification à l'endommagement 
Les vérifications à l'endommagement consistent à contrôler que, dans le détail considéré, le spectre de charge produit un endommagement D ≤ 1. 
L'endommagement D est évalué avec la règle de Palmgren-Miner, en considérant la courbe S-N caractéristique du détail ainsi que la vie nominale de l'ouvrage. 
Les vérifications peuvent être réalisées en considérant le spectre de contrainte provoqué dans le détail par le modèle de charge de fatigue simplifié no 3, reporté à la Fig. 5.1.5, constitué d'un véhicule de fatigue symétrique à 4 essieux, chacun d'un poids de 120 kN; si des évaluations plus précises sont nécessaires, on peut considérer le spectre de charge équivalent constituant le modèle de charge de fatigue no 4, reporté dans le tableau 5.1.VIII, représentant également le pourcentage de véhicules qu'il convient de considérer, en fonction du trafic présent sur la route servie par le pont. 
Les véhicules des modèles de charge de fatigue 3 ou 4 peuvent être placés dans l'axe des voies conventionnelles, déterminées conformément au point 5.1.3.3.5. Il est possible néanmoins, d'adopter des dispositions plus favorables des véhicules, en considérant que 10 % du flux est présent sur les voies conventionnelles et 90 % sur les voies physiques. La position des véhicules sur les voies physiques devra être en mesure de déterminer les effets les plus défavorables dans le détail examiné.
Les types de pneumatiques qu'il convient de considérer pour les différents véhicules et les dimensions des surfaces de contact correspondantes sont reportés au tableau 5.1.IX. 
En l'absence d'études spécifiques applicables aux vérifications de l'endommagement, on doit considérer, sur la voie lente, un flux annuel de véhicules d'un poids supérieur à 100 kN, représentatifs aux fins de la vérification à la fatigue, obtenu à partir du tableau 5.1.X.
Si l'on prévoit des effets d'interaction importants entre les véhicules, il convient de se référer à des études spécifiques ou à des méthodologies consolidées.
Le modèle de charge de fatigue 3, considéré dans l'axe de la voie conventionnelle, peut être utilisé pour les vérifications avec la méthode (, ou méthode des coefficients d’endommagement équivalent. Pour la détermination des coefficients d'endommagement équivalent, qui doivent être calibrés spécifiquement sur le modèle de charge de fatigue 3 précité, on peut se référer aux normes UNI EN1992-2, UNI EN1993-2 et UNI EN1994-2.
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Fig. 5.1.5 - Modèle de charge de fatigue 3
	Asse longitudinale del ponte
	Axe longitudinal du pont


Tableau 5.1.VII - Modèle de charge de fatigue  4 – véhicules équivalents
	
	
	
	
	Composition du trafic

	Gabarit du véhicule
	Type de pneumatique (Tab.5.1-IX)
	Espacements [m]
	Valeurs équivalentes des charges essieu [kN]
	Long parcours
	Moyen parcours
	Trafic local
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	A
B
	4,50
	70
130
	20,0
	40,0
	80,0
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	A
B
B
	4,20
1,30
	70
120
120
	5,0
	10,0
	5,0
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	A
B
C
C
C
	3,20
5,20 1,30
1,30
	70
150
90
90
90
	50,0
	30,0
	5,0
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	A
B
B
B
	3,40
6,00 1,80
	70
140
90
90
	15,0
	15,0
	5,0
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	A
B
C
C
C
	4,80
3,60 4,40
1,30
	70
130
90
80
80
	10,0
	5,0
	5,0


Tableau 5.1.IX - Dimensions des essieux et des surfaces de contact pour les véhicules équivalents 
	Type de pneumatique 
	Dimensions de l'essieu  et des surfaces de contact 

	A 
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Tableau 5.1.X – Taux annuel de véhicules lourds sur la voie lente 
	Catégories de trafic
	Taux annuel de véhicules dont le poids est supérieur à 100 kN sur la voie lente

	1 - Routes et autoroutes avec 2 voies ou plus par sens de circulation, caractérisées par un trafic lourd intense 
	2,0x106

	2 - Routes et autoroutes caractérisées par un trafic lourd d'intensité moyenne 
	0,5x106

	3 - Routes principales caractérisées par un trafic lourd de faible intensité 
	0,125x106

	4 - Routes locales caractérisées par un trafic lourd d'intensité très réduite 
	0,05x106


5.1.4.4
Vérifications à l'état-limite de fissuration 
Afin de garantir l'aptitude au service et la durée des structures, un état-limite de fissuration est établi, proportionné aux conditions environnementales et aux sollicitations, ainsi qu'à la sensibilité des armatures à la corrosion.
Structures en béton armé ordinaire 
Pour les structures en béton armé ordinaire, il convient de respecter les limitations visées au tableau 4.1.IV pour les armatures peu sensibles.
Structures en béton armé précontraint
On applique les limitations du tableau 4.1.IV pour les armatures sensibles.
5.1.4.5
Vérifications à l'état-limite de déformation 
L’agencement d'une structure, devant être évalué en fonction des combinaisons de charges indiquées précédemment, doit être compatible avec la géométrie de la structure elle-même, en fonction des exigences du trafic, ainsi qu'avec les maintiens et les dispositifs de jonction prévus par le projet. 
Les déformations de la structure ne doivent pas provoquer de problèmes au transit des charges mobiles aux vitesses de calcul de la route. 
5.1.4.6
Vérifications des actions sismiques 
Les vérifications vis-à-vis des actions sismiques doivent être réalisées conformément aux critères et aux méthodes indiquées dans les sections correspondantes des présentes normes.
5.1.4.7
Vérifications en phase de construction 
Les vérifications de sécurité doivent également être réalisées durant chaque phase de construction de l'ouvrage, en tenant compte de l'évolution du modèle statique et de l'influence des effets différés dans la durée. 
Il convient de vérifier également les éventuels cintres et appareils provisoires prévus pour la réalisation de l'ouvrage. 
5.1.5.
STRUCTURES PORTEUSES 
5.1.5.1
Tablier 
5.1.5.1.1
Épaisseurs minimales 
Les épaisseurs minimales des différentes parties constituant le tablier doivent tenir compte de l'influence des facteurs environnementaux sur la durabilité de l'ouvrage et respecter les prescriptions des normes relatives à chaque élément structural. 
5.1.5.1.2
Structures avec éléments préfabriqués 
Dans les structures construites totalement ou en partie avec des éléments préfabriqués, afin d'éviter les contraintes supplémentaires, distorsions ou endommagements dus à des défauts d'exécution ou de montage, la compatibilité géométrique entre les différentes parties assemblées doit être garantie, en tenant compte également des tolérances de construction. 
Les éléments de liaison entre les parties assemblées doivent garantir la bonne transmission des efforts. 
En cas d'éléments en béton armé normal et précontraint et de structures mixtes en acier-béton, les redistributions de l'effort différé dans le temps se manifestant entre les parties réalisées ou soumises au chargement à des moments successifs doivent être considérés ainsi que les redistributions similaires dérivant des variations des maintiens. 
5.1.5.2
Piles 
5.1.5.2.1
Épaisseurs minimales 
Les indications du paragraphe précédent concernant les structures du tablier s'appliquent. 
5.1.5.2.2
Modélisation et calcul 
Pour la vérification des piles élancées, une attention particulière doit être accordée à l'évaluation des conditions réelles de maintien, notamment en ce qui concerne l'interaction avec les ouvrages de fondation. 
Le sommet des piles doit être vérifié par rapport aux effets locaux dérivant des actions concentrées transmises par les appareils d'appui. 
Il convient de vérifier que les déplacements permis par les appareils d'appui soient compatibles avec les déplacements maximaux au sommet des piles, provoquées par les combinaisons des actions les plus défavorables et, dans les piles élevées, par la différence de température entre les faces des piles elles-mêmes. 
5.1.6.
MAINTIENS 
Les dispositifs de maintien du tablier aux structures sous-jacentes (piles, culées, fondations) doivent posséder les caractéristiques prévues par le modèle statique et cinématique établi au moment du projet, aussi bien vis-à-vis des actions que des distorsions. 
Pour les structures réalisées en plusieurs phases, les maintiens doivent garantir un comportement statique et cinématique correct à chaque étape de l'évolution du modèle structural, en s'adaptant, le cas échéant, aux changements de modèle. 
Les parties individuelles du dispositif de maintien et les ancrages correspondants doivent être dimensionnés en fonction des forces transmises. 
Les dispositifs de maintien doivent permettre tous les déplacements prévus avec une marge de sécurité supérieure à celle considérée pour les autres éléments structuraux. 
Une attention particulière doit être portée au fonctionnement des maintiens en direction transversale par rapport à l'axe longitudinal du tablier, dont la conformation doit correspondre à un modèle statique et cinématique bien défini. 
Le choix et la disposition des maintiens dans les ponts spéciaux (ponts courbes, ponts biais, ponts à géométrie irrégulière) doivent découler d'une étude adaptée de la capacité statique et de la compatibilité cinématique. 
5.1.6.1
Protection des maintiens 
Les différentes parties des dispositifs de maintien doivent être dûment protégées afin de garantir le fonctionnement normal pour toute la durée de service prévue. 
5.1.6.2
Contrôle, maintenance et remplacement 
Les maintiens du pont doivent être accessibles afin de permettre le contrôle, la maintenance et l'éventuel remplacement, sans difficultés excessives. 
5.1.6.3
Maintiens en zone sismique 
Pour les ponts présents dans des zones sismiques, les maintiens doivent être conçus de façon à ce que, en tenant compte du comportement dynamique de l'ouvrage, ils soient capables: 
-
de transmettre les forces dérivant des actions sismiques 
-
d'éviter les déconnexions entre les éléments composant le dispositif de maintien 
-
d'éviter que les maintiens ne sortent de leurs emplacements. 
5.1.7.
OUVRAGES ACCESSOIRES 
Les travaux d'imperméabilisation et de revêtement, les joints et tous les ouvrages accessoires, doivent être réalisés avec des matériaux de qualité et suivant une exécution soignée de façon à garantir la durée maximale et à réduire les interventions de maintenance et de réfection. 
5.1.7.1
Imperméabilisation 
Les ouvrages d'imperméabilisation doivent être en mesure d'éviter que les infiltrations d'eau puissent provoquer des dommages aux structures porteuses. 
5.1.7.2
Revêtements 
Le revêtement routier doit être capable de soustraire à l'usure et à l'action directe du trafic l'extrados du pont et les couches d'imperméabilisation qui protègent les structures porteuses. 
5.1.7.3
Joints 
Au niveau des interruptions structurales, il convient d'adopter des dispositifs de jonction capables de garantir la continuité de la voirie. Les caractéristiques des joints et leurs modalités d'assemblage à la structure doivent pouvoir réduire le plus possible les sollicitations excessives de nature dynamique dues aux irrégularités locales et garantir une qualité optimale du transit. 
Au niveau des joints, on doit empêcher le cheminement des eaux de pluie ou de lavage à travers les joints eux-mêmes. En cas de joints permettant le passage des eaux, celles-ci doivent confluer vers des dispositifs adaptés de collecte, placés immédiatement sous le joint, et elles doivent être évacuées sans possibilité de stagnations ou de ruissellements sur les structures. 
5.1.7.4
Évacuation des liquides provenant du tablier 
L'évacuation des liquides provenant du tablier doit être réalisée de façon à ne pas provoquer de dommages ou de préjudice à l'ouvrage lui-même, à la sécurité du trafic et à d'éventuels ouvrages et établissements sous-jacents. Dans ce but, le projet du pont doit être lié au modèle des ouvrages d'évacuation et d'élimination. Pour les ouvrages particulièrement importants, ou en fonction de la nature même de l'ouvrage ou de l'environnement proche, il convient de prévoir une installation appropriée d'épuration et/ou de décantation. 
5.1.7.5
Dispositifs pour l’inspection et la maintenance des ouvrages 
Au moment de la conception et de l'exécution, des ouvrages permettant le cheminement (plateformes, échelles, trous d'homme, etc.) doivent être prévus, proportionnés à l'importance du pont et capables de permettre l'accès aux parties les plus importantes, aussi bien pour l'inspection que pour la maintenance. Les zones situées autour des parties destinées au remplacement périodique, comme par exemple les appuis, doivent être liées aux points de force, clairement identifiables et capables de permettre les opérations de soulèvement et d'appui provisoire. 
5.1.7.6
Compartiments pour les canalisations et les fourreaux 
La structure du pont devra en tous cas prévoir la possibilité de passage de câbles et d'une canalisation d'aqueduc; les dimensions des compartiments devront être conformes aux exigences prévisibles, à évaluer en se référant aux installations présentes à proximité du pont. 
5.2.
PONTS-RAILS
Les présentes normes s'appliquent au calcul et a l'exécution des nouveaux ponts rails. 
Le gérant de l'infrastructure établit, en fonction des caractéristiques fonctionnelles et stratégiques des différentes infrastructures ferroviaires, les paramètres indiqués au chapitre 2: vie nominale, classe d’utilisation. 
5.2.1.
PRINCIPAUX CRITÈRES CONCEPTUELS ET DE MAINTENANCE 
La conception des ouvrages sous voie doit être réalisée de façon à obtenir le meilleur résultat global du point de vue technique et économique, notamment en ce qui concerne la durabilité dudit ouvrage. 
5.2.1.1
Inspections et maintenance 
Dès la phase de conception, le soin maximal doit être accordé au calcul général de l'ouvrage ainsi qu'à la définition des géométries et des détails de construction afin que l'accès et les inspections de tous les éléments structuraux soient possibles, conformément aux normes de sécurité. L'inspection complète des appareils d’appui et des organes de retenue éventuels doit pouvoir être garantie. Le remplacement de ces éléments doit également interférer le moins possible avec le service ferroviaire; dans ce but, les dessins du projet doivent fournir toutes les indications à ce sujet (nombre, position et capacité de charge des vérins pour le soulèvement des tabliers, procédures à suivre également pour le remplacement des appareils eux-mêmes, etc.). 
5.2.1.2
Compatibilité hydraulique 
On renvoie intégralement au point 5.1.2.3.
5.2.1.3
Hauteur libre 
On renvoie intégralement au point 5.1.2.2.
5.2.2.
ACTIONS SUR LES OUVRAGES 
La présente norme indique toutes les actions qu'il convient de prendre en considération pour le calcul des ponts-rails, selon les combinaisons indiquées dans les paragraphes suivants. 
Les actions définies dans ce document s'appliquent aux lignes ferroviaires à voie normale et étroite. 
5.2.2.1
Actions permanentes 
Les actions permanentes devant être considérées sont: les poids propres, les charges permanentes portées, la poussée des terres, les poussées hydrauliques, etc. 
5.2.2.1.1
Charges permanentes portées 
En l'absence d'évaluations plus détaillées, la détermination des charges permanentes portées relatives au poids du ballast, de l’armature et de l'imperméabilisation (y compris la protection) pourra être effectuée en considérant, généralement, pour une voie sans dévers, un poids de volume égal à 18,0 kN/m³ appliqué sur toute la largeur moyenne comprise entre les murets garde-ballast, pour une hauteur moyenne entre le niveau de la voie et l'extrados du tablier égale à 0,80 m. Pour les ponts situés sur des voies en dévers, en plus du poids normal, il convient d'ajouter le poids de toutes les parties de ballast nécessaires pour réaliser le dévers, évalué avec sa réelle distribution géométrique et avec un poids de volume égal à 20 kN/m³. 
En cas de système sans ballast, les poids et les répartitions de chaque composant doivent être évalués. 
Dans la conception de nouveaux ponts-rails, il convient de toujours tenir compte des poids, des actions et de l'encombrement liés à l'introduction des écrans anti-bruit, y compris dans les cas où la réalisation de ce type d'éléments n'est pas initialement prévue.
Parmi les charges permanentes portées on considère également le poids des finitions éventuelles, le système d'évacuation des eaux, etc. 
5.2.2.2
Actions variables verticales 
5.2.2.2.1
Modèles de charge
Les charges verticales au transit des convois ferroviaires sont définies à l'aide de différents modèles de charge représentatifs des différents types de trafic ferroviaire: normal et lourd. 
Les valeurs des charges indiquées ci-dessus devront être multipliées par un coefficient d'ajustement «», variable en fonction de la nature de l’infrastructure (voies ferrées ordinaires, légères, métropolitaines, etc.). Pour les voies ferrées ordinaires, la valeur du coefficient d’ajustement «» à adopter pour les différents modèles de charge est définie dans les paragraphes correspondants; pour les voies ferrées légères, métropolitaines, etc., la valeur du coefficient «» est définie en fonction de la spécialité de l’infrastructure même. On considère trois typologies de charge dont les valeurs caractéristiques sont définies dans les paragraphes suivants. Par la suite, les références aux modèles de charge LM 71, SW/0 et SW/2 et à leurs composants sont considérées, en effet, comme égales au produit des coefficients α pour les charges indiquées dans les figures 5.2.1 et 5.2.2. 
5.2.2.2.1.1
Modèle de charge LM 71 
Ce modèle de charge modélise les effets statiques produits par le trafic ferroviaire normal, comme indiqué à la Figure 5.2.1 et il est constitué de:
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Fig. 5.2.1 - Modèle de charge LM71
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-
quatre essieux de 250 kN espacés de 1,60 m;
-
charge répartie de 80 kN/m dans les deux directions à partir de 0,8 m des essieux d'extrémité et pour une longueur illimitée. 
Pour ce modèle de charge, on prévoit une excentricité de la charge par rapport à l'essieu de la voie dépendant de l'écartement s, afin de tenir compte du déplacement des charges; ainsi, celle-ci est indépendante du type de structure et de système. Cette excentricité est calculée en fonction du rapport maximal entre les charges liées à deux roues appartenant au même essieu 

QV2/QV1=1,25
[5.2.1] 
QV1 et QV2 étant les charges verticales des roues d'un même essieu, égales à s/18 avec s = 1 435 mm; cette excentricité doit être considérée dans la direction la plus défavorable. 
La charge répartie présente aux extrémités du train de type LM 71 doit se segmenter au dessus de l'ouvrage pour ne charger que les parties qui augmentent la contribution aux fins de la vérification de l'élément selon l'effet considéré. Cette opération de segmentation ne doit pas être réalisée pour les modèles de charge SW suivants qui doivent être considérés comme agissant constamment sur toute leur extension. La valeur du coefficient d’ajustement «» à adopter pour le modèle de charge LM71 dans la conception des voies ferrées ordinaires est égale à 1,1.
5.2.2.2.1.2
Modèles de charge SW
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Fig. 5.2.2 - Modèle de charge SW
Le modèle de charge SW est illustré à la figure 5.2.2; pour ce modèle de charge, on considère deux configurations distinctes dénommées SW/0 et SW/2.
Le modèle de charge SW/0 modélise les effets statiques produits par le trafic ferroviaire normal pour les poutres continues (il sera utilisé uniquement pour les poutres continues s'il est plus défavorable que LM71).
Le modèle de charge SW/2 modélise les effets statiques produits par le trafic ferroviaire lourd. 
Les caractéristiques des deux configurations sont indiquées au tableau 5.2.I. 
Tableau 5.2.I - Caractéristiques des modèles de charge SW 
	Type de charge 
	qvk [kN/m]
	a [m] 
	c [m] 

	SW/0 
	133
	15,0 
	5,3 

	SW/2 
	150
	25,0 
	7,0 


La valeur du coefficient d’ajustement «» à adopter dans la conception des voies ferrées ordinaires est égale, respectivement, à 1,1 pour le modèle de charge SW/0 et à 1,0 pour le modèle de charge SW/2.
5.2.2.2.1.3
Train à vide 
Pour certaines vérifications spécifiques, un modèle de charge particulier, appelé «Train à vide» est utilisé, représenté par une charge uniformément répartie dont la valeur nominale est de 10,0 kN/m. 
5.2.2.2.1.4
Répartition locale des charges. 
Répartition longitudinale d'une charge par la voie 
Une charge d'essieu Qvi peut être répartie sur trois traverses consécutives, placées avec un espacement uniforme «a», entre la traverse qui la précède, celle sur laquelle elle insiste et la suivante, dans les proportions suivantes 25 %, 50 %, 25 % (Figure 5.2.3). 
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In generale, i carichi assiali del modello di carico LM 71 possono essere distribuiti uniformemente
nel senso longitudinale.




Fig. 5.2.3 - Répartition longitudinale des charges d'essieu
Répartition longitudinale de la charge par les traverses et le ballast
En règle générale, les charges d'essieu du modèle de charge LM71 peuvent être uniformément réparties dans le sens longitudinal.
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Ficura 5.2.4 - Distribuzione longitudinale dei carichi attraverso il ballast.




Fig. 5.2.4 - Répartition longitudinale des charges avec le ballast
	Carico su una traversa
	Charge sur une traverse

	Superficie di riferimento
	Surface de référence


Cependant, pour le calcul des éléments structuraux particuliers tels que les dalles des tabliers du pont, la répartition longitudinale de la charge d'essieu sous les traverses est indiquée à la Figure 5.2.4 où, pour les surfaces de référence on considère la surface d'appui du ballast. 
Pour la répartition de la structure sous-jacente, on applique les critères de conception habituels. 
En particulier, pour les dalles, sauf indications différentes et plus précises, on pourra considérer une répartition à 45° depuis la surface d'extrados jusqu'au plan moyen de celles-ci. 
Répartition transversale des charges par les traverses et le ballast 
Sauf indications plus précises, pour les ponts avec voie ballastée sans dévers, les charges peuvent être réparties transversalement conformément au modèle de la Figure 5.2.5. 
[image: image382.jpg]superf. di riferimento

A B
Il
\Im Oy
O [ q q.-2n
e+ T





Fig. 5.2.5 - Répartition transversale sans dévers des charges par les traverses et le ballast Dans la figure, Qh représente la force centrifuge définie au point 5.2.2.3.1 suivant
	superf. di riferimento
	surface de référence


Pour les ponts avec voie ballastée en dévers, avec un dévers «u», les charges peuvent être réparties transversalement, conformément au modèle de la figure 5.2.6. 
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Fig. 5.2.6 - Répartition transversale en dévers des charges par les traverses et le ballast Dans la figure, Qh représente la force centrifuge définie au point 5.2.2.3.1 suivant
	superf. di riferimento
	surface de référence


5.2.2.2.1.5
Répartition des chargements verticaux pour les remblais à l'arrière des culées 
En l'absence de calculs plus précis, le chargement vertical au niveau de la surface de roulement (situé à environ 0,70 m sous voie) pour les remblais situés derrière la culée, peut être considéré comme uniformément réparti sur une largeur de 3,0 m. 
Aucun effet dynamique n'est à appliquer à ce type de charge. 
5.2.2.2.2
Chargement des passages de service 
Les passages de service non accessibles au public ne peuvent être utilisés que par les personnes autorisées. 
Les charges accidentelles doivent être modélisées par une charge uniformément répartie d'une valeur de 10 kN/m². Cette charge ne doit pas être considérée comme simultanée au transit des convois ferroviaires et elle doit être appliquée sur les passages de service de façon à donner lieu aux effets locaux les plus défavorables. 
Aucun effet dynamique n'est à appliquer à ce type de charge. 
5.2.2.2.3
Effets dynamiques 
Les sollicitations et les déplacements déterminés sur les structures du pont par l'application statique des modèles de charge doivent être augmentées afin de tenir compte de la nature dynamique du passage des trains. 
Dans la conception des ponts ferroviaires les effets de majoration dynamique devront être évalués de la façon suivante: 
-
pour les types habituels de ponts et pour les vitesses de parcours ne dépassant pas 200 km/h, lorsque la fréquence propre de la structure est comprise dans les limites indiquées à la figure 5.2.7, il suffit d'utiliser les coefficients dynamiques Φ définis dans le présent paragraphe; 
-
pour les types habituels de ponts et pour les vitesses de parcours dépassant 200 km/h, lorsque la fréquence propre de la structure est comprise dans les limites indiquées à la figure 5.2.7 et en tous cas pour les types de ponts non conventionnels (ponts haubanés, ponts suspendus, ponts de portée importante, ponts métalliques non conformes aux typologies en usage dans le domaine ferroviaire, etc.) il convient d’effectuer une analyse dynamique en adoptant des convois «réels» et des paramètres de contrôle propres à l’infrastructure et au type de trafic prévu. 
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Fig. 5.2.7 - Limites des fréquences propres no en Hz en fonction de la portée de la travée
Dans la figure 5.2.7, le «seuil» est caractérisé par: 
une limite supérieure égale à:
no= 94,76 · L-0,748
[5.2.2] 
une limite inférieure égale à:
no= 80/L
pour 4 m ≤ L ≤ 20 m
[5.2.3] 

no= 23,58 · L-0,592
pour 20 m ≤ L ≤ 100 m
[5.2.4] 
Pour une poutre en appui simple, soumise à la flexion, la première fréquence peut être évaluée avec la formule suivante: 

no=
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[5.2.5] 
où: δ0 représente la flèche, exprimée en mm, à mi-portée résultant des actions permanentes. 
Pour les ponts en béton δ0 se calcule à l´aide d´un module instantané, suivant la durée de chargement correspondant au passage du train. 
Pour les poutres continues, sauf indications plus précises, L doit être considérée comme égale à la Lφ définie comme suit. 
Les coefficients dynamiques Φ qui amplifient les modèles de charge définis au point 5.2.2.2.1 sont considérés comme égaux à Φ2 ou à Φ3, suivant le niveau d'entretien de la voie. En particulier, on considérera: 
(a)
pour une voie soigneusement entretenue: 
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[5.2.6]
(b)
pour une voie faiblement entretenue: 
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[5.2.7]
où:
Lφ représente la longueur «déterminante» en mètres, telle qu'elle est définie au tableau 5.2.II.
Tableau 5.2.II - Longueur déterminante Lφ
	Cas
	Élément structural
	Longueur Lφ

	Tablier de pont en acier avec ballast (Dalle orthotrope ou Structure équivalente)

	1
	Plaque avec nervures longitudinales et transversales, ou seulement longitudinales:
	

	
	1.1
Tôle (pour les deux directions)
	3 fois l'espacement des entretoises

	
	1.2
Nervures longitudinales (y compris les encorbellements jusqu'à 0,50 m)();
	3 fois l'espacement des entretoises

	
	1.3
Entretoises: intermédiaires et d'extrémité
	2 fois la longueur des entretoises

	2
	Plaques avec nervures uniquement transversales
	

	
	2.1
Plaque (pour les deux sens)
	2 fois l'entraxe des entretoises + 3 m

	
	2.2
Entretoises intermédiaires
	2 fois la longueur des entretoises

	
	2.3
Entretoises d'extrémité
	longueur des entretoises

	Tablier de pont en acier à pose de voie directe (pour les contraintes locales)

	3
	3.1
Longerons
	

	
	- comme éléments d'un système de poutres croisées
	3 fois l'espacement des entretoises

	
	- comme élément  en appui simple
	distance entre les entretoises + 3 m

	
	3.2
Porte-à-faux de longerons pour entretoises d'extrémité
	Φ3= 2,0, sauf spécification différente

	
	3.3
Entretoises intermédiaires
	2 fois la longueur des entretoises

	
	3.4
Entretoises d'extrémité
	longueur des entretoises

	tablier de pont en béton avec ballast (pour le calcul des contraintes locales et transversales)

	4
	4.1
Hourdis et traverses des poutres-caissons ou treillis de poutres
	

	
	- dans le sens transversal aux poutres principales
	3 fois la portée du hourdis

	
	- dans le sens longitudinal 
	3 fois la portée du hourdis ou, longueur déterminante de la poutre principale la plus faible de ces deux valeurs

	
	- encorbellements transversaux supportant des charges ferroviaires: si e>0,50 m, e étant la distance entre l'essieu du rail le plus externe et le fil externe de l'âme la plus externe de la structure principale longitudinale, une étude spécifique est requise. 
	3 fois la distance entre les âmes de la structure principale longitudinale

	
	4.2
Hourdis continu sur entretoises (dans le sens des poutres principales) 
	2 fois l'espacement des entretoises

	
	4.3
Dalles de pont à poutres latérales: 
	

	
	- portée perpendiculaire aux poutres principales 
	2 fois la portée du hourdis

	
	- portée parallèle aux poutres principales 
	2 fois la portée de la dalle ou la longueur déterminante des poutres principales, la plus faible de ces deux valeurs

	
	4.4
Tabliers à poutres enrobées perpendiculairement à l'essieu de la voie 
	2 fois la longueur déterminante en direction longitudinale

	
	4.5
Encorbellements longitudinaux supportant des charges ferroviaires (pour les actions en direction longitudinale) 
	si e ≤ 0,5: m Φ2=1,67; par e > 0,5 m v.(4.1)

	poutres principales 

	5
	5.1
Poutres et dalles sur appui simple (y compris poutrelles métalliques enrobées)
	portée dans la direction des poutres principales

	
	5.2
Poutres et dalles continues sur n portées avec:
Lm =1/n . (L1+L2+.....+Ln)
	Lφ = kLm
où:
n = 2 -3 -4 -≥ 5
k = 1,2 -1,3 -1,4 -1,5

	
	5.3
Ponts-portiques:
	

	
	- à portée simple
	les considérer comme une poutre continue à trois portées (utiliser 5.2 avec les longueurs verticales et horizontales des éléments du portique)

	
	- à portées multiples
	les considérer comme une poutre continue à portées  multiples (utiliser 5.2 en considérant les hauteurs des éléments verticaux d'extrémité et des éléments horizontaux)

	
	5.4
Dalles et autres éléments de cadres fermés pour une ou plusieurs voies (passage inférieur: hauteur libre ≤ 5,0 m et ouverture libre ≤ 8,0 m).
Pour les cadres fermés qui ne respectent pas les limites précédentes, il convient d’appliquer le point 5.3, sans tenir compte de la présence de la dalle inférieure et en prenant en considération un coefficient de réduction de Φ égal à 0,9, à appliquer au coefficient Φ
	Φ2 = 1,20; Φ3 = 1,35

	
	5.5
Poutres à axe curviligne, poutres de rigidité de ponts bow-string, voutes sans remblais.
	demi-portée

	
	5.6
Voutes et série de voutes sous remblais
	deux fois l'ouverture libre

	
	5.7
Suspentes (assemblées à des poutres de raidissement)
	4 fois l'espacement longitudinal des suspentes

	appuis structuraux

	6
	6.1
Poteaux présentant un élancement λ>30
	somme des longueurs des travées adjacentes

	
	6.2
Appareils d’appui pour le calcul des pressions de contact sous les appareils d’appui et ancrages
	longueur des éléments supportés


Les coefficients de majoration dynamique sont établis en se référant aux poutres en appui simple. La longueur Lφ permet d'étendre l'utilisation de ces coefficients également à d'autres typologies structurales. 
Lorsque, dans un élément structural, la contrainte résultante dépend de plusieurs termes, chacun d’entre eux se rapportant à une composante structurale distincte, il convient de calculer chaque terme en utilisant la longueur déterminante Lφ appropriée. 
Ce coefficient dynamique Φ ne devra pas être utilisé avec les charges suivantes: 
· train à vide; 
· trains «réels».
Pour les ponts métalliques avec armature directe, il convient d'utiliser un autre coefficient d'ajustement de majoration dynamique β (afin de tenir compte de la majoration dynamique supérieure due au type particulier d'armature), variable exclusivement en fonction de la longueur déterminante Lφ de l’élément, donné par: 
β= 1,0 pour Lφ≤8 m et Lφ > 90 m
β= 1,1 pour 8 m < Lφ≤90 m
Dans le cas des ponts voûtés et des ponts en béton, avec ou sans poutrelles métalliques, dotés d'une couverture «h» supérieure à 1,0 m, le coefficient dynamique peut être réduit comme suit: 
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où h est, en mètres, l'épaisseur de couverture depuis l'extrados de la structure à la face supérieure des traverses. 
Pour les structures dotées d'une couverture supérieure à 2,50 m, on peut considérer un coefficient de majoration dynamique égal. 
Les poteaux présentant un élancement λ ≤ 30, les culées, les fondations, les murs de soutènement et les poussées du terrain peuvent être calculés en considérant des coefficients dynamiques égaux. 
Si les vérifications doivent être réalisées avec des trains réels, des coefficients dynamiques réels devront être associés à ceux-ci. 
5.2.2.3
Actions variables horizontales 
5.2.2.3.1
Force centrifuge 
Pour les ponts ferroviaires dont la voie présente un tracé en courbe, on doit considérer la force centrifuge agissant sur toute l'extension du tronçon situé dans la courbe. 
La force centrifuge doit être considérée comme agissant vers l´extérieur suivant une direction horizontale, à une hauteur de 1,80 m au-dessus de la surface de roulement. 
Les calculs doivent être élaborés en considérant la vitesse maximale compatible avec le tracé de la ligne. Dans le cas des modèles de charge SW, une vitesse de 100 km/h doit être considérée. 
La valeur caractéristique de la force centrifuge doit être déterminée selon la formule suivante: 
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[5.2.9.b]
où:
Qtk-qtk
= valeur caractéristique de la force centrifuge [kN -kN/m];
Qvk-qvk
= valeur caractéristique des charges verticales [kN -kN/m];
α
= coefficient d'ajustement;
v
= vitesse de calcul exprimée en m/s;
v
= vitesse de calcul exprimée en km/h;
f
= facteur de réduction (voir le tableau 5.2.10);
g
= accélération de la pesanteur en m/s²;
r
= rayon de courbure en m.
Dans le cas d´une courbe polycentrique, des valeurs moyennes appropriées peuvent être affectées à r parmi les rayons de courbure de la travée examinée.
La force centrifuge doit toujours être combinée aux charges verticales agissant dans la configuration générale de charge, et elle ne sera pas majorée par les coefficients dynamiques. 
f est un facteur de réduction donné en fonction de la vitesse V et de la longueur Lf d'une voie chargée. 
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[5.2.10]
où:
Lf =
longueur d´influence en (m) de la partie chargée de la voie courbe dupont, la plus défavorable pour le calcul des éléments structuraux considérés; 
f = 1 pour V ≤ 120 km/h ou Lf ≤ 2,88 m; 
f = 1 pour V ≤ 300 km/h et Lf ≤ 2,88 m; 
f(V) = f(300) pour V > 300 km/h. 
Pour le modèle de charge  LM 71 et des vitesses projetées supérieures à 120 km/h, deux cas doivent être considérés: 
(a)
Le modèle de charge LM 71 avec la force centrifuge correspondant à V = 120 km/h selon les équations précédentes avec f = 1; 
(b)
Le modèle de charge LM 71 avec la force centrifuge calculée selon les expressions précédentes pour la vitesse de calcul maximale. 
De plus, pour les ponts situés dans une courbe, ce dernier cas de charge doit être considéré également sans force centrifuge (convois à l'arrêt). 
Pour les modèles de charge LM71 et SW/0 l’action centrifuge devra être donnée par les équations [5.2.9] et [5.2.10] en considérant les valeurs de V, α, et f définies au tableau 5.2.II.b. 
Tableau 5.2.II.b - Paramètres pour la détermination de la force centrifuge
	Valeur de α
	Vitesse maximale de la ligne [Km/h]
	Action centrifuge basée sur:
	Charge verticale associée

	
	
	V
	α
	f
	
	

	SW/2
	≥ 100
	100
	1
	1
	1 x 1 x SW/2
	( x 1 x SW/2

	
	< 100
	V
	1
	1
	1 x 1 x SW/2
	

	LM71 et SW/0
	> 120
	V
	1
	f
	1 x f x (LM71”+”SW/0)
	( x 1 x 1 x (LM71”+”SW/0)

	
	
	120
	α
	1
	α x 1 x (LM71”+”SW/0)
	( x α x 1 x (LM71”+”SW/0)


5.2.2.3.2
Action latérale (Effort de lacet) 
L´effort latéral provoqué par le lacet doit être considéré comme une force concentrée agissant horizontalement, appliquée au niveau supérieur du rail le plus haut, perpendiculairement à l´axe de la voie. Cette action doit être appliquée aussi bien sur les voies en alignement que sur les voies en courbe. 
La valeur caractéristique de cette force doit être considérée comme égale à Qsk = 100 kN. Cette valeur doit être multipliée par α, (si α>1), mais pas par le coefficient Φ. 
L´effort de lacet doit toujours être combiné avec une charge verticale. 
5.2.2.3.3
Actions dues à l´accélération et au freinage 
Les forces d´accélération et de freinage agissent au niveau supérieur de la voie, dans le sens longitudinal de celle-ci. Elles doivent être considérées comme uniformément réparties sur la longueur de la voie L, déterminée afin d'obtenir l'effet le plus défavorable sur l´élément structural considéré. 
Les valeurs caractéristiques à prendre en compte sont les suivantes: 
	accélération:
	Qla,k = 33 [kN/m] ∙ L[m] ≤ 1 000 kN
	pour les modèles de charge LM 71, SW/0, SW/2

	freinage:
	Qlb,k = 20 [kN/m] ∙ L[m] ≤ 6 000 kN
	pour les modèles de charge LM 71, SW/0

	
	Qlb,k = 35 [kN/m] ∙ L[m]
	pour les modèles de charge LM 71, SW/2


Ces valeurs caractéristiques sont applicables à tous les types de voies, aussi bien pour les longs rails soudés que pour les rails éclissés, avec ou sans dispositifs de dilatation. 
Les actions de freinage et d'accélération seront combinées avec les charges verticales correspondantes (pour les modèles de charge SW/0 et SW/2 on tiendra compte uniquement des parties de structure chargées conformément à la figure 5.2.2 et au tableau 5.2.I). 
Lorsque le rail est continu à l´une ou aux deux extrémités du pont, seule une partie de la force d'accélération et de freinage est transmise aux appareils d'appui par le tablier, le reste de la force étant transmis par le rail à la plate-forme à l´arrière des culées. La proportion de force transmise par le tablier aux appareils d'appui peut être évaluée selon les modalités reportées dans le paragraphe sur les effets de l'interaction statique. 
Dans le cas de ponts à double voie, il convient de considérer deux trains qui se croisent, l’un en phase d’accélération, l’autre en phase de freinage. 
Dans le cas de ponts supportant plus de deux voies, il y a lieu de considérer:
-
une première voie avec la force de freinage maximale;
-
une deuxième voie avec la force d’accélération maximale dans le même sens que celui de la force de freinage; 
-
une troisième et une quatrième voie avec 50 % de la force de freinage selon les forces précédentes; 
-
d’autres voies éventuelles sans force horizontale. 
Pour le train à vide, le freinage et l'accélération peuvent ne pas être pris en compte. 
Pour les longueurs de charge supérieures à 300 m, des études spécifiques devront être réalisées afin d'évaluer les exigences supplémentaires dont on devra tenir compte aux fins des effets du freinage et de l'accélération. 
Pour la détermination des actions de freinage et d'accélération relatives à des voies ferrées autres que celles ordinaires (voies ferrées légères, train métropolitain, chemins de fer à voie étroite, etc.), des études appropriées devront être réalisées en relation à chaque typologie d'infrastructure. 
Les valeurs caractéristiques de l'action de freinage et de celle d'accélération doivent être multipliées par α et elles ne doivent pas être multipliées par (.
5.2.2.4
Actions variables environnementales 
5.2.2.4.1
Action du vent 
Les actions du vent sont définies au point 3.3 des présentes normes techniques. 
Ces mêmes normes identifient les méthodologies pour évaluer les effets de l'action, aussi bien statiques que dynamiques. Les structures devront être conçues et vérifiées dans le respect de ces actions. 
Dans les cas ordinaires, le train est identifié comme une surface plane continue d'une hauteur conventionnelle de 4 m du pont ferroviaire, indépendamment du nombre de convois présents sur le pont. 
Si l'on considère le pont non chargé, l'action du vent devra être considérée comme agissant sur les écrans anti-bruit présents, de façon à identifier la situation la plus critique. 
5.2.2.4.2
Température 
Les actions de la température sont définies au point 3.5 des présentes normes techniques. 
Ces mêmes normes identifient les méthodologies pour évaluer l'effet de l'action. Les structures devront être conçues et vérifiées dans le respect de ces actions. 
Variation thermique non uniforme
En plus de la variation thermique uniforme, il y a lieu de considérer un gradient thermique de 5 °C entre l'extrados et l'intrados du tablier en déterminant le sens au cas par cas. 
Dans le cas de tabliers en caisson en béton, on considérera un gradient thermique linéaire de 5 °C dans l'épaisseur des murs et dans les deux cas de température interne supérieure/inférieure à celle externe. 
Dans les ponts à structure mixte en acier-béton, on considérera un gradient thermique de 5 °C entre la dalle en béton et la poutre en acier. 
Pour les piles on devra également tenir compte des effets dus aux phénomènes thermiques et de retrait différentiel. 
Pour les typologies courantes de piles creuses, sauf en cas d'indications plus précises, on pourra adopter les hypothèses approximatives décrites ci-après:
-
différence de température entre l'intérieur et l'extérieur égale à 10 °C (avec l'intérieur plus chaud que l'extérieur ou inversement), en considérant un module d'élasticité E non réduit; 
-
variation thermique uniforme entre le fût, la pile et la base souterraine égale à 5 °C (base plus froide que la pile et inversement) avec une variation linéaire entre l'extrados de la base de fondation et une hauteur devant être considérée, en l'absence de déterminations plus précises, égale à 5 fois l'épaisseur du mur de la pile. 
Pour la vérification des déformations horizontales et verticales des tabliers, à l'exception des analyses de confort, on devra considérer des différences de température entre l'extrados et l'intrados et entre les surfaces latérales les plus externes des tabliers de 10 °C. Pour ce genre de différences de température, on pourra supposer une évolution linéaire entre les dits extrêmes, en considérant les mêmes gradients thermiques dirigés aussi bien dans une direction que dans l'autre. 
Pour le calcul des effets d'interaction statique voie-structure, on pourra considérer les effets thermiques suivants sur la voie: 
-
en l'absence d'appareils de dilatation de la voie, on pourra considérer comme nulle la variation thermique dans la voie, étant donné que son influence est inexistante aux fins de l'évaluation des réactions dans les maintiens fixes et des contraintes supplémentaires dans les rails et qu'elle ne provoque pas de glissements entre la voie et le tablier; 
-
en présence d'appareils de dilatation de la voie, on considérera des variations thermiques de la voie égales à +30 °C et -40 °C par rapport à la température de régulation de la voie elle-même. En cas de tablier en acier, celles-ci doivent être appliquées simultanément aux variations thermiques du tablier et avec le même signe. En cas de tabliers en béton armé précontraint ou mixtes en acier-béton, on devra considérer, entre les deux conditions suivantes, la plus défavorable dans la combinaison avec les autres actions: dans la première, la variation thermique du tablier est nulle et celle du rail est maximale (positive ou négative), dans la seconde la variation thermique dans le rail est nulle et celle dans le tablier est maximale (positive ou négative). 
Aux fins des vérifications de l'interaction, les variations thermiques maximales du tablier par rapport à sa température au moment du réglage de la voie peuvent être considérées comme égales à celles indiquées précédemment, en fonction des matériaux constituant l'ouvrage et du type de système. Les indications fournies trouvent leur application lorsque le réglage de la voie est réalisé durant les saisons où le pont se trouve dans des conditions de température plus ou moins moyennes. En général, on peut ne pas tenir compte, sans que la sécurité n'en soit affectée, des effets du gradient thermique sur la hauteur du tablier. 
5.2.2.5
Effets d’interaction statique Train-Voie-Structure 
En cas de continuité des rails entre le pont et le remblai à l’arrière des culées à une ou aux deux extrémités du pont (hypothèse d’absence, à une ou aux deux extrémités du pont, d’appareils de dilatation de la voie), il sera nécessaire de tenir compte des effets d’interaction entre voie et structure qui entraînent des forces longitudinales dans le rail et dans l’infrastructure du pont (systèmes fondation-pile-appareil d’appui, fondation-culée-appareil d’appui) et glissements longitudinaux entre la voie et le tablier affectant le moyen d’assemblage (ballast et/ou attache). 
Les actions susmentionnées devront être prises en compte dans le calcul de tous les éléments de la structure (tabliers, appareils d’appui, piles, culées, fondations, etc.) et devront être appliquées de sorte à ne pas compromettre les conditions d’exploitation de la voie (tensions dans le rail, glissements voie-tablier). 
Il conviendra de prendre en considération les effets d’interaction voie-structure générés par:
- le freinage et l’accélération des trains;
- les variations thermiques de la structure et de la voie;
- les déformations dues aux charges verticales.
Les effets d’interaction générés par la viscosité et le retrait dans les structures en béton armé et en béton armé précontraint devront être pris en compte, le cas échéant. 
La rigidité du système appui/piles/fondations, qui doit être prise en considération pour l’évaluation des effets des interactions statiques, devra être calculée en ignorant l’affouillement en cas de piles en lit. 
Afin de garantir la sécurité de la voie par rapport à des phénomènes d’instabilité par compression et de rupture par traction du rail, ainsi que par rapport à des glissements excessifs dans le ballast, entraînant une détérioration rapide, il est nécessaire de respecter les limites relatives à l’augmentation des tensions dans la voie et aux mouvements relatifs entre la voie et l’extrados du tablier ou du remblai indiquées par le gestionnaire de l’infrastructure, qui précisera les modalités et les paramètres de contrôle en fonction des caractéristiques de l’infrastructure et du type d’armature (rails, traverses, attaches) et de la présence ou non du ballast. 
La vérification de sécurité de la voie devra être réalisée en prenant en considération la combinaison caractéristique (ELS), en adoptant pour les actions thermiques des coefficients ψoi=1,0. 
5.2.2.6
Effets aérodynamiques associés au passage des convois ferroviaires 
Le passage des convois ferroviaires entraîne, sur les surfaces situées à proximité de la ligne ferroviaire (par exemple, les écrans antibruit), des ondes de pression et de dépression selon les schémas présentés ci-après. 
Les actions peuvent être schématisées par des charges équivalentes exercées dans les zones à proximité de la tête et de la queue du train dans les cas où, compte tenu de la vitesse de la ligne, les amplifications dynamiques créées ne sont pas significatives pour le comportement des éléments structuraux concernés par les actions aérodynamiques. Celles-ci devront être utilisées pour le calcul des barrières et des structures de soutènement correspondantes (bordures, hourdis, fondations, etc.). 
Les charges équivalentes sont considérées comme des valeurs caractéristiques des actions. 
En tout état de cause, les actions aérodynamiques devront être cumulées avec l’action du vent, comme indiqué au point 5.2.3.3.2 
5.2.2.6.1
Surfaces verticales parallèles à la voie 
Les valeurs caractéristiques de l’action ± q1k relatives à des surfaces verticales parallèles à la voie sont indiquées à la Fig. 5.2.8 en fonction de la distance ag par rapport à l'axe de la voie la plus proche. 
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Fig. 5.2.8 - Valeurs caractéristiques des actions q1k relatives à des surfaces verticales parallèles à la voie
Les valeurs susmentionnées concernent des trains aux formes aérodynamiques défavorables; pour les cas de formes aérodynamiques favorables, ces valeurs devront être corrigées au moyen du facteur k1, avec:
k1 = 0,85 pour des convois formés par des voitures à gabarit arrondi;
k1 = 0,60 pour des trains aérodynamiques.
Si la hauteur d’un élément structural (ou une partie de sa surface d’influence) est  ≤1,0 m ou si la largeur est ≤2,50 m, l’action q1k doit être majorée par le facteur k2 =1,3.
5.2.2.6.2
Surfaces horizontales au-dessus de la voie 
Les valeurs caractéristiques de l’action ± q2k relatives à des surfaces horizontales au-dessus de la voie sont indiquées à la Fig. 5.2.9 en fonction de la distance hg de la surface inférieure de la structure par rapport à la face supérieure du rail. 
La largeur d’application de la charge pour les éléments structuraux à prendre en considération s’étend jusqu’à 10 m de chaque côté à partir de la ligne médiane de la voie. 
Concernant les convois qui transitent dans deux directions opposées, les actions seront additionnées. En cas de présence de plusieurs voies, seules deux voies seront prises en considération. 
L’action q2k sera également réduite par le facteur k1, conformément aux dispositions prévues au point 5.2.2.6.1 qui précède. 
Les actions exercées sur le bord d’éléments rubaniformes qui traversent les voies, comme les passerelles, peuvent être réduites avec un facteur de 0,75 pour une largeur allant jusque 1,50 m.
5.2.2.6.3
Surfaces horizontales adjacentes à la voie
Les valeurs caractéristiques de l’action ± q3k relatives à des surfaces horizontales adjacentes à la voie sont indiquées à la Fig. 5.2.10 et s’appliquent indépendamment de la forme aérodynamique du train.
Pour tous les emplacements situés le long des surfaces à concevoir, la valeur q3k sera déterminée comme une fonction de la distance ag par rapport à l’axe de la voie la plus proche. Les actions seront additionnées en cas de présence de voies des deux côtés de l’élément structural à calculer.
Si la distance hg dépasse 3,80 m, l’action q3k peut être réduite par le facteur k3:
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 pour 3,8 m < hg < 7,5 m;
k3 = 0 pour hg ≥ 7,5 m
avec hg correspondant à la distance entre la face supérieure du rail et la surface inférieure de la structure. 
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Fig. 5.2.9 - Valeurs caractéristiques des actions q2k relatives à des surfaces horizontales au-dessus de la voie
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Fig. 5.2.10 - Valeurs caractéristiques des actions q3k relatives à des surfaces horizontales adjacentes à la voie
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5.2.2.6.4
Structures à surfaces multiples à côté de la voie (verticales, horizontales ou inclinées) 
Les valeurs caractéristiques de l’action ± q4k sont indiquées à la Fig. 5.2.11 et s’appliquent perpendiculairement à la surface en question. Les actions sont déterminées, comme indiqué au point 5.2.2.6.1 qui précède, en considérant une distance fictive par rapport à la voie de 

a'g = 0,6 min ag + 0,4 max ag
[5.2.10] 
Les distances min ag et max ag sont indiquées à la Fig. 5.2.11. 
Dans les cas où max ag> 6 m, on prendra en compte max ag= 6,0 m 
Les coefficients k1 et k2 sont les mêmes que ceux définis au point 5.2.2.6.1 qui précède. 
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Fig. 5.2.11 - Définition de la distance max ag et min ag par rapport à l’axe de la voie
	min ag
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5.2.2.6.5
Surfaces qui entourent intégralement la voie sur des longueurs inférieures à 20 m 
Dans ce cas, toutes les actions s’appliqueront indépendamment de la forme aérodynamique du train, comme suit:
-
sur les surfaces verticales ± k4 ∙ q1k, sur toute la hauteur de l’élément, avec q1k déterminé conformément au point 5.2.2.6.1 et k4 = 2; 
-
sur la surface horizontale ± k5 ∙q2k, avec: 
q2k
déterminé conformément au point 5.2.2.6.2; 
k5 = 2,5 si la structure ne contient qu’une voie; 
k5 = 3,5  si la structure contient deux voies. 
5.2.2.7
Actions hydrodynamiques 
Les actions hydrauliques sur les piles placées dans le lit des rivières seront calculées conformément aux prescriptions du point 5.2.1.2 en tenant compte non seulement de l’orientation et de la forme de la pile, mais également des effets de modifications locales du lit dues, par exemple, à l’affouillement. 
5.2.2.8
Actions sismiques 
Concernant les actions sismiques, il convient de répéter les prescriptions visées aux points 3.2 et 7.9. 
Pour la détermination des effets de ces actions, il conviendra généralement de se référer uniquement aux masses correspondant aux poids et aux charges permanentes et en considérant, avec un coefficient 2 = 0,2 la valeur quasi-permanente des masses correspondant aux charges issues du trafic ferroviaire. 
5.2.2.9
Actions accidentelles 
Les actions accidentelles à prendre en compte dans le calcul seront évaluées sur la base des indications figurant au point 3.6 en général et au point 3.6.3.1 en particulier. 
En référence au point 3.6.3.1, il est précisé que les actions de choc agissant sur les éléments structuraux horizontaux au-dessus de la route doivent être employées pour la vérification de sécurité globale du tablier dans son ensemble, entendu comme corps rigide (soulèvement/renversement); à l’apparition de tels événements, des dommages localisés sur les éléments structuraux n’entraînant pas l’effondrement du tablier sont admis. 
Toujours dans le cadre des actions accidentelles, les actions visées aux paragraphes suivants doivent être prises en considération. 
5.2.2.9.1
Rupture de la caténaire 
Il convient de considérer l’éventualité d’une rupture d’une caténaire au point le plus défavorable pour la structure du pont. La force exercée sur la structure à la suite d’un tel évènement doit être considérée comme une force statique exercée dans la direction parallèle à l’axe des voies, d’une intensité de ± 20 kN et appliquée sur les supports à la hauteur de l’arête. 
En fonction du nombre de voies de l’ouvrage, il doit être admis la rupture simultanée de: 
1 caténaire
pour les ponts supportant une voie; 
2 caténaires
pour les ponts supportant un nombre de voies compris entre 2 et 6; 
3 caténaires
pour les ponts supportant plus de 6 voies. 
Aux fins des vérifications, on considère rompues les caténaires qui déterminent l’effet le plus défavorable. 
5.2.2.9.2
Déraillement au-dessus du pont 
En alternative aux modèles de charge verticale de trafic ferroviaire, aux fins de la vérification de la structure, il convient de tenir compte de la possibilité qu’une locomotive ou un wagon lourd déraillent, en examinant séparément les deux situations de projet suivantes: 
Situation de projet 1:
On considère deux charges linéaires verticales affectées d’une valeur de calcul qA1d= 60 kN/m chacune (y compris l’effet dynamique). 
De manière transversale, les charges sont distantes de S (écartement de la voie) et peuvent adopter les positions comprises dans les limites indiquées à la Fig. 5.2.12. 
Cette condition tolère des dommages locaux, à condition qu’ils soient facilement réparés, tandis que tout dommage aux structures porteuses principales doit être évité. 
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Fig. 5.2.12 - Situation de projet 1
	scartamento
	écartement des rails

	max 1.5s
	max 1,5 s


Situation de projet 2:
On prend en considération une charge linéaire unique d’une valeur de calcul qA2d = 80 kN/m.x 1,4 sur une longueur totale de 20 m et éloignée de l’axe de la voie d’une distance maximale de 1,5 fois l’écartement de la voie (Fig. 5.2.13). Dans ce cas conventionnel de charge, il convient de vérifier la stabilité globale de l’ouvrage de construction, comme le renversement du tablier, l’effondrement des hourdis, etc. 
Pour les tabliers métalliques avec une armature directe, la situation de projet 2 doit être considérée uniquement pour les vérifications globales. 
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Fig. 5.2.13 - Situation de projet 2
	scartamento
	écartement des rails

	max 1.5s
	max 1,5 s


5.2.2.9.3
Déraillement sous le pont 
Lors de la pose des éléments structuraux contigus à la voie, à l’exception des tunnels artificiels à mur continu, il y a lieu de tenir compte du fait que, pour une zone d’une largeur de 3,5 m, mesurée perpendiculairement à l’axe de la voie la plus proche, il existe une interdiction de construire.
Pour des distances supérieures à 4,50 m, la réalisation de poteaux isolés est admise. Pour des distances intermédiaires, il convient de prévoir des éléments structuraux présentant une rigidité croissante proportionnelle à la diminution de la distance à partir de la voie. 
Les actions générées par le train déraillé sur les éléments verticaux de soutènement contigus aux emprises de la voie sont indiquées au point 3.6.3.4. 
5.2.2.10
Actions indirectes 
5.2.2.10.1
Déjettements 
Les déjettements, notamment les déplacements d’appui provoqués artificiellement ou non, doivent être considérés comme des actions permanentes. Dans les ponts en béton armé, en béton armé précontraint et à structure mixte, leurs effets doivent être évalués en tenant compte des phénomènes de viscosité. 
5.2.2.10.2
Retrait et viscosité 
Les coefficients de retrait et de viscosité finaux, sauf en cas d’expérimentation directe, sont ceux indiqués respectivement aux points 11.2.10.6 et 11.2.10.7. 
Dans le cas où il serait nécessaire de procéder au calcul de la taille des joints et de la course des appareils d’appui, les effets du retrait et de la viscosité devront être évalués en augmentant de 50 % les valeurs visées au point précédent. 
Lors du calcul des piles d’un pont ferroviaire, il convient de prendre en considération le retrait différentiel fût-fondation (fût-tête), en considérant une plinthe (tête) partiellement vieillie, qui n’a donc pas encore achevé sa déformation par retrait. En conséquence de cette situation, on pourra prendre en considération une valeur de retrait différentielle de 50 % à long terme, en considérant une valeur conventionnelle du module d’élasticité du béton de 1/3 de la valeur mesurée.
5.2.2.10.3
Résistances parasites dans les contraintes 
Dans le calcul des piles, des culées, des fondations, des appareils d’appui et, le cas échéant, du tablier, il convient de prendre en considération les forces qui résultent des résistances parasites des contraintes. Les forces générées par la résistance parasite dans les contraintes devront être exprimées en fonction du type d’appui et du système de contrainte du tablier. 
5.2.3.
PRESCRIPTIONS PARTICULIÈRES POUR LES VÉRIFICATIONS 
5.2.3.1
Combinaison des trains de charge et des actions qui en découlent pour plusieurs voies 
5.2.3.1.1
Nombre de voies 
Sauf indication contraire, chaque pont devra être conçu pour le plus grand nombre de voies géométriquement compatibles avec la largeur du tablier, indépendamment du nombre de voies effectivement présentes. 
5.2.3.1.2
Nombre de trains simultanés 
Lors de la conception des ponts, il conviendra de tenir compte de l’éventuelle simultanéité de plusieurs trains, selon les dispositions prévues dans le tableau 5.2.III en considérant, généralement, le trafic normal et le trafic important. 
Tableau 5.2.III - Charges mobiles en fonction du nombre de voies présentes sur le pont 
	Nombre de voies
	Voies chargées
	Trafic
	normal
	Trafic important(2)

	
	
	situation a(1)
	situation b(1)
	

	1
	Première
	1,0 (LM 71”+”SW/0)
	-
	1,0 SW/2

	
	Première
	1,0 (LM 71”+”SW/0)
	-
	1,0 SW/2

	2
	Deuxième
	1,0 (LM 71”+”SW/0)
	-
	1,0 (LM 71”+”SW/0)

	
	Première
	1,0 (LM 71”+”SW/0)
	0,75 (LM 71”+”SW/0)
	1,0 SW/2

	≥ 3
	Deuxième
	1,0 (LM 71”+”SW/0)
	0,75 (LM 71”+”SW/0)
	1,0 (LM 71”+”SW/0)

	
	Autres
	-
	0,75 (LM 71”+”SW/0)
	-


(1) LM71 “+” SW/0 signifie qu’il convient de prendre en compte le train le plus défavorable entre les trains LM 71 et SW/0 
(2) Sauf en cas d’exclusion expresse 
Pour les structures composées de 3 voies ou plus, il conviendra de prendre en considération deux conditions distinctes: la première, qui prévoit seulement deux voies chargées (la première et la deuxième), en considérant les effets les plus négatifs entre la situation «a» et le trafic important; la deuxième, qui prévoit toutes les voies chargées avec l’entité de la charge correspondante à celle indiquée dans la situation «b». 
La «première» voie désigne la voie sur laquelle est positionné le train le plus lourd pour obtenir les effets maximums sur la structure. La «deuxième» voie désigne la voie sur laquelle est placé le deuxième train afin d’obtenir, avec le premier train, les effets maximums sur la structure; par conséquent, la «première» et la «deuxième» voies peuvent également ne pas être contiguës en cas de ponts composés de 3 voies ou plus. 
Si la présence du deuxième train ou, éventuellement, des trains suivants réduit l’effet en question, ceux-ci ne doivent pas être considérés comme présents. 
Tous les effets des actions devront être déterminés par les charges et les forces placées dans les positions les plus défavorables. Les actions générant des effets défavorables seront ignorées (à l’exception des situations où sont pris en considération les trains de charge SW, qui doivent être considérés comme appliqués sur toute la longueur de la charge). 
5.2.3.1.3
Simultanéité des actions résultant du trafic - valeurs caractéristiques des actions combinées en groupes de charges 
Les effets des charges verticales dus à la présence des convois doivent toujours être combinés aux autres actions résultant du trafic ferroviaire, en adaptant les coefficients indiqués dans le tableau 5.2.IV. 
La charge verticale, dans le cas de ponts composés de plusieurs voies, est la charge obtenue avec les trains indiqués dans le tableau 5.2.III. 
Lors de l’évaluation des effets d’interaction, on appliquera aux actions résultant de l’application des charges issues du trafic ferroviaire les mêmes coefficients partiels des charges qui les génèrent. 
Les valeurs entre parenthèses indiquées dans le tableau 5.2.IV doivent être prises en compte lorsque l’action est favorable quant à la vérification en cours. 
Tableau 5.2.IV - Évaluation des charges issues du trafic
	TYPE DE CHARGE
	Actions verticales
	Actions horizontales
	Remarques

	Groupes de charge
	Charge verticale (1)
	Train non chargé
	Freinage et accélération
	Force centrifuge
	Déplacement transversal
	

	Groupe 1 (2)
	1,0
	-
	0,5 (0,0)
	1,0 (0,0)
	1,0 (0,0)
	Maximum vertical et latéral

	Groupe 2 (2)
	-
	1,0
	0,0
	1,0 (0,0)
	1,0 (0,0)
	Stabilité latérale

	Groupe 3 (2)
	1,0 (0,5)
	-
	1,0
	0,5 (0,0)
	0,5 (0,0)
	action longitudinale maximale

	Groupe 4
	0,8 (0,6;0,4)
	-
	0,8 (0,6;0,4)
	0,8 (0,6;0,4)
	0,8 (0,6;0,4)
	Fissuration

	(1) Comprenant toutes les valeurs (F; a; etc.)

	(2) La simultanéité de deux ou trois valeurs caractéristiques entières (adoption de différents coefficients égaux à 1.0), bien que peu probable, a été proposée par mesure de simplification pour les groupes de charges 1, 2 et 3, puisqu’aucune conséquence significative n’en résulte pour le calcul.
Les valeurs sur fond gris représentent l’action dominante.


Le groupe de charge 4 doit être considéré uniquement pour les vérifications à la fissuration. Les valeurs indiquées entre parenthèses sont prises égales à: (0,6) pour les tabliers avec 2 voies chargées et (0,4) pour les tabliers avec 3 voies chargées ou plus. 
5.2.3.1.4
Valeurs rares et fréquentes des actions résultant du trafic ferroviaire 
Les actions résultant de chacun des groupes de charge définis dans le tableau 5.2.IV doivent être considérées comme une action unique caractéristique, à utiliser dans la définition des valeurs rares et fréquentes.
5.2.3.1.5
Valeurs quasi permanentes des actions résultant du trafic ferroviaire 
Les valeurs quasi permanentes des actions résultant du trafic ferroviaire peuvent être considérées comme égales à zéro, à l’exception des combinaisons sismiques. 
5.2.3.1.6
Actions résultant du trafic ferroviaire dans des situations transitoires 
Dans les vérifications lors de situations transitoires dues à la maintenance des voies ou du pont, les valeurs caractéristiques des actions résultantes doivent être convenues au cas par cas avec l’autorité ferroviaire. 
5.2.3.2
Vérifications quant aux ELU et aux ELS 
5.2.3.2.1
Exigences relatives aux ELU 
Pour les vérifications quant aux états limites de service, on prend en compte les valeurs des coefficients partiels  du tableau 5.2.V et les coefficients de combinaison  du tableau 5.2.VI. 
Tableau 5.2.V - Coefficients partiels de sécurité pour les combinaisons de charge aux ELU
	Coefficient
	EQU(1)
	A1 
	A2 

	Actions permanentes
	favorables défavorables 
	γG1
	0,90
1,10
	1,00
1,35
	1,00
1,00

	Actions permanentes non structurales(2)
	favorables défavorables 
	γG2
	0,00
1,50
	0,00
1,50
	0,00
1,30

	Ballast(3)
	favorables défavorables 
	γB
	0,90
1,50
	1,00
1,50
	1,00
1,30

	Actions variables résultant du trafic(4)
	favorables défavorables 
	γQ
	0,00
1,45
	0,00
1,45
	0,00
1,25

	Actions variables
	favorables défavorables 
	γQi
	0,00
1,50
	0,00
1,50
	0,00
1,30

	Précontrainte
	favorable défavorable 
	γP
	0,90
1,00(5)
	1,00
1,00(6)
	1,00
1,00

	Retrait, viscosité et déplacements non imposés volontairement 
	favorable défavorable 
	γCed
	0,00
1,20
	0,00
1,20
	0,00
1,00


(1) équilibre qui n'implique pas les paramètres de déformabilité et de résistance du sol; sinon on applique les valeurs reportées à la colonne A2.
(2) Si la grandeur des charges permanentes non structurales, ou d'une partie d'entre elles (par exemple les charges permanentes portées ), est bien définie en phase de projet, on pourra appliquer aux dites charges ou à la partie d'entre elles qui est connue les mêmes coefficients que pour les actions permanentes.
(3) Lorsque des variations de charge importantes dues au ballast sont attendues, il convient d’en tenir explicitement compte dans le cadre des vérifications. 
(4) Les composants des actions résultant du trafic sont introduits en combinaison en considérant l’un des groupes de charge gr du tableau 5.2.IV. 
(5) 1,30 pour l'instabilité dans des structures avec précontrainte externe 
(6) 1,20 pour les effets locaux 
Dans le tableau 5.2.I, la signification des symboles est la suivante: 
γG1
coefficient partiel du poids propre de la structure, du sol et de l’eau, le cas échéant; 
γG2
coefficient partiel des poids propres des éléments non structuraux; 
γB
coefficient partiel du poids propre du ballast; 
γQ
coefficient partiel des actions variables résultant du trafic; 
γQi
coefficient partiel des actions variables 
γP
coefficient partiel des actions de précontrainte
γCed
coefficient partiel des actions de retrait, viscosité et déplacements non imposés volontairement. 
Tableau 5.2.VI  - Coefficients de combinaison Ψ des actions
	Actions
	
	ψ0
	ψ1
	ψ 2

	Actions simples
	Charge sur le remblai à l’arrière des culées
	0,80
	0,50
	0,0

	résultant du trafic
	Actions aérodynamiques générées par le transit des convois
	0,80
	0,50
	0,0

	
	gr1
	0,80(2)
	0,80(1)
	0,0

	Groupes de
	gr2
	0,80(2)
	0,80(1)
	-

	charge
	gr3
	0,80(2)
	0,80(1)
	0,0

	
	gr4
	1,00
	1,00(1)
	0,0

	Actions du vent
	FWk
	0,60
	0,50
	0,0

	Actions résultant
	en phase d’exécution
	0,80
	0,0
	0,0

	de la neige
	ELU et ELS
	0,0
	0,0
	0,0

	Actions thermiques
	Tk
	0,60
	0,60
	0,50


 (1) 0,80 si une voie seule est chargée, 0,60 si deux voies sont chargées et 0,40 si trois voies ou plus sont chargées. 
(2) Lorsque l’action de base considérée est celle du vent, les coefficients ψ0 relatifs aux groupes de charge des actions résultant du trafic sont considérés comme correspondants à 0,0. 
5.2.3.2.2
Exigences relatives aux ELS 
L’aménagement d'une structure, à évaluer selon les combinaisons de charge prévues par la présente norme, doit être compatible avec la géométrie de la structure même, conformément aux exigences des convois ferroviaires. 
Pour les vérifications quant aux états limites de service, on prend en compte les valeurs des coefficients partiels du tableau 5.2.VI. 
Le cas échéant, au lieu des groupes d’actions résultant du trafic ferroviaire définies dans le tableau 5.2.IV, il est possible de prendre en considération uniquement les actions avec les coefficients de combinaison figurant dans le tableau 5.2.VII.
Tableau 5.2.VII - Autres coefficients de combinaison ψ des actions
	
	Actions
	ψ0
	ψ1
	Ψ2

	Actions simples résultant du trafic
	Train de charge LM 71
	0,80(3)
	(1)
	0,0

	
	Train de charge SW /0
	0,80(3)
	0,80
	0,0

	
	Train de charge SW /2
	0,00(3)
	0,80
	0,0

	
	Train non chargé
	1,00(3)
	-
	-

	
	Force centrifuge
	(2) (3)
	(2)
	(2)

	
	Action latérale (déplacement transversal)
	1,00(3)
	0,80
	0,0


(1) 0,80 si une voie seule est chargée, 0,60 si deux voies sont chargées et 0,40 si trois voies ou plus sont chargées. 
(2) On utilise les mêmes coefficients ψ que ceux appliqués pour les charges qui provoquent ces actions. 
(3) Lorsque l’action de base considérée est celle du vent, les coefficients ψ0 relatifs aux groupes de charge des actions résultant du trafic sont considérés comme correspondants à 0,0. 
Pour l’évaluation des effets de l’interaction, on utilise les mêmes coefficients ψ que ceux appliqués pour les actions qui provoquent ces interactions, à savoir: température, charges verticales résultant du trafic ferroviaire, freinage. 
En tout état de cause, les actions aérodynamiques devront être cumulées avec l’action du vent. L’action qui en résulte devra être supérieure à une valeur minimale, en fonction de la vitesse de la ligne et en tout état de cause à 1,5 kN/m² tant dans la vérification des ELS (combinaison caractéristique) que dans la vérification des ELU avec γQ = 1,00 et γQi=1,00. 
5.2.3.2.2.1
États limites de service pour la sécurité du trafic ferroviaire 
Accélérations verticales du tablier 
Cette vérification est requise pour des ouvrages sur lesquels la vitesse d’exploitation est supérieure à 200 km/h ou lorsque la fréquence propre de la structure n’est pas comprise dans les limites indiquées dans la figure 5.2.7. La vérification, le cas échéant, devra être réalisée en considérant des convois réels. 
En l’absence d’autres spécifications, pour les ponts avec une armature sur ballast, il ne faut pas enregistrer d’accélérations verticales supérieures à 3,5 m/s2 dans la plage de fréquences de 0 à 20 Hz. 
Déformations de torsion du tablier 
La torsion du tablier du pont est calculée en considérant le train de charge LM 71 majoré par le coefficient dynamique correspondant.
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Fig. 5.2.14 - Gauche admissible
Le gauche maximal, mesuré sur une longueur de 3 m et en considérant les rails unis au tablier (Fig. 5.2.14), ne doit pas dépasser les valeurs suivantes: 
pour
V ≤ 120 km/h;
t ≤ 4,5 mm/3 m 
pour
120 < V ≤ 200 km/h;
t ≤ 3,0 mm/3m 
pour
V > 200 km/h;
t ≤ 1,5 mm/3 m 
Pour une vitesse V > 200 km/h, il convient de vérifier également l’obtention, pour des convois réels, multipliés par l’augmentation dynamique relative, de t ≤ 1,2 mm/3 m. 
En l’absence d’autres spécifications, le gauche total dû à la géométrie de la voie (courbes de transition) et le gauche dû à la déformation du tablier ne doivent pas dépasser 6 mm/3 m. 
Flambage dans le plan horizontal du tablier 
En considérant la présence du train de charge LM 71, majoré du coefficient dynamique correspondant, l’action du vent, la force latérale (déplacement transversal), la force centrifuge et les effets de la variation de température linéaire entre les deux côtés du tablier définie au point 5.2.2.4, le flambage dans le plan horizontal du tablier ne doit pas générer: 
-
une variation angulaire supérieure à celle indiquée dans le tableau 5.2.VIII; 
-
un rayon de courbure horizontale inférieur aux valeurs indiquées dans le tableau susmentionné. 
Tableau 5.2.VIII - Variation angulaire maximale et rayon de courbure minimal
	Vitesse
[km/h]
	Variation angulaire maximale
	Rayon de courbure minimal

	
	
	Portée seule
	Plusieurs portées

	V ≤ 120
	0,0035 rd
	1700 m
	3500 m

	120 < V ≤ 200
	0,0020 rd
	6000 m
	9500 m

	200 < V
	0,0015 rd
	14000 m
	17500 m


Le rayon de courbure, en cas de paliers à appui simple, est donné par la formule suivante: 
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[5.2.11]
avec δh correspondant à la flèche horizontale. 
La flèche horizontale doit inclure également l’effet de la déformation de l’infrastructure du pont (piles, culées et fondations), dans le cas où il serait défavorable lors de la vérification. 
5.2.3.2.3
Vérifications relatives à l’état limite de fatigue 
Pour des structures et des éléments structuraux présentant des dispositions sensibles à des phénomènes de fatigue, des vérifications opportunes seront réalisées quant à ce phénomène. 
Les vérifications auront lieu en considérant des spectres de charge appropriés. La détermination du spectre de charge effectif à prendre en considération dans la vérification du pont devra être effectuée sur la base des caractéristiques fonctionnelles et d’usage de l’infrastructure ferroviaire à laquelle l’ouvrage appartient. 
5.2.3.2.4
Vérifications relatives à l’état limite de fissuration 
Pour assurer la fonctionnalité et la durabilité des structures, un état limite de fissuration est fixé en fonction des conditions environnementales, de sollicitation et d’inspection, ainsi que de la sensibilité des armatures. Ces vérifications doivent être réalisées pour les actions résultant du trafic de groupe 4, tableau 5.2.IV.
CHAPITRE 6.
CALCUL GÉOTECHNIQUE
 TC " CHAPITRE 6 - CALCUL GÉOTECHNIQUE" \f C \l "1" 
6.1.
DISPOSITIONS GÉNÉRALES 
6.1.1.
OBJET DES NORMES 
Le présent chapitre concerne les aspects géotechniques du calcul et de l’exécution d'ouvrages et d’interventions qui interagissent avec le sol et traite notamment de:
−
ouvrages de fondation; 
−
ouvrages de soutènement; 
−
ouvrages en souterrain; 
−
ouvrages en matériaux meubles naturels ou de provenance diverse; 
−
fronts de fouille; 
−
consolidation; 
−
amélioration et renforcement des sols et des amas rocheux; 
−
consolidation d’ouvrages existants.
Le présent chapitre concerne également la sécurité des pentes naturelles et la faisabilité d'interventions se répercutant sur de vastes zones. 
6.1.2.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES 
Les choix de calcul doivent tenir compte des prestations attendues des ouvrages, des caractères géologiques du site et des conditions environnementales. Les résultats de l’étude destinée à la caractérisation et à la modélisation géologique, issus de recherches ciblées, doivent être indiqués dans un rapport géologique spécifique, visé au point 6.2.1. 
Les analyses de calcul doivent être basées sur des modèles géotechniques issus de recherches ciblées, définies par le concepteur selon la typologie de l’ouvrage ou de l’intervention et les modalités d’exécution prévues. 
Les choix des projets, le programme et les résultats des recherches, la caractérisation et la modélisation géotechnique visée au point 6.2.2, ainsi que les analyses pour le dimensionnement géotechnique des ouvrages et la description des phases et des modalités de construction doivent être illustrés dans un rapport géotechnique spécifique.
6.2.
ARTICULATION DU PROJET 
Le projet des ouvrages et des interventions comprend les étapes suivantes:
1.
caractérisation et modélisation géologique du site;
2.
choix du type d’ouvrage ou d’intervention et programmation des recherches géotechniques;
3.
caractérisation physico-mécanique des sols et des roches présents dans le volume significatif et définition des modèles géotechniques de sous-sol (voir point 3.2.2);
4.
définition des phases et des modalités de construction;
5.
vérifications relatives à la sécurité et aux performances;
6.
programmation des activités de contrôle et de suivi.
6.2.1.
CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOLOGIQUE DU SITE
Le modèle géologique de référence est la reconstruction conceptuelle de l’évolution de la zone d’étude, à travers la description des particularités génétiques des différents sols présents, des dynamiques des différents termes lithologiques, des rapports de juxtaposition réciproque, des activités tectoniques subies et de l’action des différents agents morphogénétiques.
L’étape de caractérisation et de modélisation géologique du site doit comprendre la reconstruction des caractères lithologiques, stratigraphiques, structuraux, hydrogéologiques, géomorphologiques et, de manière plus générale, de dangerosité géologique du territoire, décrits et synthétisés à partir du modèle géologique de référence.
Selon le type d’ouvrage, d’intervention et en fonction de la complexité du contexte géologique dans lequel s’intègre l'ouvrage, des recherches spécifiques seront destinées à la reconstruction documentée du modèle géologique. 
Le modèle géologique doit être développé de manière à constituer un élément de référence pour le concepteur afin d’encadrer les problèmes géotechniques et d’établir le programme des recherches géotechniques.
La caractérisation et la modélisation géologique du site doivent être pleinement exposées et commentées dans un rapport géologique, qui fait partie intégrante du projet. Ce rapport comprend, sur la base d’observations et de recherches spécifiques, l’identification des formations présentes au sein du site, l’étude des types lithologiques, de la structure du sous-sol et des caractères physiques des amas. Il définit le modèle géologique du sous-sol, illustre et caractérise les aspects stratigraphiques, structuraux, hydrogéologiques, géomorphologiques, ainsi que les niveaux de dangerosité géologique qui en résultent.
6.2.2.
RECHERCHES, CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE 
Les recherches géotechniques doivent être programmées en fonction du type d’ouvrage et/ou d’intervention, doivent traiter du volume significatif et, en présence d’actions sismiques, doivent être conformes aux dispositions visées aux points 3.2.2 et 7.11.2. On entend par «volume significatif» de sol la partie de sous-sol influencée, directement ou indirectement, par la construction de l’ouvrage et qui influence l’ouvrage même. Les recherches doivent permettre la définition des modèles géotechniques de sous-sol nécessaires au calcul. Le concepteur est responsable de la définition du programme des recherches, ainsi que de la caractérisation et de la modélisation géotechnique.
Aux fins de l’analyse quantitative d’un problème spécifique, on entend par «modèle géotechnique de sous-sol» un schéma représentatif du volume significatif de sol, subdivisé en unités homogènes sous le profil physico-mécanique, qui doivent être caractérisées en référence au problème géotechnique spécifique. Le régime des pressions interstitielles et les valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques doivent être définis dans le modèle technique de sous-sol.
On entend par «valeur caractéristique d’un paramètre géotechnique» une estimation raisonnée et prudentielle de la valeur du paramètre pour chaque état limite pris en considération. Les valeurs caractéristiques des propriétés physiques et mécaniques à attribuer aux sols doivent être déduites de l’interprétation des résultats d’essais de laboratoire spécifiques sur des échantillons représentatifs du sol et d’essais et mesures sur site.
En ce qui concerne les amas rocheux et les sols à structure complexe, il convient de tenir compte, lors de l’évaluation de la résistance caractéristique, de la nature et des caractéristiques géométriques et de résistance des discontinuités. Il doit également être précisé si la résistance caractéristique se réfère aux discontinuités ou à l’amas rocheux.
Pour la vérification des conditions de sécurité et des prestations visées au point 6.2.4 qui suit, le choix des valeurs caractéristiques des niveaux piézométriques et des pressions interstitielles doit tenir compte de leur variabilité spatiale et temporelle. 
Les essais de laboratoire, sur les terres et sur les roches, doivent être réalisés et certifiés par les laboratoires d’essai visés à l’article 59 du décret du président de la République nº 380 du 6 juin 2001. Les laboratoires susmentionnés figurent sur la liste déposée auprès du Service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
En cas de constructions ou d’interventions d’ampleur modeste, relevant de zones bien connues du point de vue géotechnique, le calcul peut être basé sur des recherches et essais documentés préexistants, sans préjudice de la pleine responsabilité du concepteur quant aux hypothèses et aux choix des projets. 
6.2.3.
PHASES ET MODALITÉS DE CONSTRUCTION
Dans le projet, les différentes phases d’exécution doivent être déterminées afin de définir d’éventuelles conditions géotechniques, même temporaires, pouvant apparaître au cours des travaux. Ces phases devront faire l’objet d’analyses spécifiques à réaliser selon les critères et les procédures indiqués dans les présentes normes. 
6.2.4.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ ET AUX PERFORMANCES 
Les vérifications relatives à la sécurité, quant aux états limites ultimes (ELU) et aux conditions de service (ELS), doivent être effectuées dans le respect des principes et des procédures indiqués au point 2.6.
6.2.4.1
Vérifications quant aux états limites ultimes (ELU) 
Pour chaque état limite par perte d’équilibre (EQU), tel que défini au point  2.6.1, la condition suivante doit être respectée:
Einst,d ≤ Estb,d 
avec Einst,d correspondant à la valeur de calcul de l’action déstabilisante et Estb,d correspondant à la valeur de calcul de l’action stabilisante.
La vérification de la condition qui précède doit être effectuée en appliquant comme facteurs partiels pour les actions les valeurs F indiquées dans la colonne EQU du tableau 6.2.I. 
Pour chaque état limite ultime prévoyant que la résistance d’un élément structural (STR) ou du sol (GEO), tels que définis au point 2.6.1, sera atteinte, la condition qui suit doit être respectée:

Ed ≤ Rd
[6.2.1]
Ed correspondant à la valeur de calcul de l’action ou de l’effet de l’action, définie par les formules [6.2.2a] ou [6.2.2b]
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et Rd correspondant à la valeur de calcul de la résistance du système géotechnique défini par la formule [6.2.3]. 
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L’effet des actions et la résistance de calcul sont exprimés dans les formules [6.2.2a] et [6.2.3] respectivement, en fonction des actions de calcul γFFk, des paramètres géotechniques de calcul Xk/γM et des paramètres géotechniques de calcul ad. Le coefficient partiel de sécurité γR agit directement sur la résistance du système. L’effet des actions de calcul peut également être évalué directement avec les valeurs caractéristiques des actions, comme indiqué par la formule [6.2.2b] avec γE = γF.
Conformément aux dispositions du paragraphe 2.6.1, la vérification de la condition [6.2.1] doit être effectuée en utilisant différentes combinaisons de groupes de coefficients partiels, définis respectivement pour les actions (A1 et A2), pour les paramètres géotechniques (M1 et M2) et pour les résistances (R1, R2 et R3). 
Les différents groupes de coefficients de sécurité partiels sont choisis dans le cadre de deux approches de calcul distinctes et alternatives. 
Dans la première approche de calcul (approche 1), les vérifications sont effectuées avec deux différentes combinaisons de groupes de coefficients dont chacune peut être critique pour plusieurs aspects du même projet. 
Dans la deuxième approche de calcul (approche 2), les vérifications sont effectuées avec une combinaison unique de groupes de coefficients. 
Pour les vérifications relatives aux états limites ultimes non expressément traités dans les paragraphes 6.3 à 6.11 qui suivent, on utilise l’approche 1 avec les deux combinaisons (A1+M1+R1) et (A2+M2+R2). Les facteurs partiels pour le groupe R1 sont toujours unitaires; ceux du groupe R2 peuvent être supérieurs ou égaux à l’unité et, en l’absence d’indications spécifiques pour l’état limite ultime en question, doivent être choisis par le concepteur en fonction des incertitudes liées aux procédures adoptées.
6.2.4.1.1
Actions 
Les coefficients partiels γF relatifs aux actions sont indiqués dans le tableau 6.2.I. 6.2.I. Il convient de faire référence à ces coefficients avec les précisions figurant au point 2.6.1. Il convient, en tout état de cause, de considérer que le sol et l’eau constituent des charges permanentes (structurales) lorsque, dans la modélisation utilisée, ils contribuent au comportement de l’ouvrage avec leurs caractéristiques de poids, de résistance et de rigidité.
Lors de l’évaluation de la combinaison des actions, les coefficients de combinaison ψij doivent être appliqués comme indiqué dans le chapitre 2. 
Cela n’affecte pas les dispositions du décret du ministre des infrastructures et des transports du 26 juin 2014 portant «Normes techniques pour la conception et la construction des barrages de retenue (grands barrages et petits barrages)», le cas échéant.
Tableau 6.2.I - Coefficients partiels pour les actions ou pour l’effet des actions
	
	Effet 
	Coefficient partiel γF (ou γE)
	EQU
	(A1) 
	(A2) 

	Charges permanentes G1
	Favorable 
	γG1
	0,9
	1,0
	1,0

	
	Défavorable 
	
	1,1
	1,3
	1,0

	Charges permanentes G2 (1)
	Favorable 
	γG2
	0,8
	0,8
	0,8

	
	Défavorable 
	
	1,5
	1,5
	1,3

	Actions variables Q
	Favorable 
	γQi
	0,0
	0,0
	0,0

	
	Défavorable 
	
	1,5
	1,5
	1,3


(1) Pour les charges permanentes G2, on fera référence au tableau 2.6.I. Pour la poussée des terres, il est fait référence aux coefficients γG1
6.2.4.1.2
Résistances 
La valeur de calcul de la résistance Rd peut être déterminée: 
a)
de manière analytique, en référence à la valeur caractéristique des paramètres géotechniques du sol, divisée par la valeur du coefficient partiel γM figurant dans le tableau 6.2.II et en tenant compte, le cas échéant, des coefficients partiels γR indiqués dans les paragraphes relatifs à chaque type d'ouvrage; 
b)
de manière analytique, en référence à des corrélations avec les résultats d’essais sur site, en tenant compte des coefficients partiels γR indiqués dans les tableaux figurant dans les paragraphes relatifs à chaque type d’ouvrage; 
c)
sur la base de mesures directes sur des prototypes, en tenant compte des coefficients partiels γR indiqués dans les tableaux figurant dans les paragraphes relatifs à chaque type d’ouvrage. 
Tableau 6.2.II  - Coefficients partiels pour les paramètres géotechniques du sol 
	Paramètre
	Valeur à laquelle appliquer le coefficient partiel
	Coefficient partiel γm
	(M1)
	(M2)

	Tangente de l’angle de résistance à la coupe 
	tan ϕ′k
	γϕ
	1,0
	1,25

	Cohésion efficace 
	c′k
	γc
	1,0
	1,25

	Résistance non drainée 
	cuk
	γcu
	1,0
	1,4

	Poids de l’unité de volume 
	γγ
	γγ
	1,0
	1,0


En ce qui concerne les amas rocheux et les sols à structure complexe, il convient de tenir compte, lors de l’évaluation de la résistance caractéristique, de la nature et des caractéristiques géométriques et de résistance des discontinuités structurales. La valeur de calcul de la résistance est obtenue, pour la situation (a), en appliquant à la valeur caractéristique de la résistance unitaire au cisaillement (R un coefficient partiel γ(R =1,0 (M1) et γ(R=1,25 (M2) ou en procédant comme prévu aux points b) et c) qui précèdent. 
6.2.4.1.3.
Vérifications structurales avec analyse d’interaction sol-structure
Les analyses destinées au dimensionnement structural au sein desquelles on considère l’interaction sol-structure sont réalisées avec les valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques, amplifiant l’effet des actions avec les coefficients partiels du groupe A1. 
6.2.4.2
Vérifications quant aux états limites ultimes hydrauliques 
Les ouvrages géotechniques doivent faire l'objet de vérifications quant aux états limites potentiels de soulèvement et de renard. 
À cette fin, lors de l’évaluation des pressions interstitielles et des niveaux piézométriques caractéristiques, il convient de prendre en considération les conditions les plus défavorables, ainsi que les effets potentiels des conditions stratigraphiques.
Pour la stabilité au soulèvement, la valeur de calcul de l’action déstabilisante Vinst,d à savoir la valeur résultant des pressions hydrauliques, obtenue en considérant séparément la partie permanente (Ginst,d) et la partie variable (Qinst,d) ne doit pas être supérieure à la combinaison des valeurs de calcul des actions stabilisantes (Gstb,d) et des résistances (Rd): 

Vinst,d ≤ Gstb,d + Rd
[6.2.4]

Vinst,d = Ginst,d + Qinst,d
[6.2.5] 
où
Pour les vérifications de stabilité au soulèvement, les coefficients partiels correspondants sur les actions sont indiqués dans le tableau 6.2.III. Aux fins du calcul de la résistance de conception Rd, ces coefficients doivent être combinés de manière opportune à ceux correspondant aux paramètres géotechniques (M2). Le cas échéant, le calcul de la résistance doit être effectué conformément aux indications figurant aux paragraphes suivants pour les fondations sur pieux et pour les ancrages. 
Tableau 6.2.III - Coefficients partiels sur les actions pour les vérifications relatives aux états limites de soulèvement
	
	Effet 
	Coefficient partiel 
γF (ou γE)
	Soulèvement (UPL)

	Charges permanentes G1
	Favorable 
	γG1
	0,9

	
	Défavorable 
	
	1,1

	Charges permanentes G2 (1)
	Favorable 
	γG2
	0,8 

	
	Défavorable 
	
	1,5

	Actions variables Q
	Favorable 
	γQi
	0,0

	
	Défavorable 
	
	1,5


(1) Pour les charges permanentes G2, on fera référence au tableau 2.6.I. Pour la poussée des terres, il est fait référence aux coefficients γG1
Dans des conditions de flux principalement vertical: 
a) en cas de frontière d’écoulement libre, la vérification au niveau du renard est effectuée en contrôlant que le gradient hydraulique i ne dépasse pas le gradient hydraulique critique ic divisé par un coefficient partiel R = 3, si on prend en considération comme effet des actions le gradient hydraulique moyen, et pour un coefficient partiel R = 2 dans le cas où on considérerait le gradient hydraulique d’écoulement;
b) en présence d’une charge imposée sur la frontière d’écoulement, la vérification est effectuée en contrôlant que la pression interstitielle en excès par rapport à la condition hydrostatique ne dépasse pas la tension verticale efficace calculée en l’absence de filtration, divisée par un coefficient partiel R = 2.
Dans tous les autres cas, le concepteur doit évaluer les effets des forces de filtration et garantir des niveaux de sécurité appropriés, qui devront être prédéterminés et justifiés expressément. 
Cela n’affecte pas les dispositions du décret du ministre des infrastructures et des transports du 26 juin 2014 portant «Normes techniques pour la conception et la construction des barrages de retenue (grands barrages et petits barrages)», le cas échéant.
6.2.4.3
Vérifications quant aux états limites de service (ELS) 
Les ouvrages et les systèmes géotechniques visés au point 6.1.1 doivent faire l'objet de vérifications quant aux états limites de service. À cette fin, le projet doit expliciter les dispositions relatives aux déplacements compatibles et les performances attendues. 
La vérification quant aux états limites de service implique l’analyse du problème d’interaction sol-structure, au terme de la construction et dans le temps, conformément aux dispositions du point 2.2.2. Le degré d’approfondissement de l’analyse d’interaction sol-structure dépend de l’importance de l’ouvrage.
Pour chaque état limite de service, la condition suivante doit être respectée: 

Ed ≤ Cd
[6.2.7] 
avec Ed correspondant à la valeur de calcul de l’effet des actions dans les combinaisons de charge pour les ELS indiquées au point 2.5.3 et Cd correspondant à la valeur limite prévue de l’effet des actions. Cette dernière doit être déterminée en fonction du comportement de la structure en hauteur et de toutes les constructions qui interagissent avec les ouvrages géotechniques en phase de conception, en tenant compte de la durée des charges appliquées. 
6.2.5.
APPLICATION DE LA MÉTHODE D’OBSERVATION 
La conception peut également être basée sur la méthode d’observation, dans les cas où, après des recherches approfondies et compte tenu de la complexité particulière de la situation géologique et géotechnique et de l’importance de l’ouvrage, des motifs d’incertitude justifiés persisteront jusqu’à la phase d’exécution de l’ouvrage.
Lors de l’application de cette méthode, il convient de suivre la procédure suivante:
−
les limites d’acceptabilité de certaines valeurs représentatives du comportement de l’ensemble ouvrage-sol doivent être définies; 
−
il convient de démontrer que la solution privilégiée est acceptable par rapport à ces limites; 
−
des solutions alternatives, cohérentes avec le projet, doivent être prévues et les coûts économiques doivent être définis; 
−
un système de suivi approprié doit être établi en cours d’ouvrage, avec les plans de contrôle correspondants, de manière à permettre l’adoption immédiate de l’une des solutions alternatives prévues, dans le cas où les limites indiquées auraient été atteintes. 
6.2.6.
SUIVI DE L’ENSEMBLE OUVRAGE-SOL 
Le suivi de l’ensemble ouvrage-sol et des interventions consiste en l’installation d’instruments appropriés et dans la mesure de valeurs physiques significatives, telles que les déplacements, tensions, forces et pressions interstitielles, avant, pendant et/ou après la construction de l’ouvrage. 
Le suivi a pour objet de vérifier la correspondance entre les hypothèses de conception et les comportements observés et de contrôler la fonctionnalité des ouvrages dans le temps. Dans le cadre de la méthode d’observation, le suivi a pour objet de confirmer la validité de la solution de conception adoptée ou, dans le cas contraire, d’identifier la solution alternative la plus appropriée. 
Le cas échéant, le programme de suivi doit être défini et illustré dans le rapport géotechnique. 
6.3.
STABILITÉ DES PENTES NATURELLES 
Les présentes normes s’appliquent à l’étude des conditions de stabilité des pentes naturelles, notamment en présence d’actions sismiques (point 7.11.3.5) et à la conception, à l’exécution et au contrôle des interventions de stabilisation. 
6.3.1.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES 
L’étude de la stabilité des pentes naturelles nécessite des observations de la surface, une collecte d’informations historiques sur l’évolution de l’état de la pente et sur d’éventuels dommages subis par les structures ou infrastructures existantes, la constatation de mouvements éventuellement en cours et de leurs caractères géométriques et cinématiques, la collecte des données sur les précipitations météorologiques, sur les caractères hydrologiques de la zone et sur les précédentes interventions de consolidation. Les vérifications relatives à la sécurité, notamment quant aux ouvrages à réaliser, doivent être basées sur des données issues de recherches géotechniques spécifiques. 
6.3.2.
MODÉLISATION GÉOLOGIQUE DE LA PENTE 
Le modèle géologique de référence doit représenter les caractéristiques géologiques, géomorphologiques, géologico-structurales et hydrogéologiques, et notamment la genèse des formes et des processus, des différents lithotypes, de l’environnement des dépôts, du métamorphisme des roches, des styles tectoniques et géologico-structuraux de la zone; il doit, en outre, reconnaître et décrire les criticités de nature géologique quant aux processus d'instabilité potentiels. 
Les techniques d’étude, les observations et les recherches sont fixées en fonction de l’étendue de la zone, des finalités de conception et des particularités du scénario territorial et environnemental en question. 
6.3.3.
MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE DE LA PENTE
En tenant compte du modèle géologique et évolutif du versant, il convient de prévoir des recherches spécifiques pour la caractérisation géotechnique des sols et de l’amas rocheux, destinées à la définition du modèle géotechnique sur la base duquel réaliser l’étude des conditions de stabilité, ainsi qu’au projet d’éventuelles interventions de stabilisation. 
Les recherches doivent être effectuées selon les différents critères: 
−
la surface de la pente doit être définie à travers un relevé plano-altimétrie à l’échelle appropriée et étendu à une zone suffisamment vaste en amont et en aval de la pente en question; 
−
l’étude géotechnique doit définir la succession stratigraphique et les caractéristiques physico-mécaniques des sols et des amas rocheux, l’entité et la distribution des pressions interstitielles dans le sol et dans les discontinuités, des éventuels déplacements plano-altimétriques de points en surface et en profondeur. 
Le choix des types de recherches et de mesure, de la localisation du nombre de pylônes à explorer, de la position et du nombre d’échantillons de sol à prélever et à soumettre à des essais de laboratoire dépend de l’étendue de la zone, de la disponibilité des informations provenant de recherches précédentes et de la complexité des conditions hydrologiques et stratigraphiques du site en question. 
Le nombre minimum de pylônes de recherche et de mesure doit permettre une description précise de la succession stratigraphique des sols concernés par des cinématiques d’effondrement effectives et potentielles et, en cas de pentes en éboulement, doit permettre de vérifier la forme et la position de la ou des surfaces de glissement existantes et définir les caractères cinématiques de l’éboulement. 
La profondeur et l’étendue des recherches doivent être définies conformément aux caractéristiques géométriques de la pente, aux résultats des reliefs de surface, ainsi qu’à la position la plus probable de l’éventuelle surface de glissement. 
Tous les éléments collectés doivent permettre la définition d’un modèle géotechnique de sous-sol (voir point 6.2.2) qui tienne compte de la complexité de la situation stratigraphique et géotechnique, de la présence de discontinuités et de la preuve de mouvements précédents et auquel faire référence pour les vérifications de stabilité et pour le projet des éventuelles interventions de stabilisation. 
6.3.4.
VÉRIFICATIONS DE SÉCURITÉ 
Les vérifications relatives à la sécurité doivent être effectuées selon des méthodes qui tiennent compte du type d’éboulement et des cinématiques potentielles, en considérant la forme et la position de l’éventuelle surface de glissement, les propriétés mécaniques des sols et des amas rocheux et le régime des pressions interstitielles.
En cas de pentes en éboulement, les vérifications relatives à la sécurité doivent être effectuées le long des surfaces de glissement qui se rapprochent le plus de celle(s) reconnue(s) avec les recherches. 
Dans les autres cas, la vérification relative à la sécurité doit être effectuée le long de surfaces de glissement cinématiquement possibles, en nombre suffisant pour rechercher la surface critique à laquelle correspond le niveau de sécurité le plus bas. 
En présence de conditions ne permettant pas une évaluation simple des pressions interstitielles, les vérifications relatives à la sécurité doivent être effectuées en prenant en compte les conditions les plus défavorables susceptibles d’être présentes. 
L’évaluation du coefficient de sécurité des pentes naturelles, exprimé par le rapport entre la résistance au cisaillement disponible (f) et la tension de cisaillement () en exercice le long de la surface de glissement, doit être effectuée en utilisant les paramètres géotechniques, cohérents avec les caractères de la cinématique attendue ou vérifiée, ainsi que les actions prises avec leur valeur caractéristique. 
Le caractère approprié de la marge de sécurité jugée acceptable par le concepteur doit, en tout état de cause, être justifié sur la base du niveau de connaissances atteint, de la fiabilité des données disponibles et du modèle de calcul utilisé par rapport à la complexité géologique et géotechnique, ainsi que sur la base des conséquences d’un éventuel éboulement.
6.3.5.
INTERVENTIONS DE STABILISATION 
Le projet des interventions de stabilisation doit comprendre la description complète de l’intervention, l’influence des modalités de construction sur les conditions de stabilité, le programme de suivi et un plan significatif de gestion et de contrôle dans le temps de la fonctionnalité et de l’efficacité des mesures adoptées. En tout état de cause, il convient de définir l’entité de l’amélioration des conditions de sécurité de la pente et les critères pour vérifier sa réalisation. 
Le choix des types d’interventions de stabilisation les plus appropriés doit tenir compte des causes favorisant l’éboulement, du mécanisme d’effondrement envisagé ou en cours, de ses caractères cinématiques et du régime des pressions interstitielles dans le sous-sol. Le projet des interventions doit être basé sur des modèles géotechniques de sous-sol spécifiques. 
Le caractère approprié de la marge de sécurité atteinte grâce aux interventions de stabilisation doit être justifié par le concepteur. 
Outre l’évaluation de l’accroissement de sécurité obtenu par les interventions de stabilisation quant à un mécanisme d’effondrement plus critique, il est nécessaire de vérifier les conditions de sécurité liées à d’autres mécanismes d’effondrement, compatibles avec les interventions envisagées.
6.3.6.
CONTRÔLES ET SUIVI 
Le suivi d’une pente ou d’un éboulement concerne les différentes phases, de l’étude au projet, en passant par la réalisation et la gestion des ouvrages de stabilisation, sans oublier le contrôle de leur fonctionnalité et de leur durabilité. Cela concerne principalement les déplacements de points significatifs de la pente, en surface et/ou en profondeur, le contrôle d’éventuels ouvrages présents et la mesure des pressions interstitielles, à effectuer à une fréquence et pendant une durée telles qu’elles permettent de définir les variations périodiques et saisonnières. 
Le contrôle de l’efficacité des interventions de stabilisation doit comprendre la définition des seuils d’attention et d’alarme et des mesures à prendre en cas de dépassement. 
6.4.
OUVRAGES DE FONDATION 
6.4.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL 
Les choix de conception pour les ouvrages de fondation doivent être effectués simultanément et conformément à ceux des structures en hauteur. 
Dans le cas d’ouvrages situés sur des pentes ou à proximité de pentes naturelles ou artificielles, il convient de vérifier également la stabilité globale de la pente en l’absence et en présence de l’ouvrage et d’éventuelles fouilles, remblayages ou interventions d’une autre nature, nécessaires à sa réalisation. 
Il est nécessaire d’évaluer les effets de la construction de l’ouvrage sur des réalisations adjacentes et sur l’environnement alentour. 
En cas de fondations sur pieux, les recherches doivent avoir également pour objet de vérifier la faisabilité et le caractère approprié du type de pieu par rapport aux caractéristiques des sols et au régime des pressions interstitielles. 
6.4.2.
FONDATIONS SUPERFICIELLES 
La profondeur du plan de pose de la fondation doit être sélectionnée et justifiée en fonction des caractéristiques et des performances de la structure en hauteur, ainsi que des caractéristiques du sous-sol et des conditions environnementales. 
Le plan de fondation doit être situé sous la nappe de sol végétal, ainsi que sous la couche soumise au gel et à des variations saisonnières significatives de la teneur en eau. 
Dans des cas où des phénomènes d’érosion ou d’affouillement par des eaux de ruissellement superficiel sont possibles, les fondations doivent être placées à une profondeur telle qu’elles ne soient pas affectées par ces phénomènes ou protégées de manière appropriée. 
En présence d’actions sismiques, outre les dispositions prévues par le présent paragraphe, les fondations superficielles doivent respecter les critères de vérification visés au point 7.11.5.3.1. 
6.4.2.1.
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU) 
Dans les vérifications relatives à la sécurité, il convient de prendre en considération tous les mécanismes d’état limite ultime, tant à court terme qu’à long terme. 
Les états limites ultimes des fondations superficielles se rapportent au développement de mécanismes d’effondrement entraînés par la mobilisation de la résistance du sol et à l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui composent la fondation. 
En cas de fondations situées sur ou à proximité de pentes naturelles ou artificielles, il convient de procéder à la vérification en référence également aux conditions de stabilité globale de la pente, en incluant dans les vérifications les actions transmises par les fondations. 
Les vérifications doivent être effectuées au minimum quant aux états limites suivants, en s’assurant que la condition [6.2.1] est satisfaite pour tout état limite considéré: 
▪
ELU de type géotechnique (GEO) 
− effondrement pour cause de charge limite de l’ensemble fondation-sol; 
− effondrement pour cause de glissement sur le plan de pose;
− stabilité globale.
▪
ELU de type structural (STR) 
−
atteinte de la résistance dans les éléments structuraux. 
La vérification de la stabilité globale doit être effectuée, comme prévu au paragraphe 6.8, conformément à la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II pour les actions et les paramètres géotechniques et dans le tableau 6.8.I pour les résistances globales.
Les vérifications restantes doivent être effectuées en appliquant la combinaison (A1+M1+R3) de coefficients partiels prévue par l’approche 2, en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II et 6.4.I. 
Dans les vérifications relatives aux ELU de type structural (STR), le coefficient γR ne doit pas être utilisé. 
Tableau 6.4.I – Coefficients partiels γR pour les vérifications relatives aux états limites ultimes de fondations superficielles 
	Vérification
	Coefficient partiel

	
	(R3)

	Charge limite
	γR = 2,3 

	Glissement 
	γR = 1,1 


6.4.2.2 
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS) 
Afin de s’assurer de la compatibilité des fondations avec les exigences de performances de la structure en hauteur (points 2.2.2 et 2.6.2), il convient de vérifier le respect de la condition [6.2.7], en calculant les valeurs des déplacements et des distorsions dans les combinaisons de charge pour les ELS indiquées au point 2.5.3, en tenant compte également de l’effet de la durée des actions.
La forme, les dimensions et la rigidité de la structure de fondation doivent être établies dans le respect des exigences de performances susmentionnées, en tenant compte du fait que les vérifications relatives aux états limites de service peuvent être plus restrictives que celles relatives aux états limites ultimes.
6.4.3.
FONDATIONS SUR PIEUX 
Le projet d’une fondation sur pieux doit comprendre le choix du type de pieu et des technologies et modalités d’exécution correspondantes, le dimensionnement des pieux et des structures de raccordement, en tenant compte des effets de groupe tant dans les vérifications relatives aux ELU que dans celles relatives aux ELS. 
Les recherches géotechniques, en plus de répondre aux exigences visées au point 6.2.2, doivent avoir également pour objet de vérifier la faisabilité et le caractère approprié du type de pieu par rapport aux caractéristiques des sols et du régime des pressions interstitielles. 
En règle générale, les vérifications devraient être effectuées à partir des résultats d’analyses d’interaction entre le sol et la fondation constituée des pieux et de la structure de raccordement (fondation mixte à radier sur pieux) permettant la détermination de la part de l’action de calcul transférée au sol directement par la structure de raccordement et de celle transmise par les pieux. 
Dans le cas où l’interaction serait considérée comme non significative ou, en tout état de cause, où l’on s’abstiendrait de réaliser l’analyse correspondante, les vérifications relatives aux ELU et aux ELS, réalisées en référence aux pieux uniquement, devront satisfaire les dispositions visées aux points 6.4.3.1 et 6.4.3.2. 
Si l’interaction est considérée comme significative et si l’on procède à l’analyse correspondante, les vérifications relatives aux ELU et aux ELS, réalisées en référence à la fondation mixte, devront satisfaire les dispositions visées aux points 6.4.3.3 et 6.4.3.4. 
En tout état de cause, outre les indications des points 6.2.4.1.1 et 6.2.4.1.2, parmi les actions permanentes doivent figurer le poids propre du pieu et l’effet du frottement négatif, ce dernier étant évalué avec les coefficients γM de la situation M1 du tableau 6.2.II. 
En présence d’actions sismiques, outre les dispositions prévues par le présent paragraphe, les fondations sur pieux doivent respecter les critères de vérification visés au point 7.11.5.3.1. 
6.4.3.1
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU) 
Dans les vérifications relatives à la sécurité, il convient de prendre en considération tous les mécanismes d’état limite ultime, tant à court terme qu’à long terme. 
Les états limites ultimes des fondations sur pieux se rapportent au développement de mécanismes d’effondrement entraînés par la mobilisation de la résistance du sol et à l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui composent la fondation. 
En cas de fondations situées sur ou à proximité de pentes naturelles ou artificielles, il convient de procéder à la vérification en référence aux conditions de stabilité globale de la pente, en incluant dans les vérifications les actions transmises par les fondations. 
Les vérifications des fondations sur pieux doivent être effectuées quant aux états limites suivants, en s’assurant que la condition [6.2.1] est satisfaite pour tout état limite considéré: 
▪
ELU de type géotechnique (GEO) 
−
effondrement pour cause de charge limite de la palée par rapport aux charges axiales; 
−
effondrement pour cause de charge limite de la palée par rapport aux charges transversales; 
−
effondrement pour cause d’échappement par rapport aux charges axiales de traction; 
−
stabilité globale; 
▪
ELU de type structural (STR) 
−
atteinte de la résistance des pieux; 
−
atteinte de la résistance de la structure de raccordement des pieux.
La vérification de la stabilité globale doit être effectuée conformément à la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II pour les actions et les paramètres géotechniques et dans le tableau 6.8.I pour les résistances globales.
Les vérifications restantes doivent être effectuées conformément à l’approche 2, avec la combinaison (A1+M1+R3), en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II, 6.4.II et 6.4.VI.
Dans les vérifications relatives aux ELU de type structural, le coefficient γR ne doit pas être utilisé. 
6.4.3.1.1
Résistances de pieux soumis à des charges axiales 
La valeur de calcul Rd de la résistance est obtenue à partir de la valeur caractéristique Rk en appliquant les coefficients partiels γR du tableau 6.4.II. 
Tableau 6.4.II – Coefficients partiels γR à appliquer aux résistances caractéristiques à charge verticale des pieux 
	Résistance
	Symbole
	Pieux comprimés
	Pieux forés
	Pieux à hélice continue

	
	γR
	(R3)
	(R3)
	(R3)

	À la base 
	γb
	1,15
	1,35
	1,3

	Latérale en compression 
	γs
	1,15
	1,15
	1,15

	Totale (*)
	γ
	1,15
	1,30
	1,25

	Latérale en traction 
	γst
	1,25
	1,25
	1,25


(*) à appliquer aux résistances caractéristiques déduites des résultats d’essais de charge de calcul. 
La résistance caractéristique Rk du pieu simple peut être déduite de:
a)
résultats d’essais de charge statique de calcul sur pieux pilotes (point 6.4.3.7.1);
b)
méthodes de calcul analytiques, avec Rk étant calculé à partir des valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques ou en employant des formules empiriques qui utilisent directement les résultats d’essais sur site (essais pénétrométriques, pressiométriques, etc.); 
c)
résultats d’essais dynamiques de calcul, à haut niveau de déformation, réalisés sur pieux pilotes (point 6.4.3.7.1). 
En détail:
(a)
Si la valeur caractéristique de la résistance à la compression du pieu, Rc,k, ou à la traction, Rt,k, est déduite des valeurs correspondantes Rc,m ou Rt,m, obtenues en élaborant les résultats d’un ou de plusieurs essais de charge de calcul, la valeur caractéristique de la résistance à la compression et à la traction est égale à la valeur la moins élevée obtenue en appliquant à la valeur moyenne et à la valeur minimale des résistances mesurées les facteurs de corrélation ξ indiqués dans le tableau 6.4.III, en fonction du nombre n d’essais de charge sur pieux pilotes: 
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Tableau 6.4.III - Facteurs de corrélation ξ pour la détermination de la résistance caractéristique à partir des résultats d’essais de charge statique sur pieux pilotes
	Nombre de charges d’essai
	1
	2
	3
	4
	≥ 5

	ξ1
	1,40 
	1,30 
	1,20 
	1,10 
	1,0 

	ξ2
	1,40 
	1,20 
	1,05 
	1,00 
	1,0 


(b)
En référence aux procédures analytiques qui prévoient l’utilisation des paramètres géotechniques ou des résultats d’essais sur site, la valeur caractéristique de la résistance Rc,k (ou Rt,k) est donnée par la valeur la moins élevée obtenue en appliquant à la valeur moyenne et à la valeur minimale des résistances calculées Rc,cal (Rt,cal) les facteurs de corrélation ξ indiqués dans le tableau 6.4.IV, en fonction du nombre n de pylônes de recherche: 
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Tableau 6.4.IV - Facteurs de corrélation ξ pour la détermination de la résistance caractéristique en fonction du nombre de pylônes faisant l'objet de recherches
	Nombre de pylônes faisant l’objet de recherches
	1
	2
	3
	4
	5
	7
	≥ 10

	ξ3
	1,70 
	1,65 
	1,60 
	1,55 
	1,50 
	1,45 
	1,40 

	ξ4
	1,70 
	1,55 
	1,48 
	1,42 
	1,34 
	1,28 
	1,21 


Sans préjudice de la nécessité d’au moins un pylône de recherche pour chaque système de fondation, dans le cadre du même système de fondation, à des fins de comptage des pylônes faisant l’objet de recherches pour le choix des coefficients ξ dans le tableau 6.4.IV, il convient de prendre en considération uniquement les pylônes le long desquels la simple recherche (sondage avec prélèvement d’échantillons non remaniés, essais pénétrométriques, etc.) a été réalisée à une profondeur supérieure à la longueur des pieux, permettant une identification complète du modèle géotechnique de sous-sol. 
(c)
Si la valeur caractéristique de la résistance Rc,k est déduite de la valeur Rc,m obtenue en élaborant les résultats d’un ou de plusieurs essais dynamiques de calcul à haut niveau de déformation, la valeur caractéristique de la résistance à la compression est égale à la valeur la moins élevée des valeurs obtenues en appliquant à la valeur moyenne et à la valeur minimale des résistances mesurées les facteurs de corrélation ξ indiqués dans le tableau 6.4.V, en fonction du nombre n d’essais dynamiques réalisés sur pieux pilotes: 
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Tableau 6.4.V  - Facteurs de corrélation ξ pour la détermination de la résistance caractéristique à partir des résultats d’essais dynamiques sur pieux pilotes
	Nombre de charges d’essai
	≥ 2
	≥ 5
	≥ 10
	≥ 15
	≥ 20

	ξ5
	1,60 
	1,50 
	1,45 
	1,42 
	1,40 

	ξ6
	1,50 
	1,35 
	1,30 
	1,25 
	1,25 


6.4.3.1.1.1
Résistance d'une palée à la charge axiale
Pour une palée, la vérification de la condition [6.2.1] devra être réalisée en fonction de la résistance caractéristique qui résulte de la somme des résistances caractéristiques des pieux qui la constituent. Il sera toutefois nécessaire d’évaluer d’éventuelles réductions de la résistance disponible par effet de groupe, en tenant compte de la typologie des pieux, de la nature des sols concernés et de la configuration géométrique de la palée. 
6.4.3.1.2
Résistances de pieux soumis à des charges transversales 
Pour la détermination de la valeur de calcul Rtr,d de la résistance de pieux soumis à des charges transversales, il convient de se rapporter aux indications du point 6.4.3.1.1, en appliquant le coefficient partiel γT du tableau 6.4.VI. 
Tableau 6.4.VI - Coefficient partiel γT pour les vérifications relatives aux états limites ultimes de pieux soumis à des charges transversales
	Coefficient partiel (R3)

	γT = 1,3


Dans le cas où la résistance caractéristique Rtr,k serait évaluée à partir de la résistance Rtr,m mesurée au cours d’un ou de plusieurs essais de charge statique sur pieux pilotes, il est nécessaire que l’essai soit réalisé en reproduisant la ligne d’action des actions de calcul. 
Dans le cas où la résistance caractéristique serait évaluée par des méthodes de calcul analytiques, les coefficients indiqués dans le tableau 6.4.IV devront être choisis en considérant comme pylônes faisant l'objet de recherches uniquement ceux qui permettent une identification complète du modèle géotechnique de sous-sol dans le cadre des profondeurs concernées par le mécanisme de rupture. 
La résistance sous des charges transversales de l’ensemble de la fondation sur pieux doit être évaluée en tenant compte des conditions de contrainte à la tête des pieux déterminées par la structure de raccordement et de réductions possibles par effet de groupe.
6.4.3.2 
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS) 
Il convient de prendre en considération au minimum les états limites de service suivants, le cas échéant: 
− déplacements ou soulèvements excessifs; 
− déplacements transversaux excessifs. 
De manière spécifique, il est nécessaire de calculer les valeurs des déplacements et des distorsions dans les combinaisons caractéristiques prévues pour les états limites de service au paragraphe 2.5.3, afin de vérifier leur compatibilité avec les exigences de performances de la structure en hauteur, comme indiqué par la condition [6.2.7]. La géométrie de la fondation (nombre, longueur, diamètre et espacement entre les pieux) doit être établie dans le respect des exigences de performances susmentionnées, en tenant compte des effets d’interaction entre les pieux et en considérant les différents mécanismes de mobilisation de la résistance latérale par rapport à la résistance à la base, notamment en présence de pieux de grand diamètre.
6.4.3.3
Vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU) des fondations mixtes 
Les états limites ultimes des fondations mixtes se rapportent au développement de mécanismes d’effondrement entraînés par la mobilisation de la résistance du sol et à l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui composent la fondation. 
En cas de fondations situées sur ou à proximité de pentes naturelles ou artificielles, il convient de procéder à la vérification en référence aux conditions de stabilité globale de la pente, en incluant dans les vérifications les actions transmises par les fondations. 
Les vérifications des fondations mixtes doivent être effectuées quant aux états limites suivants, en s’assurant que la condition [6.2.1] est satisfaite pour tout état limite considéré: 
▪
ELU de type géotechnique (GEO) 
−
effondrement pour cause de charge limite de la fondation mixte par rapport aux charges axiales; 
−
effondrement pour cause de charge limite de la fondation mixte par rapport aux charges transversales; 
−
stabilité globale; 
▪
ELU de type structural (STR) 
−
atteinte de la résistance des pieux; 
−
atteinte de la résistance de la structure de raccordement des pieux. 
La vérification de la stabilité globale doit être effectuée, comme prévu au paragraphe 6.8, conformément à la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II pour les actions et les paramètres géotechniques et dans le tableau 6.8.I pour les résistances globales.
Dans le cas où le respect de la condition [6.2.1] serait garanti uniquement par la structure de raccordement située au contact du sol, conformément aux indications du paragraphe 6.4.2.1, les pieux peuvent assumer la fonction exclusive de réduction et de régulation des déplacements. Dans ce cas, le dimensionnement des pieux doit garantir le respect des vérifications relatives aux états limites ultimes (ELU) de type structural pour tous les éléments de la fondation (structure de raccordement et pieux) et des vérifications relatives aux ELS, conformément aux dispositions du paragraphe qui suit. 
Dans la limite des actions verticales, le respect de la condition [6.2.1] peut être garanti en prenant également en compte la contribution des pieux. Dans ce cas, la vérification doit être effectuée également quant aux états limites ultimes de type GEO de la fondation mixte, à court ou à long terme, en obtenant la résistance de calcul Rd à partir de la somme des résistances caractéristiques des pieux, déterminées comme indiqué au point 6.4.3.1, et de la structure de raccordement, en divisant la résistance totale par le coefficient partiel de capacité portante (R3) figurant dans le tableau 6.4.I (point 6.4.2.1). 
6.4.3.4
Vérifications relatives aux états limites de service (ELS) des fondations mixtes 
L’analyse d’interaction entre le sol et la fondation mixte doit garantir que les valeurs des déplacements et des distorsions sont compatibles avec les exigences de performances de la structure en hauteur (points 2.2.2 et 2.6.2), dans le respect de la condition [6.2.7]. 
La géométrie de la fondation (nombre, longueur, diamètre et espacement entre les pieux) doit être établie dans le respect des exigences de performances susmentionnées, en tenant compte des différents mécanismes de mobilisation de la résistance latérale par rapport à la résistance à la base, notamment en présence de pieux de grand diamètre. 
6.4.3.5
Aspects inhérents à la construction 
Dans le projet, il convient de tenir compte des différents aspects pouvant influer sur l’intégrité structurale, sur la durabilité et sur le comportement des pieux, notamment la distance relative, la séquence d’installation, les problèmes de refoulement et de renard en cas de pieux forés, la densification du sol en cas de pieux comprimés, les effets de la nappe ou de substances chimiques présentes dans l’eau ou dans le sol sur le béton des pieux coulé sur place, la fixation des pieux à la structure de raccordement. La durabilité des pieux de fondation doit être évaluée par rapport aux matériaux utilisés et aux conditions environnementales spécifiques du site de calcul.
6.4.3.6
Contrôles de l’intégrité des pieux 
Dans tous les cas où la qualité des pieux dépend de manière significative des procédures d’exécution et des caractéristiques techniques des sols de fondation, des contrôles d’intégrité doivent être effectués. 
Le contrôle de l’intégrité, qui sera réalisé par des essais directs ou indirects de validité prouvée, doit concerner au moins 5 % des pieux de la fondation, avec un minimum de 2 pieux. 
En cas de groupes de pieux de grand diamètre (d≥80 cm), le contrôle de l’intégrité doit être effectué sur tous les pieux de chaque groupe si les pieux du groupe sont en nombre inférieur ou égal à 4.
6.4.3.7
Essais de charge 
6.4.3.7.1
Essais de calcul sur pieux pilotes 
Les essais pour la détermination de la résistance du pieu simple (essais de calcul) doivent être effectués sur des pieux construits à cet effet (pieux pilotes) identiques, du point de vue de la géométrie et de la technologie d’exécution, à ceux qui doivent être réalisés et suffisamment proches de ces derniers. 
L’intervalle de temps entre la construction du pieu pilote et le début de l’essai de charge doit être suffisamment étendu, de manière à garantir que le matériau dont le pieu est constitué développe la résistance requise et que les pressions interstitielles dans le sol se rapportent aux valeurs initiales. 
En cas de réalisation d’un essai unique de charge statique de calcul, celui-ci doit être effectué là où les conditions du sol sont les plus défavorables. 
Les essais de calcul doivent être poussés jusqu'à des valeurs de charge axiale entraînant la rupture de l’ensemble pieu-sol ou permettant de s’appuyer sur des schémas de déplacements de la tête du pieu en fonction des charges et des temps, significatifs aux fins de l’évaluation de la résistance. 
Le système de contrainte doit être dimensionné de manière à permettre une valeur de la charge d’essai non inférieure à 2,5 fois l’action de calcul utilisée pour les vérifications relatives aux ELS. 
La résistance de l’ensemble pieu-sol est prise égale à la valeur de la charge appliquée correspondant à un déplacement de la tête représentant 10 % du diamètre dans le cas de pieux de petit et moyen diamètre (d < 80 cm), non inférieurs à 5 % du diamètre en cas de pieux de grand diamètre (d ≥ 80 cm). 
Si ces valeurs de déplacement ne sont pas atteintes au cours de l’essai, il est possible de procéder à l’extrapolation de la courbe expérimentale, pour autant que celle-ci mette en évidence un comportement de l’ensemble pieu-sol sensiblement non linéaire. 
Pour les pieux de grand diamètre, il est possible de recourir à des essais statiques réalisés sur des pieux présentant la même longueur que celle des pieux à réaliser, mais de diamètre inférieur, à condition que ces essais soient motivés et interprétés de manière appropriée, afin de fournir des indications utiles pour les pieux à réaliser. En tout état de cause, la réduction du diamètre ne peut être supérieure à 50 % et doit permettre de conserver un pieu de grand diamètre (d ≥ 80 cm); le pieu d’essai doit être équipé de manière appropriée afin de pouvoir procéder au relevé séparé des courbes de mobilisation de la résistance latérale et de la résistance à la base. 
En tant qu’essais de calcul, il est possible de réaliser des essais dynamiques à haut niveau de déformation, à condition qu’ils soient interprétés de manière appropriée afin de fournir des indications comparables à celles résultant d’un essai correspondant de charge statique de calcul.
6.4.3.7.2
Essais en cours d’ouvrage 
Sur les pieux de fondation, à l’exclusion de ceux principalement sollicités horizontalement, il convient de réaliser des essais de charge statique pour contrôler leur comportement sous les actions de calcul. Ces essais doivent être poussés à une charge axiale de 1,5 fois l’action de calcul utilisée pour les vérifications relatives aux ELS. 
En présence de pieux équipés pour le relevé séparé des courbes de mobilisation des résistances le long de la surface et à la base, la charge axiale d’essai maximale peut être considérée comme égale à 1,2 fois l’action de calcul utilisée pour les vérifications relatives aux ELS. 
Le nombre et l’emplacement des essais de charge doivent être établis selon l’importance de l’ouvrage et le niveau d’homogénéité du sol de fondation. En tout état de cause, pour chaque système de fondation, le nombre total d’essais ne doit pas être inférieur à: 
−
1 si le nombre de pieux est inférieur ou égal à 20;
−
2 si le nombre de pieux est compris entre 21 et 50; 
−
3 si le nombre de pieux est compris entre 51 et 100; 
−
4 si le nombre de pieux est compris entre 101 et 200; 
−
5 si le nombre de pieux est compris entre 201 et 500; 
−
le nombre entier le plus proche de la valeur 5 + n/500, si le nombre n de pieux est supérieur à 500.
Sans préjudice du nombre total d’essais de charge minimale susmentionnée, le nombre d’essais de charge statiques peut être réduit si des essais de charge dynamiques de substitution sont réalisés, nécessitant un étalonnage avec les essais statiques de calcul sur pieux pilotes, et si des contrôles non destructifs sont effectués sur au moins 50 % des pieux, afin de vérifier leur longueur et leur intégrité structurale. En tout état de cause, au moins un essai de charge statique doit être réalisé. 
Pour des fondations sur pieux d’ouvrage soumis à des conditions environnementales particulièrement sévères, notamment les structures offshore avec hauteur d’eau élevée, il est possible de faire référence à des réglementations spécifiques à validité prouvée. 
6.5.
OUVRAGES DE SOUTÈNEMENT 
Les normes s’appliquent à toutes les constructions et aux interventions visant à supporter de manière sécurisée une masse de sol ou de matériau présentant un comportement similaire. En particulier: 
−
murs, pour lesquels la fonction de soutènement est confiée au poids propre du mur et à celui du sol agissant directement sur celui-ci (par exemple, murs poids, murs à chaise, murs en retour); 
−
cloisons, pour lesquelles la fonction de soutènement est assurée principalement par la résistance du volume de sol situé devant l’ouvrage et d’éventuels ancrages et consoles; 
−
structures mixtes, qui expliquent la fonction de soutènement également par effet de traitements d’amélioration et par la présence d’éléments particuliers de renfort et de raccordement.
En présence d’actions sismiques, outre les dispositions prévues par le présent paragraphe, les ouvrages de soutènement doivent respecter les critères de vérification visés au point 7.11.6.
6.5.1
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL 
Le choix du type d’ouvrage de soutènement doit être effectué selon les dimensions et les exigences de fonctionnement de l’ouvrage, les caractéristiques mécaniques des sols sur site et de remblayage, le régime des pressions interstitielles, l’interaction avec les ouvrages environnants, ainsi que les conditions générales de stabilité du site. Il convient également de tenir compte de l’incidence sur la sécurité des dispositifs complémentaires (tels que les renforts, drainages, haubans et ancrages) et des phases de constructions. 
Dans les murs de soutènement, le sol de remplissage à l’arrière du mur doit être mis en place selon une technique appropriée de damage et présenter une granulométrie permettant un drainage efficace dans le temps. Il est possible d’utiliser des géotextiles, avec fonction de séparation et de filtration, qui seront placés entre le sol sur site et le remblayage. Le drainage doit être conçu de manière à ce qu’il soit efficace dans l’ensemble du volume significatif à l’arrière du mur. 
Il convient d’évaluer les effets résultants d’une perte partielle d’efficacité de dispositifs particuliers, tels que les systèmes de drainage superficiels et profonds, haubans et ancrages. Pour toutes ces interventions, il est nécessaire de prévoir un plan de contrôle et de suivi détaillé dans les cas où leur perte d’efficacité entraînerait des situations de risque. 
En présence de constructions préexistantes, le comportement de l’ouvrage de soutènement doit garantir les niveaux de fonctionnalité et de stabilité prévus. Notamment, il convient d’évaluer les déplacements du sol à l’arrière de l’ouvrage et de vérifier leur compatibilité avec les conditions de sécurité et de fonctionnalité des constructions préexistantes. En outre, si en phase de construction ou à la suite de la mise en œuvre de systèmes de drainage, on assiste à une modification des pressions interstitielles dans le sous-sol, il convient d’évaluer leurs effets, notamment en matière de stabilité et de fonctionnalité des constructions préexistantes. 
Les recherches géotechniques doivent être étendues de manière à permettre la vérification des conditions de stabilité locale et globale de l’ensemble ouvrage-sol, compte tenu également d’éventuels mouvements de filtration. 
Il convient de définir les caractéristiques physiques et mécaniques des matériaux de remplissage.
6.5.2
ACTIONS 
On entend par «actions sur l’ouvrage» les actions dues au poids propre du sol et du matériau de remplissage, aux surcharges, à l’eau, à d’éventuels ancrages présollicités, au mouvement des vagues, à des chocs et collisions, aux variations de température et au gel.
6.5.2.1
Surcharges 
Lors de l’évaluation de la surcharge à l’arrière d’un ouvrage de soutènement, il convient de tenir compte de l’éventuelle présence de constructions, de dépôts de matériaux, de véhicules de transit, d’appareils de soulèvement.
6.5.2.2
Modèle géométrique de référence
Le modèle géométrique doit tenir compte des potentielles variations de la configuration du sol en amont et en aval du parement par rapport aux valeurs nominales. 
Dans le cas où la fonction de soutènement serait confiée à la résistance du volume de sol en aval de l’ouvrage, la part d’aval doit être diminuée par une quantité correspondant à la valeur la moins élevée parmi les valeurs suivantes:
· 10 % de la hauteur de sol à supporter en cas d’ouvrages en porte-à-faux;
· 10 % de la différence de part entre le niveau inférieur d’assemblage et le fond de la fouille en cas d’ouvrages assemblés;
· 0,5 m.
Le niveau de la surface libre de l’eau doit être sélectionné sur la base de mesures et selon l’évolution potentielle du régime de pressions interstitielles, également liées à des événements de caractère exceptionnel et à des dysfonctionnements potentiels du système de drainage. En l’absence de systèmes de drainage spécifiques, il convient de toujours considérer, dans les vérifications relatives à l’état limite ultime, que la surface libre de la nappe n’est pas inférieure à celle du niveau de couronnement des sols à basse perméabilité (k < 10-6 m/s).
6.5.3
VÉRIFICATIONS RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES 
Les vérifications réalisées au moyen d’une analyse d’interaction sol-structure ou selon des méthodes simplifiées doivent toujours respecter les conditions d’équilibre et de cohérence, ainsi que de compatibilité avec les critères de résistance du sol. Il est également nécessaire de tenir compte de la dépendance de la poussée des sols par le déplacement de l’ouvrage.
6.5.3.1
Vérifications relatives à la sécurité (ELU) 
Dans les vérifications relatives à la sécurité, il convient de prendre en considération tous les mécanismes d’état limite ultime, tant à court terme qu’à long terme. Les états limites ultimes des ouvrages de soutènement se rapportent au développement de mécanismes d’effondrement entraînés par la mobilisation de la résistance du sol et à l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui composent les ouvrages. 
6.5.3.1.1
Murs de soutènement 
Pour les murs de soutènement ou autres structures mixtes assimilables à ces derniers, il convient de réaliser les vérifications quant aux états limites suivants, en s’assurant que la condition [6.2.1] est satisfaite pour tout état limite considéré: 
▪
ELU de type géotechnique (GEO) 
−
glissement sur le plan de pose; 
−
effondrement pour cause de charge limite de l’ensemble fondation-sol; 
−
renversement;
−
stabilité globale de l’ensemble ouvrage de soutènement-sol;
▪
ELU de type structural (STR) 
−
atteinte de la résistance dans les éléments structuraux.
La vérification de la stabilité globale de l’ensemble ouvrage de soutènement-sol doit être effectuée, comme prévu au point 6.8, conformément à la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II pour les actions et les paramètres géotechniques et dans le tableau 6.8.I pour les vérifications relatives à la sécurité d’ouvrages en matériaux meubles et fronts de fouille. 
Les vérifications restantes doivent être effectuées conformément à l’approche 2, avec la combinaison (A1+M1+R3), en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II et 6.5.I. 
Dans la vérification à renversement, les coefficients R3 du tableau 6.5.I s’appliquent aux effets des actions stabilisantes. 
Tableau 6.5.I - Coefficients partiels γR pour les vérifications relatives aux états limites ultimes des murs de soutènement 
	Vérification
	Coefficient partiel 
(R3)

	Capacité portante de la fondation 
	γR = 1,4

	Glissement 
	γR = 1,1

	Renversement
	γR = 1,15

	Résistance du terrain en aval 
	γR = 1,4


En règle générale, les hypothèses de calcul des poussées doivent être justifiées sur la base des déplacements correspondants prévisibles ouvrage-sol ou déterminées par une analyse de l’interaction sol-structure. Les poussées doivent tenir compte de la surcharge et de l’inclinaison du niveau du sol, de l’inclinaison du parement par rapport au pylône, des pressions interstitielles et des effets de la filtration dans le sol. Dans le calcul de la poussée, il est possible de tenir compte du frottement qui se crée entre le mur et le sol. Les valeurs considérées pour le coefficient de frottement doivent être justifiées selon la nature des matériaux en contact et le degré effectif de mobilisation. 
Aux fins de la vérification relative à la translation sur le plan de pose de murs de soutènement avec fondations superficielles, il ne faut généralement pas considérer la contribution de la résistance passive du sol situé en avant du mur. Dans des cas particuliers, qui devront être justifiés par des considérations relatives aux caractéristiques mécaniques des sols et aux modalités de construction, la prise en compte d’une part (en tout état de cause non supérieure à 50 %) de cette résistance est subordonnée à la supposition de la permanence effective de cette contribution, ainsi qu'à la vérification du fait que les déplacements nécessaires à la mobilisation de cette part sont compatibles avec les performances attendues de l’ouvrage. 
En cas de structures mixtes ou composites, les vérifications de stabilité globale doivent être accompagnées de vérifications de stabilité locale et de fonctionnalité et durabilité de chaque élément. 
6.5.3.1.2
Cloisons 
Pour les cloisons, il convient de considérer au minimum les états limites suivants, en s’assurant que la condition [6.2.1] est satisfaite pour tout état limite considéré: 
▪
ELU de type géotechnique (GEO) et de type hydraulique (UPL et HYD)
−
effondrement pour cause de rotation autour d’un point de l’ouvrage (mouvement rigide);
−
effondrement pour cause de charge limite verticale;
−
échappement d’un ou de plusieurs ancrages;
−
instabilité du fond de fouille dans des sols constitués de sable en conditions non drainées;
−
instabilité du fond de fouille pour cause de soulèvement;
−
renard du fond de fouille;
−
instabilité globale de l’ensemble ouvrage de soutènement-sol;
▪
ELU de type structural (STR)
−
atteinte de la résistance dans un ou plusieurs ancrages;
−
atteinte de la résistance dans une ou plusieurs consoles ou de systèmes de comparaison; 
−
atteinte de la résistance structurale de la cloison. 
La vérification de la stabilité globale de l’ensemble ouvrage de soutènement-sol doit être effectuée selon la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II et 6.8.I. 
Les vérifications quant aux états limites hydrauliques (UPL et HYD) doivent être effectuées comme indiqué au point 6.2.4.2.
Les vérifications restantes doivent être effectuées selon l’approche 1 en considérant les deux combinaisons de coefficients: 
−
Combinaison 1: (A1+M1+R1) 
−
Combinaison 2: (A2+M2+R1) 
en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II, avec les coefficients R du groupe R1 correspondant à l’unité.
Pour les cloisons, les calculs de conception doivent comprendre la vérification des éventuels ancrages, consoles et structures de contreventement.
Sans préjudice des dispositions du point 6.5.3.1.1 pour le calcul des poussées, pour les valeurs de l’angle de frottement entre le sol et le mur δ > ϕ’/2, aux fins de l’évaluation de la résistance passive, il est nécessaire de tenir compte de la planéité des surfaces de glissement.
6.5.3.2
Vérifications relatives au service (ELS) 
Dans tous les cas, dans les conditions de fonctionnement, les déplacements de l’ouvrage de soutènement et du sol alentour doivent être évalués afin de vérifier leur compatibilité avec la fonctionnalité de l'ouvrage et avec la sécurité et la fonctionnalité d'ouvrages adjacents, notamment à la suite de modifications générées sur le régime des pressions interstitielles. 
En présence d'ouvrages particulièrement sensibles aux déplacements de l’ouvrage de soutènement, il convient de réaliser une analyse spécifique de l’interaction entre ouvrages et sol, en tenant compte de la séquence des phases de construction. 
6.6.
TIRANTS D’ANCRAGE 
Les tirants d’ancrage sont des éléments structuraux reliés de manière appropriée au sol, en mesure de soutenir des forces de traction. 
6.6.1.
CRITÈRES DE CALCUL 
Aux fins du calcul, les ancrages se distinguent en ancrages provisoires et ancrages permanents. 
Les ancrages peuvent être de nouveau subdivisés en ancrages actifs et en ancrages présollicités, lorsqu’une force de traction initiale est générée dans l’armature, et en ancrages passifs ou non présollicités. 
Dans le choix du type d’ancrage, il est nécessaire de tenir compte des sollicitations prévisibles, des caractéristiques du sous-sol et de la rudesse des conditions environnementales. 
Dans le calcul, il convient d’indiquer l’orientation, la longueur et le nombre d’ancrages, la technique et les tolérances d’exécution, la résistance de calcul Rad et l’éventuel programme de traction. 
Dans le cas d’ancrages actifs utilisés pour une fonction permanente, il convient de mettre en œuvre toutes les mesures de construction nécessaires afin de garantir la durabilité et l’efficacité du système de butée des tirants, notamment pour ceux à torons, en particulier en ce qui concerne la corrosion, pendant toute la durée de vie nominale de la structure. En outre, il convient de prévoir des dispositifs efficaces de maintien local de l’armature quant au cisaillage potentiel en cours de fonctionnement.
Dans le calcul, il convient de définir un programme de maintenance ordinaire qui peut comprendre également des interventions ultérieures de réglage et/ou de remplacement des dispositifs d’ancrage. Il convient de prévoir également un plan de suivi afin de vérifier le comportement de l’ancrage dans le temps.
Si la fonction d’ancrage est exercée par des dalles, des pieux collés ou similaires, il est nécessaire d’éviter toute superposition entre la zone passive relevant de l’ancrage et la zone active située à l’arrière de l’ouvrage de soutènement. 
Pour l’évaluation de la résistance à l’échappement d’un ancrage, il est possible de procéder en première approximation avec des formules théoriques ou avec des corrélations empiriques. La confirmation expérimentale avec des essais de traction sur site dans les phases de calcul et en cours d’ouvrage est toujours nécessaire. 
6.6.2.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ (ELU) 
Dans les vérifications relatives à la sécurité, il convient de prendre en considération tous les mécanismes d’état limite ultime, tant à court terme qu’à long terme. 
Les états limites ultimes des tirants d’ancrage se rapportent au développement de mécanismes d’effondrement entraînés par la mobilisation de la résistance du sol et à l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui les composent. 
Pour le dimensionnement géotechnique, la condition [6.2.1] doit être respectée, en référence particulière à un état limite d’échappement de la fondation de l’ancrage. La vérification de cette condition peut être effectuée en référence à la combinaison A1+M1+R3, en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II et 6.6.I. 
La vérification relative à l’échappement de la fondation de l’ancrage est effectuée en comparant l’action maximale de calcul Ed avec la résistance de calcul Rad , obtenue en appliquant à la résistance caractéristique Rak les coefficients partiels γR indiqués dans le tableau 6.6.I. 
Tableau 6.6.I - Coefficients partiels pour la résistance des ancrages 
	
	symbole
	coefficient partiel

	Temporaires 
	γR 
	1,1 

	Permanents 
	γR
	1,2 


La valeur caractéristique de la résistance à l’échappement de l’ancrage Rak peut être déterminée: 
a)
par les résultats d’essais de calcul sur des ancrages d’essai; 
b)
par des méthodes de calcul analytiques, par les valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques issus des résultats d’essais sur site et/ou de laboratoire. 
Dans la situation (a), la valeur de la résistance caractéristique Rak est la valeur la moins élevée des valeurs résultant de l’application des facteurs de corrélation ξa1 et ξa2 indiqués dans le tableau 6.6.II respectivement à la valeur moyenne et à la valeur minimale des résistances Ra,m mesurées au cours des essais: 
	
	
[image: image409.wmf](

)

(

)

þ

ý

ü

î

í

ì

x

x

=

2

a

min

m

,

a

1

a

medio

m

,

a

ak

R

;

R

Min

R


	[6.6.1]


Dans la situation (b), la valeur de la résistance caractéristique Rak est la valeur la moins élevée des valeurs résultant de l’application des facteurs de corrélation ξa3 e ξa4 indiqués dans le tableau 6.6.III respectivement à la valeur moyenne et à la valeur minimale des résistances Ra,c obtenues par le calcul. Pour l’évaluation des facteurs ξa3 et ξa4, il convient de tenir compte du fait que les profils de recherches sont ceux qui permettant l’identification complète du modèle géotechnique de sous-sol pour le sol de fondation de l’ancrage. 
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Dans l’évaluation analytique de la résistance à l’échappement des ancrages, les coefficients partiels de sécurité ne sont pas appliqués sur les valeurs caractéristiques de la résistance du sol; il est donc fait référence aux coefficients partiels de sécurité M1. 
Tableau 6.6.II - Facteurs de corrélation pour obtenir la résistance caractéristique à partir d’essais de calcul, en fonction du nombre d’ancrages d’essai
	Nombre d’ancrages d’essai
	1 
	2 
	> 2 

	ξa1
	1,5 
	1,4 
	1,3 

	ξa2
	1,5 
	1,3 
	1,2 


Tableau 6.6.III - Facteurs de corrélation pour obtenir la résistance caractéristique à partir des essais géotechniques, en fonction du nombre n de profils de recherche
	Nombre de profils de recherche
	1 
	2 
	3 
	4 
	≥ 5 

	ξa3
	1,80 
	1,75 
	1,70 
	1,65 
	1,60 

	ξa4
	1,80 
	1,70 
	1,65 
	1,60 
	1,55 


Dans les tirants d’essai, l’armature à torons de l’acier harmonique de la section libre doit être dimensionnée de sorte que la résistance caractéristique à la limite d’élasticité de la section libre soit toujours supérieure au tirage maximal d’essai.
6.6.3.
ASPECTS RELATIFS À LA CONSTRUCTION 
Pour la réalisation d’ancrages de type active, il convient d’utiliser des systèmes prévus à cet effet, comme indiqué au point 11.5.2. La durabilité et la compatibilité avec les terrains des matériaux utilisés pour la construction des tirants, ainsi que les systèmes de protection contre la corrosion, doivent être consignés.
Le diamètre des trous ne doit pas être inférieur aux diamètres nominaux prévus dans le calcul. 
La traction des tirants doit être effectuée conformément au programme de calcul. En tout état de cause, la traction peut débuter uniquement lorsque les phénomènes de prise et de durcissement du matériau constituant la fondation de l’ancrage sont pratiquement achevés. 
6.6.4.
ESSAIS DE CHARGE 
6.6.4.1.
Essais de charge sur ancrages préliminaires 
Les ancrages préliminaires d’essai (ancrages de calcul), soumis à des sollicitations plus sévères que celles de la vérification et ne pouvant être utilisés ultérieurement, doivent être réalisés avec le même système de construction que les ancrages définitifs, sur le même site et dans les mêmes conditions environnementales. 
Les ancrages préliminaires d’essai doivent être réalisés après l’exécution des opérations, telles que les fouilles et les remblais, pouvant influer sur la capacité portante de la fondation. 
Dans les évaluations, il conviendra de tenir compte de la résistance à l’échappement dans le temps, par effet du comportement visqueux du sol et des matériaux qui constituent l’ancrage. 
Le nombre d’essais de calcul ne doit pas être inférieur à: 
−
1 si le nombre d’ancrages est inférieur ou égal à 30; 
−
2 si le nombre d’ancrages est compris entre 31 et 50; 
−
3 si le nombre d’ancrages est compris entre 51 et 100; 
−
7 si le nombre d’ancrages est compris entre 101 et 200; 
−
8 si le nombre d’ancrages est compris entre 201 et 500; 
−
10 si le nombre d’ancrages est supérieur à 500.
6.6.4.2.
Essais de charge en cours d’ouvrage sur les ancrages
Les essais de charge en cours d’ouvrage doivent être effectués sur tous les ancrages afin de contrôler leur comportement sous les actions de calcul. L’essai consiste en l’application d’un cycle simple de charge et de décharge. Au cours de ce cycle, le tirant est soumis à une force correspondant à 1,2 fois l’action de calcul Pd utilisée pour les vérifications relatives aux ELS, en vérifiant que les allongements mesurés sont compris dans les limites prévues et/ou compatibles avec les mesures sur les ancrages préliminaires d’essai. 
6.7.
OUVRAGES EN SOUTERRAIN 
Les présentes normes définissent les procédures techniques pour le calcul et la construction des ouvrages en souterrain, tels que les tunnels, les cavernes et les puits, qui sont construits intégralement dans le sous-sol par des opérations coordonnées d’enlèvement du sol et/ou de la roche sur site et l’exécution d’éventuelles interventions nécessaires à la stabilisation de la cavité à court et à long terme, ainsi que du revêtement final.
6.7.1.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES 
Le projet des ouvrages en souterrain, compte tenu de leur particularité, doit être développé en prêtant une attention particulière à la définition du modèle géologique et du modèle géotechnique de référence.
L’approche de conception adoptée doit prévoir l’usage de méthodes destinées à prévenir ou à contrôler, dans les phases d’exécution, les effets liés à la variation de l’état de tension préexistant dans le sol et/ou dans l’amas rocheux et à la variation du régime hydraulique du sous-sol à l’intérieur de la cavité, résultant des opérations de fouille. Il convient en particulier de démontrer que les conditions de stabilité de cette cavité sont atteintes une fois l’ouvrage achevé, quant aux conditions et aux caractéristiques du site, ainsi qu’aux conséquences pouvant survenir dans l’environnement alentour. À cette fin, en fonction des résultats des recherches géologiques et géotechniques, il convient d’indiquer et de justifier de manière appropriée, en phase de calcul: 
−
la géométrie, l’emplacement (pour les ouvrages ponctuels, tels que les cavernes et les puits) et le tracé de l’ouvrage (pour les ouvrages à progression linéaire, tels que les tunnels);
−
les méthodes et les techniques de fouille, de type traditionnel ou mécanisé; 
−
les éventuelles interventions de stabilisation (telles que l’amélioration et le renforcement des sols et de l’amas rocheux) qui devront être mises en œuvre sur le front et sur les parois de fouille, les structures de revêtement, de première phase ou définitives, ainsi que les éventuels ouvrages de protection des débouchés;
−
les modalités et les méthodes de captage des eaux souterraines et le contrôle du régime des pressions interstitielles;
−
les mesures destinées à prévenir l’apparition et/ou la répétition d’éventuels phénomènes d’éboulement, en particulier pour les tunnels à flanc de coteau et dans les zones de débouchés;
−
les éléments utiles afin de définir des mesures au sein des méthodes et des techniques de fouille, interventions, plans et normes de sécurité, ainsi qu’en référence à des situations particulières de danger dues à la présence de gaz toxiques ou explosifs, de cavités (naturelles et anthropiques) ou de soudaines arrivées d’eau; 
−
les problèmes relatifs à la mise en place des matériaux résultant des fouilles, y compris la détermination des éventuelles interventions de neutralisation qui pourraient s’avérer nécessaires selon la nature des matériaux en question. 
6.7.2.
CARACTÉRISATION GÉOLOGIQUE 
L’ampleur et l’approfondissement des études et des recherches de type géologique doivent être proportionnels à la complexité géologique, à la vulnérabilité du site, à la position et aux dimensions de l’ouvrage. 
Le modèle géologique de référence doit décrire les caractéristiques géologiques générales des sols et de l’amas rocheux concerné par les fouilles, en indiquant la nature et la distribution géométrique des lithotypes et caractères structuraux, et ce en prêtant une attention particulière à la reconnaissance du contact entre la formation de base et la couverture, des contacts stratigraphiques, des failles au niveau ou à proximité de l’ouvrage et des autres discontinuités. Il convient de vérifier les caractéristiques sismotectoniques et la disposition à l’éboulement de la zone concernée par le projet, particulièrement pertinentes pour les tunnels à flanc de coteau et pour les zones de débouché. Il est également nécessaire de signaler l’éventuelle présence de cavités karstiques. 
Les vérifications doivent concerner également les conditions hydrogéologiques, les caractères des aquifères présents dans la zone, ainsi que les risques de type environnemental dus à la présence de gaz toxiques et explosifs et de minéraux nocifs. 
6.7.3.
CARACTÉRISATION ET MODÉLISATION GÉOTECHNIQUE 
Des recherches spécifiques, réalisées sur site et en laboratoire, doivent permettre la caractérisation physico-mécanique des sols et des roches, tant à l’échelle de l’élément de volume qu’à l’échelle de l’amas. Le cas échéant, la caractérisation doit être destinée à évaluer les capacités de poussées et/ou de renflements, ainsi que les caractéristiques mécaniques le long des discontinuités. Il convient de vérifier également le régime des pressions interstitielles et l’éventuelle présence de mouvements de filtration.
Le modèle géotechnique de sous-sol doit permettre de réaliser les analyses de calcul et les vérifications relatives à la sécurité, visées au paragraphe 6.7.5. À cette fin, il convient de mettre en évidence les zones homogènes du point de vue physico-mécanique et de déterminer le régime des pressions interstitielles dans le sous-sol concerné par la fouille. En outre, la caractérisation physico-mécanique des matériaux doit être appropriée aux procédures analytiques et/ou numériques prévues.
Dans le cas où la conception ferait référence à la «méthode d’observation», des recherches et essais d’intégration peuvent être effectués en cours d’ouvrage, à condition qu’ils soient prévus dans le cadre de l’évaluation des paramètres significatifs en vue du choix parmi les solutions alternatives d’ores et déjà identifiées en phase de calcul. 
6.7.4.
CRITÈRES DE CALCUL 
Sur la base du modèle géotechnique du sous-sol, le calcul doit comprendre la prévision quantitative des effets directement provoqués par les opérations de fouille autour de la cavité et en surface, en référence notamment aux fouilles et aux tunnels peu profonds dans des environnements urbanisés, sur lesquels doit reposer le choix de la méthode et des techniques de fouille et des éventuelles interventions d’amélioration et de renforcement en phase de progression. Les revêtements, de première phase et définitifs, et, le cas échéant, les ouvrages de protection au niveau des débouchés doivent être dimensionnés. Enfin, dans le cas d'ouvrages relevant de la zone du versant, il convient d’évaluer les conditions de stabilité globale des pentes avec lesquelles l'ouvrage interagit, en cours de réalisation ou de service. 
La mise en œuvre de mesures d’amélioration et de renforcement des sols et de l’amas rocheux afin de garantir ou d’améliorer la stabilité globale et locale de l’ouvrage doit être motivée de manière appropriée. De la même manière, il convient de justifier et d’illustrer le dimensionnement de ces interventions.
6.7.5.
ANALYSE DE CONCEPTION ET VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ
Les analyses doivent se rapporter aux différentes phases de fouille et de construction, ainsi qu’aux conditions de service.
Les vérifications doivent être réalisées en référence aux états limites ultimes (ELU) et aux états limites de service (ELS).
Il convient de prendre en considération les états limites ultimes pour l’atteinte de la résistance du sol ou de l’amas rocheux concerné par la fouille (GEO) et les états limites ultimes pour l’atteinte de la résistance des éléments structuraux qui constituent les interventions de stabilisation et de revêtements, de première phase et définitifs (STR). Il est nécessaire, en outre, d’évaluer du point de vue quantitatif les effets de l’ouvrage en souterrain sur les ouvrages et les constructions existants. Il convient de prendre en considération les éventuels états limites ultimes de type hydraulique générés par les poussées hydrauliques à l’avant et autour de la fouille en phase de progression (UPL) et par les gradients hydrauliques élevés en cas de traversée de sols sujets au renard (HYD).
Les vérifications relatives à la stabilité globale des versants avec lesquels l’ouvrage interagit et des fronts de fouille au niveau des débouchés doivent être réalisées selon les critères indiqués aux points 6.3 et 6.8 respectivement pour les pentes naturelles et pour les fronts de fouille. 
Les vérifications relatives aux états limites ultimes doivent être effectuées selon l’approche 1 en considérant les deux combinaisons de coefficients.
− Combinaison 1: (A1+M1+R1) 
− Combinaison 2: (A2+M2+R2) 
avec les valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I et 6.2.II et avec les coefficients R des groupes R1 et R2 correspondant à l’unité.
Les vérifications structurales des éléments de renfort, en progression à partir du front et sur les parois de la fouille, et des structures de revêtement, de première phase et définitives, doivent être réalisées comme indiqué au point 6.2.4.1.3, en utilisant les valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques.
Les vérifications relatives aux états limites ultimes hydrauliques doivent être réalisées selon les critères visés au point 6.2.4.2. 
En cas de calcul basé sur la méthode d’observation, visée au point 6.2.5, les analyses doivent permettre l’évaluation quantitative du comportement de l’ouvrage dans les différentes phases de fouille et de construction, de manière à pouvoir établir des prévisions sur les valeurs des grandeurs représentatives du comportement de la cavité, en référence particulière aux valeurs de convergence radiale, de la déformation longitudinale du front et, le cas échéant, des déplacements superficiels, afin de permettre la comparaison des prévisions avec les valeurs mesurées des mêmes grandeurs.
6.7.6.
CONTRÔLE ET SUIVI 
Le suivi doit permettre de vérifier la validité des prévisions de calcul quant au comportement de l’ouvrage en phase de construction et en cours de service, pendant la période indiquée en phase de calcul. Le suivi doit être prévu de manière à permettre l’évaluation du comportement du sol et de l’amas rocheux en question, des structures de revêtement pour chaque phase de fouille et de construction et, une fois l’ouvrage achevé, du comportement des ouvrages existants. En présence de phénomènes d’éboulement, potentiels ou réels, le suivi doit concerner les grandeurs significatives (tensions, déplacements et pressions interstitielles), ainsi que les effets sur les ouvrages pour le contrôle du phénomène. 
En cas d’application de la méthode observationnelle, le suivi doit être spécialement conçu afin de permettre le contrôle des grandeurs représentatives du comportement de l’ensemble ouvrage-sol aux fins du choix parmi les autres solutions proposées.
6.8.
OUVRAGES EN MATÉRIAUX MEUBLES ET FRONTS DE FOUILLE 
Les présentes normes s’appliquent aux ouvrages en matériaux meubles, tels que les remblais, digues de protection pour fleuves, canaux et littoraux, épaulements, remblais, terre-pleins et atterrissements, fouilles pour la réalisation de dépôts et/ou de tranchées. Les normes s’appliquent, en outre, aux ouvrages et aux parties d'ouvrages en matériaux meubles présentant des fonctions spécifiques de drainage, filtre, transition, fondation, étanchéité, protection et autres. Les barrages de retenue hydraulique en matériaux meubles font l’objet d’une réglementation spécifique. 
6.8.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL 
Le projet d’un ouvrage en matériaux meubles doit tenir compte des exigences de performances requises et des caractéristiques des sols de fondation. Celui-ci doit comprendre le choix des matériaux de construction, naturels et de provenance diverse, ainsi que leurs modalités de pose. 
Les critères pour le choix des matériaux naturels doivent être définis par rapport aux fonctions de l’ouvrage, en tenant compte des problèmes de sélection, d’exploitation des carrières, de transport, de traitement et de pose.
En ce qui concerne les matériaux de provenance diverse, les critères de sélection et d'utilisation devront être définis au cas par cas, conformément aux contraintes environnementales. 
Dans le projet, il convient d’indiquer les prescriptions relatives à la qualification des matériaux et à la pose, en précisant les délais et les modalités de construction, et notamment l’épaisseur minimale des couches en fonction des matériaux. Il convient également de préciser les contrôles à effectuer pendant la construction, ainsi que les limites d’acceptabilité des matériaux, du degré de compactage à atteindre et de la déformabilité des couches.
6.8.2.
VÉRIFICATIONS RELATIVES À LA SÉCURITÉ (ELU) 
La condition [6.2.1] doit être respectée, en vérifiant l’absence de condition d’état limite ultime avec les valeurs de calcul des actions et des paramètres géotechniques.
Les vérifications doivent être effectuées selon la combinaison 2 (A2+M2+R2) de l’approche 1, en tenant compte des valeurs des coefficients partiels indiqués dans les tableaux 6.2.I, 6.2.II et 6.8.I. 
Tableau 6.8.I - Coefficients partiels pour les vérifications relatives à la sécurité d'ouvrages en matériaux meubles et de fronts de fouille
	Coefficient
	R2

	γR
	1,1 


La stabilité globale de l’ensemble ouvrage-sol de fondation doit être étudiée dans les conditions correspondantes aux différentes phases de construction, au terme de la construction et en cours de service. 
Les vérifications locales doivent être étendues aux éléments artificiels de renforcement éventuellement présents à l’intérieur et à la base de l’ouvrage, en référence également aux problèmes de durabilité. Dans le cas d'ouvrages sur pentes, il convient d’examiner l’influence de l'ouvrage dans le sol sur les conditions générales de sécurité de la pente, notamment en ce qui concerne les variations générées dans le régime des pressions interstitielles dans le sous-sol. 
Si l'ouvrage présente des fonctions de retenue hydraulique, l’état limite ultime doit être vérifié en référence à la stabilité des parements, dans toutes les conditions de service possibles. Il convient de prêter une attention particulière notamment aux problématiques relatives au renard et à l’érosion, par rapport aux caractéristiques des sols de fondation des matériaux avec lesquels l’ouvrage a été réalisé, en tenant compte des indications du point 6.2.4.2.
6.8.3.
VÉRIFICATIONS RELATIVES AU FONCTIONNEMENT (ELS) 
Dans les conditions d’exercice, il convient d’évaluer les déplacements de l’ouvrage et du sol alentour, dus à la déformation des sols de fondation et de l’ouvrage, afin de vérifier la compatibilité avec la fonctionnalité de l’ouvrage et avec la sécurité et la fonctionnalité des ouvrages adjacents. 
6.8.4.
ASPECTS RELATIFS À LA CONSTRUCTION 
Les matériaux qui constituent l’ouvrage doivent être placés en couches selon des méthodologies appropriées afin de garantir l’atteinte des propriétés physiques et mécaniques requises pour le projet. 
Les caractéristiques des composants artificiels, tels que les matériaux géosynthétiques, doivent être spécifiées et certifiées conformément aux normes européennes harmonisées et vérifiées sur la base de résultats d’essais expérimentaux qui devront être réalisés dans les phases d’acceptation et de vérification des performances attendues. 
6.8.5.
CONTRÔLES ET SUIVI 
Pendant la construction, il convient de réaliser des essais de contrôle selon un programme d’essais proportionnel à la typologie et à l’importance de l’ouvrage, de manière à garantir un nombre raisonnable de mesures significatives. Avec le suivi, il convient de vérifier que les valeurs des grandeurs mesurées, telles que les déplacements et pressions interstitielles, sont compatibles avec les exigences de sécurité et de fonctionnalité de l’ouvrage et celles des constructions contiguës. 
6.8.6.
FRONTS DE FOUILLE 
6.8.6.1
Recherches géotechniques et caractérisation géotechnique 
Sans préjudice des prescriptions générales visées au point 6.2.2, les recherches géotechniques doivent également tenir compte de la profondeur, de l’ampleur, de la destination et du caractère permanent ou provisoire de la fouille.
6.8.6.2
Critères généraux de calcul et vérifications relatives à la sécurité 
Le projet doit définir un profil de fouille tel que les prescriptions visées au point 6.2.4 soient respectées et la vérification relative à la sécurité doit être effectuée selon des modalités semblables à celles indiquées pour les ouvrages en matériaux meubles. 
Dans le cas de fouilles réalisées sur pente, il convient de vérifier l’influence de la fouille sur les conditions de stabilité générale de la pente en question. 
Le projet doit tenir compte de l’existence d’ouvrages et de surcharges à proximité de la fouille. Il est également nécessaire d’examiner l’influence de la fouille sur le régime des pressions interstitielles. Le projet doit en outre garantir la stabilité et la fonctionnalité des constructions préexistantes dans la zone concernée par la fouille. 
Concernant les fouilles en tranchée à front vertical d’une hauteur supérieure à 2 m, dans lesquelles la présence de personnel est prévue, ainsi que les fouilles à proximité d’ouvrages existants, il convient de prévoir une structure de soutènement des parois de la fouille. Les vérifications doivent être réalisées quant aux états limites ultimes (ELU) et aux états limites de service (ELS), le cas échéant. 
Les actions dues au sol, à l’eau et aux surcharges, même transitoires, doivent être calculées de manière à tenir compte, de temps à autre, des conditions les plus défavorables. 
Les hypothèses pour le calcul des actions du sol et des sollicitations de la structure de soutènement doivent être justifiées en tenant compte de la déformabilité relative du sol-structure de soutènement, les modalités d’exécution de la fouille, les caractéristiques mécaniques du sol et le temps de présence de la fouille.
6.9.
AMÉLIORATION ET RENFORCEMENT DES SOLS ET DES AMAS ROCHEUX 
Les présentes normes concernent la conception, la construction et le contrôle des interventions d’amélioration et de renforcement des sols et des amas rocheux, réalisées pour différentes finalités d’application. 
6.9.1.
CHOIX DU TYPE D’INTERVENTION ET CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL 
Le choix du type d’intervention doit être issu d’une caractérisation géotechnique des sols et des amas rocheux à traiter et d’une analyse des facteurs techniques, organisationnels et environnementaux. 
Les interventions doivent être justifiées, en indiquant les facteurs géotechniques que l’on propose de modifier et en fournissant des indications quantitatives des effets mécaniques attendus. 
Les recherches géotechniques doivent concerner également la vérification des résultats obtenus, en ayant recours à des mesures et à des parcelles expérimentales prévues à cet effet.
En phase de projet, il convient de définir le dimensionnement des interventions, les caractéristiques des éventuels éléments structuraux et des matériaux d’apport, les techniques nécessaires et les séquences opérationnelles.
Le projet doit indiquer les modalités de vérification des résultats, en précisant les mesures et les recherches expérimentales les plus opportunes par rapport à la typologie et aux objectifs de l’intervention d’amélioration et/ou de renforcement. Dans les interventions revêtant une importance particulière, le projet doit prévoir une phase préliminaire de vérification expérimentale et de mise au point des modalités d’exécution de l’intervention (parcelles expérimentales).
6.9.2.
SUIVI 
Le suivi vise à évaluer l’efficacité des interventions et à vérifier la conformité des résultats obtenus avec les hypothèses de calcul. Le suivi a également pour objet de contrôler le comportement dans le temps de l’ensemble ouvrage-sol traité. 
Le suivi doit être prévu dans les cas où les interventions d’amélioration et de renforcement pourraient affecter la sécurité et la fonctionnalité de l’ouvrage en cours de projet ou d’ouvrages environnants.
6.10.
CONSOLIDATION GÉOTECHNIQUE D’OUVRAGES EXISTANTS 
Les normes concernent l’ensemble des mesures techniques avec lesquelles on intervient sur le système ouvrage-sol pour éliminer ou réduire des défauts de comportement d’un ouvrage existant. 
6.10.1.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL 
Le projet des interventions de consolidation doit résulter de la détermination des causes ayant généré le comportement anormal de l’ouvrage. Ces causes peuvent concerner, individuellement ou conjointement, la superstructure, les structures de fondation, le sol de fondation. 
Notamment, il convient de rechercher les causes de déplacements anormaux du sol suite à la variation de l’état de tension résultant de modifications de l’ouvrage, de variations du régime des pressions interstitielles, de la construction d’autres ouvrages adjacents, de modifications du profil topographique du sol pour des causes anthropiques ou pour des mouvements de masse, ou encore pour les causes de détérioration des matériaux constituant les structures en hauteur et les structures de fondation. 
Le projet de consolidation géotechnique doit être développé de manière uniforme avec le projet structural et les interventions s’avérant nécessaires pour améliorer le sol ou pour renforcer les fondations doivent être conçues conjointement à la réhabilitation de la structure en hauteur. 
La description des modalités d’exécution de l’intervention et des ouvrages provisionnels fait partie intégrante du projet. Dans les situations géotechniques où la complexité du sous-sol est documentée et où l’impossibilité d’effectuer des recherches exhaustives est prouvée, il est possible de recourir à la méthode observationnelle. 
6.10.2.
RECHERCHES GÉOTECHNIQUES ET CARACTÉRISATION GÉOTECHNIQUE 
Le projet des interventions de consolidation doit être basé sur des résultats de recherches sur le sol et sur les fondations existantes, programmées après avoir consulté toute la documentation éventuellement disponible, relative à l’ouvrage nécessitant une consolidation, ainsi qu’au sol. 
En présence d'ouvrages particulièrement sensibles aux déplacements du sol de fondation, il convient, pour le choix de l’emplacement, des équipements et des techniques d’exécution des recherches, d’évaluer les conséquences de chaque perturbation pouvant se produire au sein de l’ouvrage. 
Les recherches doivent également comprendre la mesure de grandeurs significatives afin de déterminer les caractères cinématiques des mouvements en cours et doivent concerner la variation dans le temps de grandeurs telles que les pressions interstitielles et les déplacements du sol au sein du volume significatif. Si l'on peut supposer le caractère périodique des phénomènes observés, lié à des événements saisonniers, les mesures doivent être étendues dans le temps. 
6.10.3.
TYPES DE CONSOLIDATION GÉOTECHNIQUES 
Les principales méthodes de consolidation géotechnique d’une structure existante comprennent généralement: 
−
l’amélioration et le renforcement des sols de fondations; 
−
l’amélioration et le renforcement des matériaux constituant la fondation; 
−
l’élargissement de la base de la fondation, s’il est réalisé en surface; 
−
le transfert de la charge à des couches plus profondes; 
−
l’introduction de supports latéraux; 
−
la rectification des déplacements du plan de pose. 
Dans le choix de la méthode de consolidation, il convient de tenir compte de la circonstance selon laquelle les sols de fondation de l’ouvrage ont été soumis depuis longtemps à l’action de charges permanentes et à d’autres actions accidentelles. Il convient d’évaluer les effets d'une éventuelle redistribution des sollicitations dans le sol en raison de l’intervention sur la réponse mécanique de l’ensemble de l’ouvrage, à court et à long terme. 
Des interventions de type provisoire ou définitif entraînant des variations de volume, telles que la congélation, les injections, le jet grouting et les modifications du régime des pressions interstitielles, nécessitent des précautions particulières et peuvent être adoptées uniquement après avoir évalué leurs effets sur le comportement de l’ouvrage en question et des ouvrages adjacents. 
Les fonctions de l’intervention de consolidation doivent être clairement identifiées et définies en phase de projet. 
6.10.4.
CONTRÔLES ET SUIVI 
Le contrôle de l’efficacité de la consolidation géotechnique est obligatoire lorsque les interventions sont suivies d’une redistribution des sollicitations au contact de l’ensemble sol-ouvrage. Les contrôles présentent des ampleurs diverses et sont réalisés avec des instruments et des modalités qui diffèrent selon l’importance de l’ouvrage, le type de défaut de l’ouvrage et les dommages corporels et matériels potentiels. 
Le suivi des interventions de consolidation doit être prévu en phase de projet et décrit de manière détaillée, en indiquant les grandeurs à mesurer, les instruments utilisés et la fréquence des mesures, dans le cas du recours à la méthode observationnelle. Les résultats des mesures et des contrôles peuvent constituer un élément de vérification de chaque intervention.
6.11.
DÉCHARGES CONTRÔLÉES DE DÉCHETS ET DE DÉPÔTS DE DÉCHETS INERTES 
6.11.1.
DÉCHARGES CONTRÔLÉES 
6.11.1.1
Critères de conception 
Outre les dispositions des normes spécifiques en vigueur, le projet des décharges doit reposer sur la caractérisation du site, avec une définition claire des modalités de construction et de contrôle des différents dispositifs de barrière, en tenant compte de la nature des déchets, de la vulnérabilité environnementale du territoire et des risques liés à d’éventuels dysfonctionnements. 
6.11.1.2
Caractérisation du site 
La caractérisation géologique et géotechnique doit être destinée à identifier la nature des sols et des amas rocheux présents dans la zone et le schéma de circulation hydrique du sous-sol, ainsi qu’évaluer toutes les grandeurs physico-mécaniques qui contribuent au choix de l’emplacement de l’ouvrage (y compris les zones de dépôt, de service et de respect), à sa conception et à son fonctionnement. Il est nécessaire, en particulier, de vérifier au préalable la présence de nappes aquifères, de zones de protection naturelle, du risque sismique et d’inondation, du risque d’éboulements ou d’avalanches et de phénomènes d’affaissement. 
6.11.1.3
Modalités de construction et de contrôles des dispositifs de barrière 
Le projet devra définir de manière détaillée les modalités de construction et de contrôle des barrières prévues par la réglementation spécifique en la matière. Notamment, il convient de définir les essais de qualification du matériau utilisé et les modalités de construction quant à l’épaisseur des couches à placer et les méthodes de compactage. Le projet devra également définir le nombre et la fréquence des essais de contrôle à réaliser sur site et en laboratoire pendant la construction des barrières. En tout état de cause, la barrière achevée devra faire l’objet d’essais spécifiques de contrôle de la perméabilité, en nombre approprié afin de permettre l’évaluation de l’atteinte ou non des exigences requises par la réglementation spécifique en la matière. 
6.11.1.4
Vérifications de sécurité 
La stabilité de l’ouvrage et des sols de fondation doit être évaluée par le biais d’analyses géotechniques spécifiques, se rapportant aux différentes phases de l’ouvrage. Notamment, il convient de vérifier la stabilité et la déformabilité du fond, afin de garantir dans le temps l’efficacité et la fonctionnalité du système de collecte des lixiviats, la stabilité globale et la stabilité des parois latérales. 
Notamment, dans le cas de barrières composites, il convient d’évaluer les conditions de stabilité le long de surfaces de glissement qui comprennent également les interfaces entre les différents matériaux utilisés. 
Dans les vérifications qui concernent le corps de la décharge, il convient d’attribuer aux matériaux de déchets des paramètres qui tiennent compte de la composition du déchet en question et des méthodes de prétraitement et de damage adoptées, ainsi que des résultats d’essais spécifiques sur site ou de laboratoire.
6.11.1.5
Suivi 
Le suivi géotechnique de l’ensemble décharge-sol doit, en règle générale, comprendre la mesure de grandeurs significatives, telles que les déplacements, pressions interstitielles, caractéristiques des lixiviats et de l’éventuel biogaz. 
6.11.2.
DÉPÔTS DE DÉCHETS INERTES 
6.11.2.1
Critères de conception 
Le projet doit définir des modalités et des caractéristiques du dépôt, de sorte que les prescriptions visées au point 6.2.4 soient respectées et la vérification relative à la sécurité doit être effectuée selon des modalités semblables à celles indiquées au point 6.8 pour les ouvrages en matériaux meubles. 
Dans les vérifications qui concernent le corps du dépôt, il convient d’attribuer des paramètres qui tiennent compte de la nature et des modalités de compactage du matériau, ainsi que des résultats d’essais spécifiques sur site ou de laboratoire. 
Pour les bassins de décantation au service d’activités d’extraction consistant en des retenues délimitées au moins d’un côté par des digues de terre où les solides sont séparés des liquides, il convient de déterminer les caractéristiques du matériau de décantation pour différentes conditions de consolidation potentielles. 
Afin de garantir des conditions de stabilité appropriée, il convient de prévoir des dispositifs pour la collecte et l’éloignement du dépôt des eaux d’écoulement superficiel et des dispositifs pour la réduction et le contrôle des pressions interstitielles au sein du matériau du dépôt. Il est toutefois nécessaire de prévoir un dispositif pour éviter le débordement. 
En phase de projet, il convient de définir les modalités de pose des matériaux et les mesures requises afin d’éviter des perturbations du matériau du dépôt. 
6.11.2.2
Suivi 
Le suivi géotechnique de l’ensemble dépôt-sol consiste en l’installation d’un équipement approprié et dans la mesure de grandeurs significatives, telles que les déplacements et pressions interstitielles. 
Il convient également d’effectuer un contrôle des eaux d’écoulement superficiel afin de limiter leur pénétration dans le corps du dépôt. 
6.12.
FAISABILITÉ D’OUVRAGES SUR DE VASTES ZONES 
Les présentes normes définissent les critères de type géologique et géotechnique à adopter dans l’élaboration de plans d’urbanisme et dans le projet d’ensemble d’ouvrages et d’interventions concernant de vastes surfaces, notamment: 
a)
les nouveaux établissements urbains civils ou industriels;
b)
la restructuration d’établissements existants, circuits de distribution d’eau et systèmes de collecte des eaux urbaines, et réseaux de services accessoires de tout type;
c)
les routes, chemins de fer et voies fluviales;
d)
les ouvrages maritimes et défenses côtières;
e)
les aéroports;
f)
les étendues d’eau artificielles et les systèmes de dérivation de cours d’eau;
g)
les systèmes d’installations pour l’extraction de liquides ou de gaz du sous-sol;
h)
les assainissements et l’aménagement du territoire;
i)
les activités d’extraction de matériaux de construction.
6.12.1.
RECHERCHES SPÉCIFIQUES 
Les études géologiques et la caractérisation géotechnique doivent être étendues à toute la zone pouvant subir l’influence des interventions prévues, afin de vérifier que la destination est compatible avec le territoire en question. 
Notamment, les recherches et les études doivent caractériser la zone en question en matière de vulnérabilité environnementale, due à des processus géodynamiques internes (sismicité, vulcanisme, etc.) et externes (stabilité des pentes, érosion, affaissement, etc.) et doivent permettre de déterminer les éventuelles limites imposées au projet d’ensembles d’ouvrages et d’interventions (par exemple, des modifications du régime des eaux superficielles et souterraines, l’affaissement par pompage de fluide du sous-sol). 
CHAPITRE 7.
CALCUL RELATIF AUX ACTIONS SISMIQUES
 TC " CHAPITRE 7 - CALCUL RELATIF AUX ACTIONS SISMIQUES" \f C \l "1" 
7.0.
Généralités
Le présent chapitre régit le calcul et la construction des nouveaux ouvrages soumis également à l’action sismique. Les indications du présent chapitre doivent être considérées comme additionnelles et ne remplacent pas les indications visées aux chapitres 4, 5 et 6. Il convient également de toujours se rapporter aux dispositions du chapitre 2, pour l’évaluation de la sécurité, et au chapitre 3, pour l’évaluation de l’action sismique. 
Les constructions caractérisées, vis-à-vis de l’ELV, par agS ≤ 0,075 g, où S est le coefficient qui comprend l’effet de l’amplification stratigraphique (SS) et de l’amplification topographique (ST), dont il est fait état au point 3.2.3.2, et où ag est l’accélération horizontale maximale pour l’ELV sur le site de référence rigide, peuvent être calculées et vérifiées comme suit:
· l'on considère la combinaison d’actions définie au point 2.5.3, en appliquant, dans les deux directions perpendiculaires, le système de forces horizontales défini par la formule [7.3.7] avec Fh = 0,10 W  pour tous les types de structures, ( étant défini au point 7.3.3.2;
· seule la vérification par rapport à l’ELV est requise;
· on utilise généralement un «calcul relatif à un comportement structural non dissipatif», tel que défini au point 7.2.2. Dans le cas où l’on opterait pour un «calcul relatif à un comportement structural dissipatif», tel que défini au point 7.2.2, il sera possible d’utiliser, dans la classe de ductilité CD «B», des valeurs unitaires pour les coefficients Rdindiqués dans le tableau 7.2.I;
· à l’exception des bâtiments jusqu’à deux étages, considérés comme au-delà de la fondation ou de la structure de caisson rigide visée au paragraphe 7.2.1, les planchers doivent respecter les exigences de rigidité et de résistance visées au paragraphe 7.2.2.
7.1.
EXIGENCES RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES
On entend par:
· capacité d’un élément structural ou d'une structure: l’ensemble des caractéristiques de rigidité, de résistance et de ductilité manifestées par l’élément structural ou par la structure, soumis à un ensemble prédéfini d’actions;
· demande sur un élément structural ou sur une structure: l’ensemble des caractéristiques de rigidité, de résistance et de ductilité demandées à l’élément structural ou à la structure par un ensemble prédéfini d’actions.
Sous l’effet des actions définies au point 3.2, il convient de garantir le respect des états limites ultimes et de service, tels que définis au point 3.2.1 et déterminés en se rapportant aux performances de la construction dans son ensemble qui comprend, outre les éléments structuraux en hauteur et de fondation, ainsi que les éléments non structuraux et les installations, le volume significatif de sol défini au point 6.2.2.
La vérification relative aux différents états limites est effectuée en comparant la capacité et la demande; en l’absence d’indications spécifiques en la matière, la vérification est considérée comme réussie lorsque les exigences de rigidité, de résistance et de ductilité sont satisfaites pour les éléments structuraux et lorsque les exigences de stabilité et de fonctionnalité sont satisfaites pour les éléments non structuraux et les installations, conformément aux indications visées au point 7.3.6. 
Concernant l’intégralité des états limites, les structures de fondation doivent résister aux effets résultant de la réponse du sol et des structures au-dessus, sans déplacements permanents incompatibles avec leur état limite de référence. À cet égard, il convient d’évaluer la réponse sismique et la stabilité du site, conformément aux indications visées au point 7.11.5. 
7.2.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL ET DE MODÉLISATION 
7.2.1.
CARACTÉRISTIQUES GÉNÉRALES DES CONSTRUCTIONS
Régularité
Les constructions doivent présenter, dans la mesure du possible, une structure hyperstatique caractérisée par une régularité en plan et en élévation. Le cas échéant, une telle régularité peut être obtenue en subdivisant la structure, au moyen de joints, en unités dynamiquement indépendantes.
En ce qui concerne les bâtiments, une construction est régulière en plan si toutes les conditions suivantes sont respectées:
a)
la distribution de masses et de rigidités est approximativement symétrique par rapport à deux directions perpendiculaires et la forme en plan est compacte, c’est-à-dire que le contour de chaque plancher est convexe; l’exigence peut être considérée comme satisfaite, et ce, notamment en présence de renfoncements en plan, lorsque ceux-ci n’influencent pas de manière significative la rigidité dans le plan du plancher et, pour chaque renfoncement, la zone comprise entre le périmètre du plancher et la ligne convexe limitée au plancher ne dépasse pas 5 % de la zone du plancher;
b)
le rapport entre les côtés du rectangle limité au plan de chaque plancher est inférieur à 4; 
c)
chaque plancher présente une rigidité dans son plan supérieure à la rigidité des éléments structuraux verticaux, de manière à pouvoir supposer que sa déformation en plan influence de façon négligeable la distribution des actions sismiques entre ces derniers et présente une résistance suffisante afin de garantir l’efficacité de cette distribution. 
Toujours en ce qui concerne les bâtiments, une construction est régulière en élévation si toutes les conditions suivantes sont respectées: 
d)
tous les systèmes résistant aux actions horizontales s’étendent sur toute la hauteur de la construction ou, en cas de présence de sections de différentes hauteurs, jusqu’au sommet de la section du bâtiment en question; 
e)
la masse et la rigidité restent constantes ou varient progressivement, sans changements brusques, de la base au sommet de la construction (les variations de masse d'un plancher à l’autre ne dépassent pas 25 %, la rigidité ne diminue pas d’un plancher à celui du dessus de plus de 30 % et n’augmente pas de plus de 10 %); aux fins de la rigidité, il est possible de considérer comme régulières en élévation les structures dotées de murs ou de cœurs en béton armé ou de murs et de cœurs en maçonnerie de section constante sur la hauteur ou de châssis contreventés en acier, auxquels au moins 50 % de l’action sismique sont attribués à la base; 
f)
le rapport entre la capacité et la demande à l’ELV ne diffère pas de manière significative, en matière de résistance, pour des planchers successifs (ce rapport, calculé pour un plancher générique, ne doit pas différer de plus de 30 % du rapport identique calculé pour le plancher adjacent); le dernier plancher de structures à châssis d’au moins trois planchers peut constituer une exception;
g)
d’éventuels rétrécissements de la section horizontale de la construction se produisent en continuité d'un plancher à l’autre ou se produisent de sorte que la rentrée d’un plancher ne dépasse pas 10 % de la dimension correspondant au plancher immédiatement sous-jacent, ni 30 % de la dimension correspondant au premier plancher. Le dernier plancher de constructions d’au moins quatre planchers constitue une exception. En effet, aucune limite de rétrécissement n’est prévue pour celui-ci.
Si, immédiatement au-dessus de la fondation, une structure en caisson rigide est présente, pour autant qu’elle soit conçue avec un comportement non dissipatif, les contrôles relatifs à la régularité en élévation peuvent se rapporter uniquement à la structure au-dessus du caisson, à condition de présenter une rigidité par rapport aux actions horizontales significativement supérieure à celle de la structure au-dessus de celle-ci. Cette condition peut être considérée comme satisfaite si les déplacements de la structure située au-dessus du caisson, évalués selon un modèle avec encastrements au pied, et les déplacements de la structure située au-dessus, évalués en tenant compte également de la déformabilité de la structure en caisson, coïncident.
En ce qui concerne les ponts, les conditions de régularité sont définies au paragraphe 7.9.2.1.
Distance entre constructions contiguës 
La distance entre constructions contiguës doit permettre d’éviter des phénomènes de martèlement et ne peut en aucun cas être inférieure à la somme des déplacements maximums déterminés pour l’ELV, calculés pour chaque construction conformément au paragraphe 7.3.3 (analyse linéaire) ou 7.3.4 (analyse non linéaire) et en tenant compte, lorsqu’il est significatif, du déplacement relatif des fondations des deux constructions contiguës, conformément aux indications des points 3.2.4.1, 3.2.4.2 et 7.3.5; 
La distance entre deux points de constructions qui se font face ne pourra en aucun cas être inférieure à 1/100 de la hauteur des points en questions, mesurée depuis le niveau de la fondation ou le sommet de la structure en caisson rigide visée au point 7.2.1, multipliée par 2agS/g ≤ 1.
S’il n’est pas possible d’effectuer des calculs spécifiques, le déplacement maximal d’une construction non isolée à la base peut être estimé à 1/100 de sa hauteur, mesurée comme précédemment, multipliée par agS/g; en aucun cas la distance entre constructions contiguës ne pourra être inférieure à la somme des déplacements maximums de chacune de ces constructions. Le présent paragraphe ne s’applique pas aux ponts.
Si les constructions sont dotées de dispositifs d’isolation sismique et/ou de dissipation, il convient de prêter une attention particulière au dimensionnement des séparations et/ou des joints, en tenant compte des indications figurant aux points 7.10.4 et 7.10.6. 
Hauteur maximale des nouveaux bâtiments 
La hauteur maximale des bâtiments doit être limitée de manière appropriée, en fonction de leur capacité en matière de rigidité, de résistance et de ductilité, outre les limites imposées par les réglementations d’urbanisme locales.
Limitation de la hauteur en fonction de la largeur de la route 
Les règlements et les normes d’application des réglementations d’urbanisme peuvent introduire des limites de hauteur aux bâtiments en fonction de la largeur de la route. 
Pour chaque face du bâtiment orientée vers la route, les règlements et les normes définiront la distance minimale entre la projection en plan de la face avant et la bordure opposée de la route. On entend par «route» la zone à usage public ouverte à la circulation des piétons et des véhicules, ainsi que l’espace non constructible non enclos, ouvert à la circulation piétonne. 
7.2.2.
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CALCUL des systèmes structuraux 
Les constructions doivent être dotées de systèmes structuraux qui garantissent rigidité, résistance et ductilité à l’égard des deux composantes horizontales des actions sismiques, perpendiculaires entre elles. 
Les systèmes structuraux sont composés d’éléments structuraux principaux et éventuellement d’éléments structuraux secondaires. L’ensemble de la capacité antisismique du système est confié aux éléments structuraux principaux; les éléments structuraux secondaires sont conçus pour résister uniquement aux charges verticales (voir point 7.2.3).
La composante verticale doit être considérée, outre les indications du point 3.2.3.1, également en présence d’éléments pratiquement horizontaux avec une portée supérieure à 20 m, d’éléments précontraints (à l’exclusion des panneaux de portée inférieure à 8 m), d’éléments à chaise de portée supérieure à 4 m, de structures de poussée, de poteaux en porte-à-faux, bâtiments à étages suspendus, ponts et constructions avec isolation dans les cas spécifiques visés au point 7.10.5.3.2.
Dans les cas indiqués au point 3.2.4.1, il convient également de tenir compte de la variabilité spatiale du mouvement sismique.
Les planchers, le cas échéant, doivent présenter une rigidité et une résistance permettant la redistribution des forces horizontales entre les différents systèmes résistants à progression verticale. 
Le système de fondation doit être doté d’une rigidité d’extension élevée dans le plan horizontal et d'une rigidité de flexion appropriée. À l’exception des ponts, il convient d’adopter une typologie uniquement de fondation pour une structure en élévation donnée, sauf si celle-ci est constituée d’unités indépendantes. Notamment, au sein d’une même structure, il convient d’éviter l’utilisation simultanée de fondations sur pieux et de fondations directes ou mixtes, sauf si une étude spécifique atteste le caractère acceptable d’une telle utilisation simultanée. 
comportement structural
Les constructions soumises à l’action sismique, non dotées de dispositifs d’isolation et/ou dissipatifs appropriés, doivent être conçues conformément à l’un des comportements structuraux suivants:
a) comportement structural non dissipatif;
ou
b) comportement structural dissipatif.
En ce qui concerne le comportement structurel non dissipatif, dans l’évaluation de la demande, toutes les membrures et les raccordements restent dans le champ élastique ou essentiellement élastique; la demande résultant de l’action sismique et des autres actions est calculée, en fonction de l’état limite auquel elle se réfère, mais indépendamment de la typologie structurale et sans tenir compte des non-linéarités de matériau, au moyen d’un modèle élastique (voir point 7.2.6) 
En ce qui concerne le comportement structural dissipatif, dans l’évaluation de la demande, un nombre élevé de membrures et/ou de raccordements évoluent dans le champ plastique, tandis que la partie restante de la structure reste dans le champ élastique ou essentiellement élastique; la demande résultant de l’action sismique et des autres actions est calculée, en fonction de l’état limite auquel elle se réfère et de la typologie structurale, en tenant compte de la capacité dissipative liée aux non-linéarités de matériau. Si la capacité dissipative est prise en compte implicitement à travers le facteur de comportement q (voir point 7.3), on adopte un modèle élastique; si la capacité dissipative est prise en compte explicitement, on adopte une loi fondamentale appropriée (voir point 7.2.6). 
classes de ductilité
Une construction à comportement structural dissipatif doit être conçue pour relever de l’une des deux classes de ductilité (CD) suivantes:
· classe de ductilité élevée (CD «A»), à capacité dissipative élevée;
· classe de ductilité moyenne (CD «B»), à capacité dissipative moyenne.
La différence entre les deux classes réside dans l’entité des déformations plastiques prévues, en phase de calcul, tant au niveau local qu’au niveau global.
calcul relatif à la capacité et aux facteurs de surrésistance
Pour les CD «A» et «B», on applique les procédures typiques du calcul relatif à la capacité. Dans les constructions de maçonnerie uniquement, ces procédures sont utilisées là où elles sont expressément indiquées.
Ce calcul vise à assurer à la structure dissipative un comportement ductile et agit comme suit:
· il distingue les éléments et les mécanismes, locaux et globaux, en ductiles et fragiles;
· il a pour objet d’éviter les ruptures fragiles locales et l’activation de mécanismes globaux fragiles ou instables;
· il vise à localiser les dissipations d’énergie par hystérésis dans des zones d’éléments ductiles identifiées et conçues à cette fin, dites «dissipatives» ou «ductiles», cohérentes avec le schéma structural adopté.
Ces objectifs peuvent être considérés comme atteints en calculant la capacité en matière de résistance à l’ELV des éléments/mécanismes fragiles, locaux et globaux, de sorte qu’elle soit supérieure à celle des éléments/mécanismes ductiles alternatifs. Pour assurer le respect de cette inégalité, tant au niveau local que global, la capacité effective en résistance des éléments/mécanismes ductiles est augmentée au moyen d’un coefficient γRdapproprié, appelé «facteur de surrésistance»; à partir de cette capacité augmentée, il est possible de dimensionner la capacité des éléments/mécanismes fragiles non désirés, alternatifs aux ductiles. 
Pour chaque typologie structurale:
· il convient d’assurer, ne fût-ce que par déduction à partir des facteurs de surrésistance γRd à utiliser dans le calcul relatif à la capacité au niveau local, un facteur approprié de surrésistance γRd des mécanismes globaux fragiles. S'il n’est pas expressément indiqué dans la présente norme, ce facteur doit être au moins égal à 1,25;
· les facteurs de surrésistance γRd à utiliser dans le calcul relatif à la capacité au niveau local pour les différents éléments structuraux et chaque vérification sont synthétisés dans le tableau suivant: 
Tableau 7.2.I - Facteurs de surrésistance γRd (le numéro de l’équation correspondante est indiqué entre crochets)
	Typologie structurale
	Éléments structuraux
	Calcul relatif à la capacité
	γRd

	
	
	
	CD «A»
	CD «B»

	Béton armé coulé sur place
	Poutres (point 7.4.4.1.1)
	Cisaillement
	1,20
	1,10

	
	Poteaux (point 7.4.4.2.1)
	Flambage [7.4.4]
	1,30
	1,30

	
	
	Cisaillement [7.4.5]
	1,30
	1,10

	
	Nœud poutre-poteau 
(point 7.4.4.3.1)
	Cisaillement [7.4.6-7, 7.4.11-12]
	1,20
	1,10

	
	Murs (point 7.4.4.5.1)
	Cisaillement [7.4.13-14]
	1,20
	-

	Béton armé préfabriqué sur structure à châssis
	Raccordements de type a)
(point 7.4.5.2.1)
	Flexion et cisaillement
	1,20
	1,10

	
	Raccordements de type b)
(point 7.4.5.2.1)
	Flexion et cisaillement
	1,35
	1,20

	Béton armé préfabriqué avec des poteaux encastrés à la base et des planchers à charnières
	Raccordements de type fixe
(point 7.4.5.2.1)
	Cisaillement
	1,35
	1,20

	Acier
	On utilise le facteur de surrésistance γov défini au point 7.5.1

	
	Colonnes (point 7.5.4.2)
	Flambage [7.5.10]
	1,30
	1,30

	Mélange acier-béton
	On utilise le facteur de surrésistance γov défini au point 7.5.1

	
	Colonnes (point 7.6.6.2)
	Flambage [7.6.7]
	1,30
	1,30

	Bois
	Raccordements
	
	1,60
	1,30

	Maçonnerie armée avec calcul relatif à la capacité
	Panneaux muraux (point 7.8.1.7)
	Cisaillement
	1,50

	Ponts
	On utilise les facteurs de surrésistance définis au point 7.9.5


La demande de résistance évaluée selon les critères du calcul relatif à la capacité peut être supposée non supérieure à la demande de résistance évaluée pour le cas de comportement structural non dissipatif.
Les structures de fondation et les éléments structuraux correspondants doivent être conçus sur la base de la demande transmise à ces derniers par la structure située au-dessus (voir point 7.2.5) en attribuant leur comportement structural non dissipatif, indépendamment du comportement attribué à la structure pesant sur ces derniers.
Les raccordements réalisés par des dispositifs de contrainte temporaire, visés au point 11.9, doivent soutenir la demande à l’ELV (voir point 7.3) majorée d’un coefficient γRd au moins égale à 1,5. 
déplacements relatifs à des appuis mobiles
Les appuis mobiles doivent être dimensionnés afin de permettre, sous l’action sismique correspondant à l’ELNE, un déplacement relatif dans la direction concernée entre les deux parties de la structure qu’ils relient, évalué comme suit:
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où: 
dEs
correspond au déplacement relatif entre les deux parties de la structure, évalué comme la racine carrée de la somme des carrés des déplacements horizontaux maximums dans la direction concernée des deux parties; ces déplacements maximums sont calculés, en cas d’analyse linéaire, conformément au point 7.3.3.3 ou, en cas d’analyse non linéaire, conformément au point 7.3.4; pour les ponts, le déplacement relatif ainsi obtenu doit être multiplié par 1,25;
dEg
correspond au déplacement relatif entre le sol à la base des deux parties de la structure raccordées par l’appui mobile, calculé comme indiqué au point 3.2.4.2.
Pour la transmission de forces horizontales entre des parties de la structure, il est impossible de se fier au frottement résultant des charges gravitationnelles, sauf dans le cas de dispositifs expressément conçus à cette fin. 
zones dissipatives et dispositions constructives correspondantes
En cas de comportement structural dissipatif, le comportement sismique de la structure dépend en large mesure du comportement de ses zones dissipatives, qui doivent se former le cas échéant et maintenir, en présence d’actions cycliques, la capacité de transmettre les sollicitations nécessaires et de dissiper l’énergie, en garantissant la capacité en ductilité relative à la classe de ductilité choisie.
Les dispositions constructives des zones dissipatives et des connexions entre ces zones et les parties restantes de la structure, ainsi que des différents éléments structuraux entre eux, sont fondamentales en vue d’un comportement sismique approprié et doivent être indiquées de manière exhaustive dans les textes des projets. 
7.2.3.
CRITÈRES DE CALCUL RELATIF AUX ÉLÉMENTS STRUCTURAUX SECONDAIRES ET AUX ÉLÉMENTS de construction NON STRUCTURAUX 
éléments secondaires
Certains éléments structuraux peuvent être considérés comme «secondaires»; dans l’analyse de la réponse sismique, la rigidité et la résistance aux actions horizontales de ces éléments peuvent être omises. Ces éléments sont calculés afin de résister aux charges verticales uniquement et pour suivre les déplacements de la structure sans perdre de capacité portante. Les éléments secondaires et leurs raccordements doivent donc être calculés et dotés de dispositions constructives afin de soutenir les charges gravitationnelles, lorsqu’ils sont soumis à des déplacements provoqués par la plus défavorable des conditions sismiques de calcul à l’ELNE, évalués, en cas d’analyse linéaire, conformément au point 7.3.3.3 ou, en cas d’analyse non linéaire, conformément au point 7.3.4.
En aucun cas le choix des éléments devant être considérés comme secondaires ne peut entraîner le passage d’une structure «irrégulière» à une structure «régulière», telles que définies au point 7.2.1. En outre, la contribution totale à la rigidité et à la résistance sous les actions horizontales des éléments secondaires ne peut dépasser 15 % de la contribution analogue des éléments principaux.
éléments de construction non structuraux
On entend par «éléments de construction non structuraux» les éléments dont la rigidité, la résistance et la masse influencent de manière significative la réponse structurale et les éléments qui, bien que n’influençant pas la réponse structurale, sont également significatifs aux fins de la sécurité et/ou de l’intégrité des personnes.
La capacité des éléments non structuraux, y compris les éventuels éléments structuraux qui les soutiennent et les relient, entre eux et à la structure principale, doit être supérieure à la demande sismique correspondant à chacun des états limites à prendre en considération (voir point 7.3.6). Lorsque l’élément non structural est construit sur chantier, il incombe au concepteur de la structure d’identifier la demande et de calculer sa capacité conformément à des formules dont la validité est prouvée et le maître d’œuvre sera chargé de vérifier leur bonne exécution. Lorsque, en revanche, l’élément non structural est assemblé sur chantier, il revient au concepteur de la structure d’identifier la demande, tandis qu’il incombe au fournisseur et/ou à l’installateur de fournir des éléments et des systèmes de raccordement de capacité appropriée et le maître d’œuvre sera chargé de vérifier le caractère approprié de l’assemblage.
Si la distribution des éléments non structuraux est fortement irrégulière en plan, les effets de cette irrégularité doivent être évalués et pris en compte. Cette exigence est réputée satisfaite lorsque l’excentricité accidentelle visée au point 7.2.6 est majorée d'un facteur de 2.
Si la distribution des éléments non structuraux est fortement irrégulière en élévation, il convient de considérer la possibilité de fortes concentrations de dommage aux niveaux caractérisés par des réductions significatives des éléments non structuraux par rapport aux niveaux adjacents. Cette exigence est réputée satisfaire lorsque la demande sismique est majorée d’un facteur de 1,4 sur les éléments verticaux (poteaux et murs) des niveaux avec réduction significative des éléments non structuraux. 
La demande sismique sur les éléments non structuraux peut être déterminée en leur appliquant une force horizontale Fa définie comme suit:
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où 
Fa
correspond à la force sismique horizontale distribuée ou exercée au centre de la masse de l’élément non structural, dans la direction la plus défavorable, résultant des forces distribuées proportionnelles à la masse;
Sa
représente l’accélération maximale, adimensionnalisée par rapport à l’accélération de gravité, que l’élément non structural subit pendant le séisme et correspond à l’état limite en question (voir point 3.2.1);
Wa
correspond au poids de l’élément;
qa
correspond au facteur de comportement de l’élément.
En l’absence de déterminations spécifiques, il est possible de se référer, pour Sa et qa, à des documents dont la validité a été prouvée.
7.2.4.
CRITÈRES DE CONCEPTION DES INSTALLATIONS
Le présent paragraphe offre des informations utiles pour la conception et la mise en place du système antisismique des installations, entendues comme un ensemble composé d’une installation à proprement parler, de dispositifs d’alimentation de l’installation, de raccordements entre les installations et la structure principale. Sauf en cas d’indications contraires de la législation nationale de référence, la conception antisismique des installations incombe au fabricant, la conception antisismique des éléments d’alimentation et de raccordement revient à l’installateur, tandis que le concepteur structural est chargé de la conception antisismique des planchers, des murs-rideaux et des cloisonnements auxquels sont ancrés les installations.
La capacité des différents éléments fonctionnels constituant l’installation, y compris les éventuels éléments structuraux qui les soutiennent et les relient, entre eux et à la structure principale, doit être supérieure à la demande sismique correspondant à chacun des états limites à prendre en considération (voir point 7.3.6). Il incombe au concepteur de la structure de déterminer la demande, tandis qu’il revient au fournisseur et/ou à l’installateur de fournir des installations et des systèmes de raccordement dont la capacité est appropriée.
Les installations dépassant 30 % de la charge permanente totale du champ de plancher sur lequel elles sont positionnées ou du panneau de mur-rideau ou de cloisonnement auquel elles sont suspendues, ou 10 % de la charge permanente totale de l’ensemble de la structure ne relèvent pas des prescriptions qui suivent et nécessitent une étude spécifique.
En l’absence d’évaluations plus précises, la demande sismique exercée par la présence d’une installation sur le panneau de mur-rideau ou de cloisonnement auquel l’installation est suspendue, il est possible d’assimiler à une charge uniformément répartie d’intensité 2Fa/S, où Fa correspond à la force de chacun des éléments fonctionnels qui composent l’installation appliquée au barycentre de l’élément et calculée en utilisant l’équation [7.2.1] et S correspond à la surface du panneau de mur-rideau ou de cloison. Cette charge répartie doit être entendue comme exercée tant perpendiculairement que tangentiellement au plan moyen du panneau. 
Conformément aux critères de la conception relative à la capacité, les éventuels composants fragiles doivent présenter une capacité double par rapport à celle des éventuels composants ductiles contigus, mais non supérieure à celle requise par une analyse avec modèle élastique et facteur de comportement q égal à 1,5. La demande évaluée selon les critères de la conception relative à la capacité peut être supposée non supérieure à la demande évaluée pour le cas de comportement structural non dissipatif.
Les installations ne peuvent être liées à la construction en se fiant à l’effet du frottement, mais elles doivent être raccordées à la construction par des dispositifs d’assemblage rigides ou flexibles; les installations dotées de dispositifs d’assemblage flexibles sont celles présentant une période de vibration T ≥ 0,1 s, évaluée en tenant compte uniquement de la déformabilité de l’assemblage. En cas d’utilisation de dispositifs d’assemblage flexibles, les raccordements de services de l’installation doivent être flexibles et ne peuvent faire partie du mécanisme d’assemblage. 
Il convient de limiter le risque de fuites incontrôlées de gaz ou de fluides, en particulier à proximité d’appareils électriques et de matières inflammables, notamment par l’utilisation de dispositifs d’arrêt automatique de la distribution. Les conduites pour la fourniture de gaz ou de fluides, du sol à la construction, doivent être conçues pour supporter sans rupture les déplacements relatifs maximums construction-sol dus à l’action sismique correspondant à chacun des états limites pris en considération (voir point 7.3.6). 
7.2.5.
EXIGENCES STRUCTURALES DES ÉLÉMENTS DE FONDATION 
Les actions transmises à la fondation résultent de l’analyse du comportement de l’ensemble de l’ouvrage, généralement réalisée en examinant uniquement la structure en élévation à laquelle sont appliquées les combinaisons pertinentes des actions visées au point 2.5.3.
Pour les CD «A» et «B», le dimensionnement des structures de fondation et la vérification relative à la sécurité de l’ensemble fondation-sol doivent être réalisés en prenant comme action transmise à la fondation par les éléments situés au-dessus, l’une des actions suivantes:
· l’action résultant de l’analyse structurale réalisée en supposant un comportement structural non dissipatif (voir point 7.3); 
· l’action résultant de la capacité de résistance à la flexion des éléments (calculée par la force axiale résultant de la combinaison des actions visées au point 2.5.3), conjointement au cisaillement déterminé par des considérations d’équilibre;
· l’action transférée par les éléments situés au-dessus, dans l’hypothèse d’un comportement structural dissipatif, majorée par un coefficient égal à 1,30 pour la CD «A» et 1,10 pour la CD «B».
Fondations superficielles
Les structures des fondations superficielles doivent être conçues par rapport aux actions définies au paragraphe précédent, en supposant un comportement non dissipatif; aucune armature spécifique n’est donc nécessaire pour obtenir un comportement ductile. 
Les radiers en béton armé doivent être dotés d’armatures longitudinales, selon deux directions perpendiculaires et sur toute la longueur, en pourcentage non inférieur à 0,1 % de la zone de la section transversale du radier, au-dessous et au-dessus.
Les poutres de fondation en béton armé doivent être dotées, sur toute la longueur, d’armatures longitudinales en pourcentage non inférieur à 0,2 % de la zone de la section transversale de la poutre, au-dessous et au-dessus.
Fondations sur pieux
Les pieux en béton doivent être armés, sur toute la longueur, avec une armature longitudinale en pourcentage non inférieur à 0,3 % de la zone de la section transversale du pieu et une armature transversale constituée d’étriers ou de spirales de diamètre non inférieur à 8 mm et d’écartement non supérieur à 8 fois le diamètre des barres longitudinales. 
Dans le cas où il ne serait pas possible d’exclure l’atteinte de la capacité des pieux, il convient de satisfaire les conditions suivantes:
· si la capacité est atteinte à proximité de la tête du pieu, il convient de prendre en considération une zone dissipative étendue jusqu’à une profondeur correspondant à au moins dix fois le diamètre du pieu; si la capacité est atteinte en profondeur, par exemple au niveau de contacts entre des couches de sol présentant une rigidité très différente (point 11.5.3.2), il convient de prendre en considération une zone dissipative de part et d’autre des contacts présentant une longueur correspondant à au moins cinq diamètres;
· dans les zones dissipatives, les sections doivent être conçues en vue d’un comportement ductile par effet des actions de calcul.
Dans ces zones dissipatives, l’armature longitudinale doit présenter une zone non inférieure à 1 % de la zone de la section transversale du pieu, tandis que l’armature transversale doit être constituée d’étriers simples, d’écartement non supérieur à 6 fois le diamètre des barres longitudinales. 
En l’absence d’évaluation spécifique de la capacité de ductilité, il convient de respecter les prescriptions suivantes:
· la capacité relative au cisaillement doit être au moins égale à 1,3 fois la demande correspondante;
· dans les zones dissipatives, la tension normale moyenne exercée sur chaque section, au niveau des combinaisons sismiques des actions, doit être inférieure à 0,45 fcd;
· le moment de flexion calculé dans le champ élastique doit être inférieur à 1,5 MRd, avec MRd correspondant à la capacité relative à la flexion de calcul du pieu, calculée pour les niveaux de sollicitation axiale présents dans les combinaisons sismiques des actions. 
L’utilisation de pieux inclinés doit être expressément justifiée. Le dimensionnement de ces pieux doit résulter, avec une marge de sécurité appropriée, d’une analyse d’interaction spécifique de l’ensemble fondation-sol en conditions sismiques.
Raccordements horizontaux entre les éléments de fondation 
Il convient de tenir compte de la présence de déplacements relatifs du sol sur le plan de fondation, calculés conformément au point 3.2.4.2 et appliqués sur la fondation, ainsi que des effets potentiels entraînés par ces derniers sur la structure située au-dessus.
Ces déplacements relatifs peuvent être omis si les structures de fondation sont assemblées entre elles par un ensemble de poutres ou par une dalle dimensionnée de manière appropriée afin d’absorber les forces axiales résultantes. En l’absence d’évaluations plus précises, il est possible d’adopter à titre prudentiel les actions axiales suivantes: 
± 0,2 Nsd amax /g pour le profil stratigraphique de type A; 
± 0,3 Nsd amax /g pour le profil stratigraphique de type B; 
± 0,4 Nsd amax /g pour le profil stratigraphique de type C; 
± 0,6 Nsd amax /g pour le profil stratigraphique de type D; 
avec Nsd correspondant à la valeur moyenne des forces verticales exercées sur les éléments raccordés et amax correspondant à l’accélération horizontale maximale attendue sur site.
En l’absence d’analyses spécifiques de la réponse sismique locale, l’accélération maximale attendue sur site peut être évaluée selon l’équation: amax = agS, avec S correspondant au coefficient qui comprend l’effet de l’amplification stratigraphique (SS) et de l’amplification topographique (ST), dont il est fait état au point 3.2.3.2, et ag correspondant à l’accélération horizontale maximale pour l’ELNE sur le site de référence rigide.
Aux fins de l’application des équations précédentes, le profil stratigraphique de type E est assimilé à celui de type C, si les sols situés sur le substrat de référence sont moyennement agglomérés (sols constitués de graviers) ou moyennement denses (sols constitués de sable) ainsi qu’au profil de type D, si les sols situés sur le substrat de référence sont faiblement agglomérés (sols constitués de graviers) ou faiblement denses (sols constitués de sable). 
Les poutres ou dalles de plan ou les poutres porte-panneau peuvent être assimilées à des éléments de raccordement uniquement si elles sont réalisées à une distance ≤ 1,00 m de l’extrados des fondations directes ou de la plinthe de raccordement des pieux.
7.2.6.
CRITÈRES DE MODÉLISATION DE LA STRUCTURE et de l'ACTION SISMIQUE 
Modélisation de la structure
Le modèle de la structure doit être tridimensionnel et représenter de manière appropriée les distributions spatiales effectives de masse, de rigidité et de résistance, en prêtant une attention particulière aux situations dans lesquelles les composants horizontaux de l’action sismique peuvent générer des forces d’inertie verticale (poutres de portée importante, déséquilibres significatifs, etc.). 
Si l’on adopte un modèle de comportement non dissipatif ou un modèle dissipatif utilisant le coefficient de comportement q, on utilisera pour les matériaux des lois constitutives d’élasticité. 
Si l’on adopte un modèle de comportement dissipatif en tenant expressément compte de la capacité dissipative, le lien constitutif utilisé pour modéliser la non-linéarité du matériau devra être justifié, notamment quant à la représentation appropriée de l’énergie dissipée dans les cycles d’hystérésis. 
Il conviendra de tenir compte des non-linéarités géométriques, si significatives, pour les deux comportements.
Dans la représentation de la rigidité des éléments structuraux, il convient de tenir compte de la fissuration. En l’absence d’analyses spécifiques, la rigidité de flexion et au cisaillement d’éléments en maçonnerie, béton armé, acier-béton, peut être réduite jusqu’à 50 % de la rigidité des éléments correspondants non fissurés, en tenant dûment compte de l’état limite en question et de l’influence de la sollicitation axiale permanente. 
En l’absence d’évaluations spécifiques et sous réserve que les ouvertures présentes ne réduisent pas significativement leur rigidité, les planchers plats peuvent être considérés comme infiniment rigides dans le plan moyen, à condition qu’ils soient réalisés en béton armé ou en ciment d’argile avec hourdis en béton armé d’au moins 40 mm d’épaisseur, ou en structure mixte avec hourdis en béton armé d’au moins 50 mm d’épaisseur assemblée aux éléments structuraux en acier ou en bois par des goujons dimensionnés de manière appropriée. 
Dans la définition du modèle, les éléments non structuraux n’étant pas opportunément conçus comme collaborants (tels que les murs-rideaux et les cloisonnements) peuvent être représentés uniquement quant à la masse; leur contribution au comportement du système structural en matière de rigidité et de résistance sera prise en considération uniquement si celle-ci entraîne des effets négatifs aux fins de la sécurité.
Modélisation de l’action sismique
Les actions résultant du mouvement sismique peuvent être modélisées au moyen de forces statiques équivalentes ou de spectres de réponse, ou au moyen des historiques temporels du mouvement du sol, sélectionnés de manière appropriée. 
La demande sismique peut être évaluée en considérant les effets d’interaction sol-structure de type inertiel ou cinématique, ainsi qu’en définissant l’entrée sismique de calcul au moyen d’une analyse de réponse sismique locale. Concernant les procédures correspondantes, il conviendra d’utiliser des méthodes et des modèles dont la validité est prouvée.
L’utilisation d’historiques temporels du mouvement du sol artificiels ou avec des composants artificiels pour les analyses de réponse sismique locale et pour des analyses d’interaction sol-structure qui prévoit des liens constitutifs hystérétiques pour la modélisation du sous-sol, conformément aux indications du point 3.2.3.6.
En ce qui concerne la demande sismique et la réponse structurale, les limites suivantes s’appliquent:
a) Les valeurs du spectre de réponse élastique en accélération des composants de l’action sismique de calcul, évalué en prenant 5 % d’amortissement et obtenu par une analyse de réponse sismique locale et/ou d’interaction sol-structure, doivent être au moins égales à 70 % de celles du spectre de réponse élastique correspondant en accélération pour un sous-sol de type A, tel que défini au point 3.2.3.2.
b) En cas de réalisation d’analyses d’interaction sol-structure, la valeur globale de cisaillement et d’effort normal transmise à l’extrados de la fondation de la construction doit être au moins égale à 70 % de la valeur obtenue par un modèle structural identique avec des contraintes fixes à l’extrados de la fondation et avec une entrée sismique correspondant au spectre de réponse pour un sous-sol de type A, tel que défini au point 3.2.3.2. 
Il est possible de prendre en considération la déformabilité de l’ensemble fondation-sol et sa capacité dissipative, en utilisant par exemple des contraintes viscoélastiques caractérisées par une impédance dynamique appropriée. Dans ce cas, il est nécessaire de tenir compte de la dépendance des caractéristiques de rigidité et d’amortissement à partir du niveau déformatif dans le sol.
En ce qui concerne les fondations mixtes, comme indiqué au point 6.4.3, l’interaction entre le sol, les pieux et la structure d’assemblage doit être étudiée au moyen de modélisations appropriées, afin de parvenir à la détermination de la part de l’action de calcul transférée au sol directement par la structure d’assemblage et de la part transmise aux pieux.
Afin de tenir compte de la variabilité spatiale du mouvement sismique, ainsi que d’éventuelles incertitudes, une excentricité accidentelle doit être attribuée au centre de masse par rapport à sa position, qui résulte du calcul. Concernant uniquement les bâtiments et en l’absence de déterminations plus précises, l’excentricité accidentelle dans chaque direction ne peut être considérée comme inférieure à 0,05 fois la dimension moyenne du bâtiment, mesurée perpendiculairement à la direction d’application de l’action sismique. Cette excentricité est supposée constante, tant par rapport à l’entité qu’à la direction, sur tous les planchers.
7.3.
MÉTHODES D’ANALYSE ET CRITÈRES DE VÉRIFICATION 
L’entité de la demande avec laquelle doit être comparée la capacité de la structure, selon les critères définis au point 7.3.6, peut être évaluée en utilisant l’une des modélisations décrites précédemment et en appliquant l’une des méthodes d’analyse illustrées ci-après. 
Les méthodes d’analyse se distinguent en analyses linéaires et non linéaires, en fonction des caractéristiques de la structure et du modèle de comportement adopté.
Dans le cas d’une analyse linéaire, la demande sismique relative à des structures à comportement dissipatif ou non dissipatif peut être réduite en utilisant un facteur de comportement q approprié. Les valeurs attribuables à q varient en fonction du comportement structural (dissipatif ou non dissipatif) et de l’état limite pris en considération, en se liant à l’entité des déformations plastiques, qui accompagnent chaque état limite.
Pour chacun des états limites et des méthodes d’analyse pris en considération, le tableau suivant indique:
- pour l’analyse linéaire, le comportement structural, les modalités de modélisation de l’action sismique et les limites à attribuer au facteur de comportement q, selon l’état limite pris en considération;
- pour l’analyse non linéaire, le comportement structural et les modalités de modélisation de l’action sismique.
Tableau 7.3.I – Limites relatives à q et modalités de modélisation de l’action sismique
	ÉTATS LIMITES
	Linéaire (dynamique et statique)
	Non linéaire

	
	Dissipatif
	Non dissipatif
	Dynamique
	Statique

	ELS
	ELE
	q = 1,0
Point  3.2.3.4
	q = 1,0
Point  3.2.3.4
	Point  7.3.4.1
	Point  7.3.4.2

	
	ELD
	q ≤ 1,5
Point  3.2.3.5
	q ≤ 1,5
Point  3.2.3.5
	
	

	ELU
	ELV
	q ≥ 1,5
Point  3.2.3.5
	q ≤ 1,5
Point  3.2.3.5
	
	

	
	ELNE
	---
	---
	
	


La limite supérieure du facteur q à l’ELV est indiquée, pour toutes les typologies structurales, au point 7.3.1 et rappelée, pour les différents matériaux, aux paragraphes pertinents ultérieurs. 
7.3.1.
ANALYSE LINÉAIRE OU NON LINÉAIRE 
L’analyse des structures soumises à une action sismique peut être linéaire ou non linéaire. 
Analyse linéaire 
L’analyse linéaire peut être utilisée pour calculer la demande sismique en cas de comportement structural dissipatif ou non dissipatif (point 7.2.2). Dans les deux cas, la demande sismique est calculée, quelle que soit la modélisation utilisée quant à l’action sismique, en se référant au spectre de calcul (points 3.2.3.4 et 3.2.3.5) obtenu, pour chaque état limite, en prenant pour facteur de comportement q, les limites indiquées dans le tableau 7.3.I avec les valeurs des facteurs de base q0 figurant dans le tableau 7.3.II.
Valeur du facteur de comportement q
En cas de comportement structural dissipatif (point 7.2.2), la valeur du facteur de comportement q à utiliser pour l’état limite pris en considération et dans la direction considérée pour l’action sismique dépend de la typologie structurale, de son degré d’hyperstaticité et des critères de conception adoptés et tient compte, généralement, des capacités dissipatives du matériau. Les structures peuvent être classées comme appartenant à une typologie dans une direction horizontale et à une autre typologie dans la direction horizontale perpendiculaire à la précédente, en utilisant pour chaque direction le facteur de comportement correspondant.
La limite supérieure qlim du facteur de comportement correspondant à l’ELV est calculée par la formule suivante: 
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[7.3.1] 
où: 
q0
correspond à la valeur de base du facteur de comportement à l’ELV, dont les valeurs maximales sont indiquées dans le tableau 7.3.II selon la classe de ductilité, la typologie structurale, le coefficient λ dont il est fait état au point 7.9.2.1 et le rapport αu/α1 entre la valeur de l’action sismique pour laquelle se produit la déformation plastique dans  un certain nombre de zones dissipatives, transformant la structure en un mécanisme et celle pour laquelle le premier élément structural atteint la déformation plastique à flexion; le choix de q0 doit être expressément justifié;
KR correspond à un facteur qui dépend des caractéristiques de régularité en élévation de la construction, avec une valeur égale à 1 pour des constructions régulières en élévation et égale à 0,8 pour des constructions non régulières en élévation. 
Tableau 7.3.II – Valeurs maximales de la valeur de base q0 du facteur de comportement à l’ELV pour différentes techniques de construction et en fonction de la typologie structurale et de la classe de ductilité CD
	
	q0

	Typologie structurale
	CD «A»
	CD «B»

	Construction en béton (point 7.4.3.2)

	Structures à châssis, à murs couplés, mixtes (voir point 7.4.3.1)
	4,5 αu/α1
	3,0 αu/α1

	Structures à murs non couplés (voir point 7.4.3.1)
	4,0 αu/α1
	3,0

	Structures déformables par torsion (voir point 7.4.3.1)
	3,0
	2,0

	Structures à pendule inversé (voir point 7.4.3.1)
	2,0
	1,5

	Structures à pendule inversé à châssis à un étage (voir point 7.4.3.1)
	3,5
	2,5


	Constructions à structure préfabriquée (point 7.4.5.1)

	Structures à panneaux
	4,0 αu/α1
	3,0

	Structures monolithiques à cellule
	3,0
	2,0

	Structures à poteaux encastrés et planchers à charnières
	3,5
	2,5

	Constructions en acier (point 7.5.2.2) et mélanges d’acier-béton (point 7.6.2.2)

	Structures à châssis
Structures à contreventements excentriques
	5,0 αu/α1
	4,0

	Structures à contreventements concentriques à diagonale tendue active
Structures à contreventements concentriques en V
	4,0
2,5
	4,0
2,0

	Structures à console ou à pendule inversé
	2,0 αu/α1
	2,0

	Structures à châssis à contreventements concentriques
	4,0 αu/α1
	4,0

	Structures à châssis à murs-rideaux en maçonnerie
	2,0
	2,0

	Constructions en bois (point 7.7.3)

	Panneaux de mur à châssis léger rivetés à diaphragmes encollés, assemblés par des rivets, des vis et des boulons
Structures réticulaires hyperstatiques à joints rivetés
	3,0
	2,0

	Portiques hyperstatiques à dispositifs d’assemblage à tige cylindrique 
	4,0
	2,5

	Panneaux de mur à châssis léger rivetés à diaphragmes rivetés, assemblés par des rivets, des vis et des boulons
	5,0
	3,0

	Panneaux de planches encollées à couches croisées, assemblées par des clous, des vis et des boulons
Structures à treillis à assemblages par des clous, des vis, des boulons ou des goujons
Structures dites mixtes, à châssis (sismorésistant) en bois et murs-rideaux non portants
	
	2,5

	Structures isostatiques générales, y compris les portiques isostatiques à dispositifs d’assemblage à tige cylindrique, et autres typologies structurales
	
	1,5

	Constructions en maçonnerie (point 7.8.1.3)

	Constructions en maçonnerie ordinaire
	1,75 αu/α1

	Constructions en maçonnerie armée
	2,5 αu/α1

	Constructions en maçonnerie armée avec calcul relatif à la capacité
	3,0 αu/α1

	Constructions en maçonnerie confinée
	2,0 αu/α1

	Constructions en maçonnerie confinée avec calcul relatif à la capacité
	3,0 αu/α1

	Ponts (points 7.9.2.1)

	Piles en béton armé
Piles verticales infléchies
Éléments de soutènement inclinés infléchis
	3,5 λ
2,1 λ
	1,5
1,2

	Piles en acier:
Piles verticales infléchies
Éléments de soutènement inclinés infléchis
Piles à contreventements concentriques
Piles à contreventements excentriques
	3,5
2,0
2,5
3,5
	1,5
1,2
1,5
-

	Culées
En général
Si elles se déplacement avec le sol
	1,5
1,0
	1,5
1,0


En ce qui concerne les constructions régulières en plan, si l’on ne procède pas à une analyse non linéaire destinée à l’évaluation, pour l’équation αu/α1, il est possible d’appliquer les valeurs indiquées aux paragraphes suivants pour les différentes typologies de construction. 
En ce qui concerne les constructions non régulières en plan, il est possible d’appliquer des valeurs de αu/α1 égales à la moyenne entre 1,0 et les valeurs fournies au cas par cas pour les différentes typologies de construction. 
Si la construction est dotée de murs en béton armé, afin de prévenir leur effondrement fragile, les valeurs de q0 doivent être réduites par le facteur kw, avec:
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	pour des structures à châssis et structures mixtes équivalentes à châssis

	
	pour des structures à murs, mixtes équivalentes à murs, déformables par torsion


où α0 correspond à la valeur prise principalement par le rapport entre la hauteur totale (à partir des fondations ou de la structure en caisson rigide de base visée au point 7.2.1, jusqu’au sommet) et la longueur des murs; dans le cas où les α0 des murs ne se différencieraient pas de manière significative, la valeur de α0 pour l’ensemble des murs peut être calculée en prenant comme hauteur la somme des hauteurs de chaque mur et comme longueur la somme des longueurs. 
Si la demande en matière de résistance à l’ELV est inférieure à celle de l’ELD, il est possible de choisir de concevoir la capacité en matière de résistance sur la base de la demande à l’ELD au lieu de l’ELV. Dans ce cas, le facteur de comportement à l’ELV doit être choisi de sorte que les coordonnées du spectre de calcul pour l’ELV ne soient pas inférieures à celles du spectre de calcul pour l’ELD.
La valeur de q utilisée pour la composante verticale de l’action sismique à l’ELV, en l’absence d’analyses de justification appropriées, est q = 1,5 pour toutes les typologies structurales et de matériaux, sauf pour les ponts, pour lesquels q = 1.
Pour les structures à comportement structural non dissipatif, on applique un facteur de comportement qND, réduit par rapport à la valeur minimale correspondant à la CD «B» (tableau 7.3.II) selon la formule:
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Effets des non-linéarités géométriques
Les non-linéarités géométriques sont prises en compte à travers le facteur θ qui, en l’absence de déterminations plus précises, peut être défini comme:
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où:
P
correspondant à la charge verticale totale due au plancher en question et à la structure située au-dessus; 
dER
correspondant au déplacement horizontal moyen entre étages à l’ELV, obtenu comme la différence entre le déplacement horizontal du plancher en question et le déplacement horizontal du plancher situé immédiatement en dessous, tous deux évalués comme indiqué au point 7.3.3.3; 
V
correspondant à la force horizontale totale au niveau du plancher en question, résultant de l’analyse linéaire à facteur de comportement q; 
h
correspondant à la distance entre le plancher en question et le plancher situé immédiatement en dessous. 
Les effets des non-linéarités géométriques:
· peuvent être ignorés, si θ est inférieur à 0,1;
· peuvent être pris en compte en augmentant les effets de l’action sismique horizontale d’un facteur égal à 1/(1−θ), si θ est compris entre 0,1 et 0,2;
· doivent être évalués au moyen d'une analyse non linéaire, si θ est compris entre 0,2 et 0,3. 
Le facteur θ ne peut toutefois pas dépasser la valeur de 0,3. 
Analyse non linéaire 
L’analyse non linéaire peut être utilisée pour des systèmes structuraux à comportement non dissipatif ou pour des systèmes structuraux à comportement dissipatif (point 7.2.2) et tient compte des non-linéarités de matériau et géométriques. Dans les systèmes structuraux à comportement dissipatif, les liens constitutifs utilisés doivent tenir compte également de la réduction de résistance et de la résistance résiduelle, si significatives. 
7.3.2.
ANALYSE DYNAMIQUE OU STATIQUE
Outre l’aspect relatif à l’analyse linéaire ou non linéaire, les méthodes d’analyses se distinguent également par le fait que l’équilibre soit traité dynamiquement ou statiquement. 
La méthode d’analyse linéaire de référence afin de déterminer les effets de l’action sismique, pour des comportements structuraux dissipatifs ou non dissipatifs, est l’analyse modale à spectre de réponse ou «analyse linéaire dynamique». Dans cette analyse, l’équilibre est traité dynamiquement et l’action sismique est modélisée à travers le spectre de calcul défini au point 3.2.3.5.
En alternative à l’analyse modale, il est possible d’appliquer des techniques d’analyse plus perfectionnées, telles que l’intégration dans le temps, en modélisant l’action sismique à travers les historiques temporels du mouvement du sol. 
Concernant uniquement les constructions dont la réponse sismique, dans chaque direction principale, ne dépend pas significativement des modes de vibration supérieurs, il est possible d’utiliser, pour des comportements structuraux dissipatifs ou non dissipatifs, la méthode des forces latérales ou «analyse linéaire statique». Dans cette analyse, l’équilibre est traité statiquement, l’analyse de la structure est linéaire et l’action sismique est modélisée à travers le spectre de calcul défini au point 3.2.3.5. 
Enfin, pour déterminer les effets de l’action sismique, il est possible de réaliser des analyses non linéaires; dans ces analyses, l’équilibre est traité: 
a)
dynamiquement («analyse non linéaire dynamique»), en modélisant l’action sismique, au moyen des historiques temporels du mouvement du sol; ou
b)
statiquement («analyse non linéaire statique»), en modélisant l’action sismique, au moyen de forces statiques augmentées de manière monotone.
7.3.3.
ANALYSE LINÉAIRE DYNAMIQUE OU STATIQUE 
Qu’il s’agisse d’une analyse linéaire dynamique ou statique, il convient de tenir compte de l’excentricité accidentelle du centre de masse.
Pour les bâtiments, les effets de cette excentricité peuvent être déterminés par l’application de charges statiques constituées de moments de torsion d’une valeur correspondant à la valeur horizontale de la force exercée au plan, déterminée conformément au point 7.3.3.2, multipliée par l’excentricité accidentelle du barycentre des masses par rapport à sa position de calcul, déterminée conformément au point 7.2.6.
7.3.3.1
Analyse linéaire dynamique 
L’analyse linéaire dynamique consiste en:
-
la détermination des modes de vibration de la construction (analyse modale);
-
le calcul des effets de l’action sismique, représentée par le spectre de réponse de calcul, pour chacun des modes de vibration identifiés; 
-
la combinaison de ces effets. 
Il convient de prendre en considération tous les modes avec une masse participante significative. À cet égard, il est opportun de considérer tous les modes avec une masse participante supérieure à 5 % et un nombre de modes dont la masse participante totale est supérieure à 85 %. 
Pour la combinaison des effets relatifs à chaque mode, il convient d’utiliser une combinaison moyenne complète des effets relatifs à chaque mode, telle que celle indiquée dans l’équation [7.3.4]: 
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avec:
Ej
correspondant à la valeur de l’effet correspondant au mode j;
ρij
correspondant au coefficient de corrélation entre le mode i et le mode j, calculé par des formules dont la validité a été prouvée, comme:
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ξi,j
correspondant à l’amortissement visqueux des modes i et j; 
βij
correspondant au rapport entre l’inverse des périodes de chaque paire i-j de modes (βij = Tj / Ti ). 
La formule [7.3.5a], en cas d’amortissement égalξ des modes i et j, s’exprime comme suit:
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7.3.3.2
Analyse linéaire statique 
L’analyse linéaire statique consiste en l’application de forces statiques équivalentes aux forces d’inertie générées par l’action sismique et peut être effectuée pour des constructions qui respectent les exigences spécifiques figurant aux paragraphes suivants, à condition que la période du mode de vibration principale dans la direction en question (T1) ne dépasse pas 2,5 TC ou TD et que la construction soit régulière en élévation. 
Pour des constructions civiles ou industrielles qui ne dépassent pas les 40 m de hauteur et dont la masse est distribuée de manière approximativement uniforme sur toute la hauteur, T1 (en secondes) peut être estimé, en l’absence de calculs plus détaillés, en utilisant la formule suivante: 
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avec d correspondant au déplacement latéral élastique du point le plus élevé du bâtiment, exprimé en mètres, dû à la combinaison de charges [2.5.7] appliquée dans la direction horizontale.
L’entité des forces est obtenue par l’ordonnée du spectre de calcul correspondant à la période T1 et leur distribution sur la structure suit la forme du mode de vibration principal dans la direction en question, évaluée de manière approximative.
La force à appliquer à chaque masse de la construction est donnée par la formule suivante: 
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où: 
Fh
= Sd (T1) W λ/g
Fi
correspond à la force à appliquer à la masse i-ième;
Wi et Wj
sont les poids, respectivement, de la masse i et de la masse j;
zi et zj
sont les hauteurs, en partant des fondations (voir point 3.2.3.1), des masses i et j;
Sd(T1)
est l’ordonnée du spectre de réponse de calcul défini au paragraphe 3.2.3.5;
W
est le poids total de la construction;
λ
est un coefficient égal à 0,85 si T1 < 2TC et si la construction est dotée d’au moins trois planchers, et égal à 1,0 dans tous les autres cas; 
g
est l’accélération de gravité.
7.3.3.3
Évaluation des déplacements de la structure
Les déplacements dE sous l’action sismique de calcul relative à l’ELV sont obtenus en multipliant pour le facteur de ductilité en déplacement µd les valeurs dEe obtenues par l’analyse linéaire, dynamique ou statique, selon l’équation suivante: 
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où:
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 En tout état de cause µd ≤ 5q – 4. 
Les déplacements à l’ELNE peuvent être obtenus, en l’absence d’évaluations plus précises qui prennent en considération le rapport effectif des ordonnées spectrales en déplacement, en multipliant par 1,25 les déplacements à l’ELV.
7.3.4.
ANALYSE NON LINÉAIRE DYNAMIQUE OU STATIQUE 
L’analyse non linéaire, dynamique ou statique, peut être utilisée, entre autres, aux fins et dans les cas suivants: 
-
évaluer les déplacements relatifs à l’EL en question;
-
effectuer les vérifications de ductilité relatives à l’ELNE;
-
déterminer la distribution de la demande inélastique dans les constructions conçues avec le facteur de comportement q; 
-
évaluer les rapports de surrésistance αu/α1 dont il est fait état aux points 7.4.3.2, 7.4.5.1, 7.5.2.2, 7.6.2.2, 7.7.3, 7.8.1.3 et 7.9.2.1;
-
comme méthode de calcul pour les nouveaux bâtiments, en alternative aux méthodes d’analyse linéaire;
-
comme méthode d’évaluation de la capacité des bâtiments existants. 
7.3.4.1
Analyse non linéaire dynamique 
L’analyse non linéaire dynamique consiste à calculer la réponse sismique de la structure par l’intégration des équations du mouvement, en utilisant un modèle non linéaire de la structure et les historiques temporels du mouvement du sol définis au point 3.2.3.6. Cette analyse a pour objet d’évaluer le comportement dynamique de la structure en champ non linéaire, permettant la comparaison entre la ductilité requise et la ductilité disponible à l’ELNE et les vérifications correspondantes, ainsi que la vérification de l’intégrité des éléments structuraux quant à d’éventuels comportements fragiles.
L’analyse non linéaire dynamique doit être comparée à une analyse modale à spectre de réponse de calcul, afin de contrôler les différences en matière de sollicitations globales à la base de la structure. 
Dans le cas des constructions avec isolation à la base, l’analyse dynamique non linéaire est obligatoire lorsque le système d’isolation ne peut être représenté par un modèle linéaire équivalent, comme indiqué au point 7.10.5.2. Les effets de torsion sur le système d’isolation sont évalués comme indiqué au point 7.10.5.3.1, en appliquant des valeurs de rigidité équivalentes cohérentes avec les déplacements résultant de l’analyse. À ce propos, il est possible de se rapporter à des documents dont la validité est prouvée. 
7.3.4.2
Analyse non linéaire statique 
L’analyse non linéaire statique nécessite que le système structural réel soit associé à un système structural équivalent non linéaire.
Dans le cas où le système équivalent serait à un niveau de liberté, les charges gravitationnelles s’appliquent à ce système structural équivalent et, pour la direction prise en considération de l’action sismique, au niveau de planchers de la construction, des forces horizontales proportionnelles à la force d’inertie résultante (cisaillement à la base) Fb. Ces forces sont réduites de manière à accroître de manière monotone, tant en direction positive qu’en direction négative et jusqu’à atteindre des conditions d’effondrement local ou global, le déplacement horizontal dc d’un point de contrôle coïncidant avec le centre de masse du dernier niveau de la construction (à l’exclusion des éventuels édicules). Il convient de considérer également d’autres points de contrôle, tels que les extrémités du plan du dernier niveau, lorsque le couplage de translations et de rotations est significatif.
Le schéma Fb – dc représente la courbe de capacité de la structure. 
Il convient de prendre en considération au moins deux distributions de forces d’inertie, l’une relevant des distributions principales (groupe 1) et l’autre des distributions secondaires (groupe 2) illustrées ci-après. 
Groupe 1 - Distributions principales: 
-
si le mode de vibration fondamental dans la direction en question présente une participation de masse non inférieure à 75 %, l'on applique l’une des deux distributions suivantes:
distribution proportionnelle aux forces statiques visées au point 7.3.3.2, en utilisant comme deuxième distribution la distribution visée au point a) du groupe 2;
distribution correspondante à une évolution d’accélérations proportionnelle à la forme du mode fondamental de vibration dans la direction en question;
-
dans tous les cas, il est possible d’utiliser la distribution correspondant à l’évolution des forces de plan exercées sur chaque plancher dans une analyse dynamique linéaire, en incluant dans la direction en question un certain nombre de modes avec une participation de masse totale non inférieure à 85 %. L’utilisation de cette distribution est obligatoire si la période fondamentale de la structure est supérieure à 1,3 TC .
Groupe 2 - Distributions secondaires:
a)
distribution de forces, déduite d’une évolution uniforme d’accélérations sur la hauteur de la construction;
b)
distribution adaptative, qui varie avec l'accroissement du déplacement du point de contrôle en fonction de la déformation plastique de la structure;
c)
distribution multimodale, en prenant en considération au moins six modes significatifs.
7.3.5.
RÉPONSE AUX DIFFÉRENTES COMPOSANTES DE L’ACTION SISMIQUE ET À LA VARIABILITÉ SPATIALE DU MOUVEMENT 
Analyse dynamique ou statique, linéaire ou non linéaire
La réponse est calculée de manière uniforme pour les trois composantes, en appliquant l’équation:
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Les effets les plus négatifs résultent de la comparaison entre les trois combinaisons obtenues en permutant de manière circulaire les coefficients multiplicateurs.
Dans tous les cas:
· la composante verticale doit être prise en considération uniquement dans les cas prévus au point 7.2.2; 
· la réponse doit être combinée avec les effets pseudo-statiques induits par les déplacements relatifs générés par la variabilité spatiale du mouvement uniquement dans les cas prévus au point 3.2.4.1, en utilisant, sauf pour les indications figurant au point 7.2.2 quant aux appuis mobiles, la racine carrée de la somme des carrés (SRSS).
Analyse dynamique, linéaire ou non linéaire, avec intégration dans le temps 
La réponse est évaluée en appliquant simultanément les deux composantes horizontales de l’historique temporel du mouvement du sol (ainsi que la composante verticale, le cas échéant). Il convient d’appliquer au moins 3 historiques temporels; les effets sur la structure sont évalués en utilisant les valeurs les plus défavorables. Toutefois, en utilisant au moins 7 historiques temporels différents, les effets sur la structure sont représentés par la moyenne des valeurs les plus défavorables. 
Dans le cas où il serait nécessaire d’évaluer les effets de la variabilité spatiale du mouvement, l’analyse peut être effectuée en imposant à la base de la construction des historiques temporels du mouvement du sol différenciés, mais cohérents entre eux et générés conformément au spectre de réponse approprié pour chaque assemblage. En alternative, il sera possible de procéder à des analyses dynamiques avec un mouvement synchrone, en tenant dûment compte des effets pseudo-statiques visés au point 3.2.4.
7.3.6.
RESPECT DES EXIGENCES RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES
Concernant tous les éléments structuraux principaux et secondaires, les éléments non structuraux et les installations, il convient de vérifier que la valeur de chaque demande de calcul, définie par le tableau 7.3.III pour chacun des états limites requis, est inférieure à la valeur correspondante de la capacité de calcul.
Les vérifications des éléments structuraux principaux (ST) doivent être effectuées, comme le synthétise le tableau 7.3.III, en fonction de la classe d’utilisation (CU): 
· en cas de comportement structural non dissipatif, en matière de rigidité (RIG) et de résistance (RES), sans appliquer les règles spécifiques des dispositions constructives et de calcul relatif à la capacité;
· en cas de comportement structural dissipatif, en matière de rigidité (RIG), de résistance (RES) et de ductilité (DUC) (le cas échéant), en appliquant les règles spécifiques des dispositions constructives et du calcul relatif à la capacité.
Les vérifications relatives aux éléments structuraux secondaires doivent être effectuées uniquement en matière de ductilité.
Les vérifications relatives aux éléments non structuraux (NS) et aux installations (IN) doivent être effectuées en matière de fonctionnement (FON) et de stabilité (STA), comme le synthétise le tableau 7.3.III, selon la classe d’utilisation (CU).
Tableau 7.3.III – États limites d’éléments structuraux principaux, éléments non structuraux et installations 
	ÉTATS LIMITES
	CU I
	CU II
	CU III et IV

	
	ST
	ST
	NS
	IN
	ST
	NS
	IN(*)

	ELS
	ELE
	
	
	
	
	RIG
	
	FON

	
	ELD
	RIG
	RIG 
	
	
	RES
	
	

	ELU
	ELV
	RES
	RES
	STA
	STA
	RES
	STA
	STA

	
	ELNE
	
	DUC(**)
	
	
	DUC(**)
	
	


(*) Pour les CU III et IV uniquement, la catégorie Installations comprend également les architectures fixes.
(**) Dans les cas expressément indiqués par les présentes normes.
Les vérifications relatives à l’état limite de non-effondrement (ELNE), en l’absence d’indications spécifiques, sont effectuées exclusivement à la ductilité et uniquement si les vérifications en matière de ductilité sont expressément requises (voir point 7.3.6.1).
7.3.6.1
éléments structuraux (st) 
vérifications relatives à la rigidité (rig)
La condition en matière de rigidité sur la structure est réputée satisfaite lorsque la déformation ultérieure des éléments structuraux ne génère pas sur les éléments non structuraux des dommages rendant la construction temporairement inutilisable. 
Pour les constructions civiles et industrielles, lorsque l’inusabilité temporaire est due à des déplacements excessifs entre étages, cette condition peut être considérée comme étant satisfaite si les déplacements entre étages obtenus par l’analyse en présence de l’action sismique de calcul correspondant à l’EL et à la CU en question sont inférieurs aux limites indiquées ci-après.
Pour les CU I et II, on se réfère à l’ELD (voir tableau 7.3.III) et les conditions suivantes s’appliquent:
a)
pour des murs-rideaux assemblés de manière rigide à la structure qui interfèrent avec la déformabilité de celle-ci:
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b)
pour des murs-rideaux conçus de manière à ne pas subir de dommages suite à des déplacements entre étages drp, par effet de leur déformabilité intrinsèque ou des assemblages à la structure:
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c)
pour des constructions dotées d’une structure porteuse en maçonnerie ordinaire 
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d)
pour des constructions dotées d’une structure porteuse en maçonnerie armée 
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e)
pour des constructions dotées d’une structure porteuse en maçonnerie confinée 
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où: 
dr
correspond au déplacement entre étages ou à la différence entre les déplacements du plancher supérieur et du plancher inférieur, calculés, en cas d’analyse linéaire, conformément au paragraphe 7.3.3.3 ou, en cas d’analyse non linéaire, conformément au paragraphe 7.3.4, sur le modèle de calcul ne comprenant pas les murs-rideaux;
h
correspond à la hauteur de l’étage.
Pour les CU III et IV, on se réfère à l’ELE (voir tableau 7.3.III) et les déplacements entre étages doivent être inférieurs aux 2/3 des limites indiquées précédemment. 
En cas de coexistence de différents types de murs-rideaux ou de structure porteuse sur le même plan de la construction, il convient d’adopter la limite de déplacement la plus restrictive. Si les déplacements entre étages sont supérieurs à 0,005 h (situation b), les vérifications de la capacité de déplacement des éléments non structuraux doivent être étendues à tous les murs-rideaux, aux cloisons de séparation intérieures et aux installations.
vérifications relatives à la résistance (res)
Il convient de vérifier que chaque élément structural, ainsi que la structure dans son ensemble possèdent une capacité en matière de résistance suffisante afin de satisfaire la demande à l’ELV.
La capacité en matière de résistance des membrures et des assemblages est évaluée conformément aux règles contenues dans les chapitres précédents, ainsi qu’aux règles de calcul définies au cas par cas dans les paragraphes suivants.
Pour les structures à comportement dissipatif, la capacité des membrures est calculée en référence à leur comportement ultime, tel que défini au cas par cas dans les paragraphes suivants.
Pour les structures à comportement non dissipatif, la capacité des membrures est calculée en référence à leur comportement élastique ou essentiellement élastique, tel que défini au cas par cas dans les paragraphes suivants.
La résistance des matériaux peut être réduite afin de tenir compte de la détérioration par déformations cycliques, en justifiant celle-ci sur la base d’essais expérimentaux prévus à cet effet. Dans ce cas, les valeurs indiquées au chapitre 4 sont attribuées aux coefficients partiels de sécurité sur les matériaux γM pour les situations exceptionnelles.
vérifications relatives à la ductilité (duc)
Il convient de vérifier que chaque élément structural, ainsi que la structure dans son ensemble possèdent une capacité en matière de ductilité:
· en cas d’analyse linéaire, cohérente avec le facteur de comportement q adopté et les déplacements relatifs, tels que définis au paragraphe 7.3.3.3; 
· en cas d’analyse non linéaire, suffisante afin de satisfaire la demande en matière de ductilité mise en évidence par l’analyse. 
En cas d’analyse linéaire, la vérification relative à la ductilité peut être considérée comme satisfaite, en respectant pour tous les éléments structuraux, principaux et secondaires, les règles spécifiques pour les dispositions constructives précisées dans le présent chapitre pour les différentes typologies de construction; ces règles doivent être considérées comme complémentaires aux dispositions prévues au chapitre 4 et aux règles du calcul relatif à la capacité, dont le respect est obligatoire pour les éléments structuraux principaux des structures à comportement dissipatif. 
Pour les structures à comportement dissipatif, si les règles spécifiques des dispositions constructives, comme indiqué dans le présent chapitre, ne sont pas respectées, il conviendra de procéder à des vérifications relatives à la ductilité. 
Pour les sections au niveau des fondations ou de la structure en caisson rigide de base, dont il est fait état au point 7.2.1, des éléments structuraux verticaux principaux, la vérification relative à la ductilité, indépendamment des dispositions constructives appliquées, est nécessaire, sauf indication contraire dans les paragraphes suivants sur les différentes typologies de construction, en s’assurant que la capacité en matière de ductilité de la construction est au moins égale:
· à 1,2 fois la demande en matière de ductilité locale, évaluée selon l’ELV, en cas d’utilisation de modèles linéaires; 
· à la demande en matière de ductilité locale et globale à l’ELNE, en cas d’utilisation de modèles non linéaires.
Les vérifications en matière de ductilité ne sont pas obligatoires en cas de calcul avec q ≤ 1,5.
7.3.6.2
élément non structuraux (ns) 
vérifications en matière de stabilité (sta)
Pour les éléments non structuraux, il convient d’adopter des méthodes destinées à éviter l’expulsion potentielle sous l’action de la Fa (voir point 7.2.3) correspondant à l’EL et à la CU en question. 
7.3.6.3
installations (in)
vérifications en matière de fonctionnement (fon)
Pour les installations, il convient de vérifier que les déplacements structuraux ou les accélérations (selon que les installations sont plus vulnérables à l’effet des uns ou des autres) générés par les actions correspondant à l’EL et à la CU pris en considération n’entraînent pas d’interruption d’usage des installations. 
vérifications en matière de stabilité (sta)
Pour chaque installation principale, les différents éléments fonctionnels qui constituent l’installation, y compris les éléments structuraux qui les soutiennent et les assemblent, entre eux et à la structure principale, doivent présenter une capacité suffisante afin de satisfaire la demande correspondante à l’EL et à la CU en question.
7.4.
CONSTRUCTIONS EN BÉTON
7.4.1.
GÉNÉRALITÉS 
En cas de comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures doit être évaluée conformément aux règles visées au point 4.1, sans aucune exigence supplémentaire, à condition qu’aucune section ne présente un dépassement du moment de résistance maximal en champ essentiellement élastique, tel que défini au point 4.1.2.3.4.2. Pour les nœuds poutre-poteau de structures à comportement non dissipatif, il convient d’appliquer les règles de calcul relatives à la CD «B» contenues dans le point 7.4.4.3. Pour les structures préfabriquées à comportement non dissipatif, il convient d’appliquer également les règles générales contenues dans le point 7.4.5.
En cas de comportement structural dissipatif, la structure doit être conçue et dimensionnée de sorte que, sous l’action sismique relative à l’ELV, celle-ci donne lieu à la formation d’un mécanisme dissipatif stable jusqu’à l’ELNE, dans lequel la dissipation se limite aux zones prévues à cette fin. La capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée conformément aux règles visées aux points 7.1 à 7.3, ainsi qu’aux règles de calcul et aux règles détaillées fournies aux points 7.4.4 à 7.4.6. 
Dans l’évaluation de la capacité, il est possible de tenir compte de l’effet du confinement (voir point 4.1.2.1.2.1), à condition que l’on prenne en considération la perte des enrobages à l’atteinte, dans ces derniers, de la déformation ultime de compression du béton non confiné (0,35 %).
À cet égard, dans l’évaluation de la capacité des éléments structuraux, trois différentes stratégies de calcul sont possibles:
1) on ignore l’effet du confinement;
2) on prend en considération l’effet du confinement pour tous les éléments structuraux;
3) on prend en considération l’effet du confinement pour tous les éléments verticaux secondaires et pour les zones dissipatives au niveau des fondations ou de la structure en caisson rigide à la base dont il est fait état au point 7.2.1 des éléments principaux verticaux (poteaux et murs). 
Les structures doivent être conçues de sorte que les phénomènes de détérioration et de réduction de rigidité qui se manifestent dans les zones dissipatives ne portent pas atteinte à la stabilité globale de la structure.
Les éléments non dissipatifs des structures dissipatives et les assemblages entre les parties dissipatives et le reste de la structure doivent posséder une capacité suffisante afin de permettre le développement de la déformation plastique cyclique des parties dissipatives. Le respect des présentes normes vise à garantir ces principes.
Si les murs-rideaux en maçonnerie, conçus de manière appropriée comme collaborants, font partie du système structural résistant au séisme, il est recommandé que leur conception et leur réalisation soient effectuées conformément à des documents dont la validité est prouvée.
7.4.2.
CARACTÉRISTIQUES DES MATÉRIAUX 
7.4.2.1
Béton
L’utilisation de bétons de classe inférieure à C20/25 (voir point 4.1) ou LC20/22 est interdite. 
7.4.2.2
Acier
Pour les structures, il convient d’utiliser de l’acier B450C (voir point 11.3.2.1). 
Il est possible d’utiliser des aciers de type B450A, avec des diamètres compris entre 5 et 10 mm, pour les treillis et pylônes; leur utilisation est également autorisée pour l’armature transversale uniquement si au moins l’une des conditions suivantes est respectée: éléments où la déformation plastique est évitée par le respect du critère de hiérarchie des résistances, éléments secondaires visés au point 7.2.3, structures à comportement non dissipatif visées au point 7.2.2. 
7.4.3.
TYPOLOGIES STRUCTURALES ET FACTEURS DE COMPORTEMENT 
7.4.3.1
Typologies structurales 
Les structures sismorésistantes en béton armé prévues par les présentes normes peuvent être classées dans les typologies suivantes: 
· structures à châssis, dans lesquelles la résistance aux actions verticales et horizontales est confiée principalement à des châssis spatiaux, présentant une résistance au cisaillement à la base ≥ 65 % de la résistance au cisaillement totale;
· structures à murs, dans lesquelles la résistance aux actions verticales et horizontales est confiée principalement à des murs (voir point 7.4.4.5), présentant une résistance au cisaillement à la base ≥ 65 % de la résistance au cisaillement totale; les murs, selon la forme en plan, sont dits simples ou composés (voir point 7.4.4.5), selon l’absence ou la présence de «poutres de couplage» ductiles distribuées de manière régulière sur la hauteur; 
· structures mixtes châssis-murs, dans lesquelles la résistance aux actions verticales est confiée principalement aux châssis, tandis que la résistance aux actions horizontales est confiée en partie aux châssis et en partie aux murs, simples ou couplés; si plus de 50 % de l’action horizontale est absorbée par les châssis, il est question de structures mixtes équivalentes à des châssis, autrement il s’agit de structures mixtes équivalentes à des murs;
· structures à pendule inversé, dans lesquelles au moins 50 % de la masse se situe dans le tiers supérieur de la hauteur de la construction et dans lesquelles le dissipation énergétique a lieu à la base d’un seul élément structural;
· structures à pendule inversé à châssis à un étage,dans lesquelles au moins 50 % de la masse se situe dans le tiers supérieur de la hauteur de la construction, où les poteaux sont encastrés au sommet des poutres, le long des deux directions principales du bâtiment. Dans tous les cas, pour ce type de structures, la force axiale ne peut dépasser 30 % de la résistance à la compression de la section de béton unique;
· structures déformables par torsion, composées de châssis et/ou de murs, dont la rigidité en torsion ne répond pas à tous les niveaux à la condition r2/ls2 ≥ 1, dans laquelle: 
r2 = rayon de torsion au carré correspondant, pour chaque étage, au rapport entre la rigidité en torsion par rapport au centre de rigidité latérale et la valeur de rigidité latérale supérieure, en tenant compte uniquement des éléments structuraux principaux, pour des structures à châssis ou à murs (à condition qu’ils soient minces et à déformation principalement flexionnelle), r2 peut être évalué, pour chaque étage, en se rapportant aux moments d’inertie flexionnels des sections des éléments verticaux principaux.
ls2 = pour chaque étage, rapport entre le moment d’inertie polaire de la masse de l’étage par rapport à un axe vertical passant par le centre de masse de l’étage et la masse même de l’étage; en cas d’étage en plan rectangulaire ls2 = (L2 + B2)/12, L et B correspondant aux dimensions en plan de l’étage.
Une structure à murs, dans les termes définis précédemment, doit être considérée comme une structure à murs étendus faiblement armés si les murs se caractérisent par une extension en bonne partie du périmètre du plan structural et font l’objet de mesures appropriées afin de garantir la continuité structurale, de sorte à générer un comportement de caisson efficace. En outre, dans la direction horizontale prise en considération, la structure doit présenter une période fondamentale, dans des conditions non fissurées et calculée dans l’hypothèse d’absence de rotations à la base, non supérieure à TC.
7.4.3.2
Facteurs de comportement
Le facteur de comportement q à utiliser pour chaque direction de l’action sismique horizontale est calculé comme indiqué au point 7.3.1 et dans le tableau 7.3.II.
Aux fins de la détermination du facteur de comportement q, une structure est considérée comme à murs couplés si l’on constate la condition selon laquelle le moment total à la base, généré par les actions horizontales, est équilibré, pour au moins 20 %, par le couple généré par les efforts verticaux induits dans les murs par l’action sismique. 
Les structures à murs peuvent être conçues en CD «A» ou en CD «B», tandis que les structures à murs étendus faiblement armés doivent être conçues uniquement en CD «B». 
Les structures dotées de châssis résistants à l’action sismique réalisées, même dans une seule des directions principales, avec des poutres en épaisseur, doivent être conçues en CD «B», sauf si ces poutres ne peuvent pas être considérées comme des éléments structuraux «secondaires». 
Pour des structures régulières en plan, il est possible d’appliquer les valeurs suivantes de αu/α1:
a)
Structures à châssis ou mixtes équivalentes à châssis 
	-
structures à châssis d’un étage
	αu/α1 = 1,1 

	-
structures à châssis à plusieurs étages et une seule portée
	αu/α1 = 1,2 

	-
structures à châssis à plusieurs étages et plusieurs portées
	αu/α1 = 1,3 


b)
Structures à murs ou mixtes équivalentes à murs 
	-
structures à seulement deux murs non couplés par direction horizontale
	αu/α1 = 1,0 

	-
autres structures à murs non couplés
	αu/α1 = 1,1 

	-
structures à murs couplés ou mixtes équivalentes à des murs
	αu/α1 = 1,2 


Pour les typologies structurales différentes de celles définies précédemment, si l’on souhaite appliquer une valeur q > 1,5, la valeur appliquée doit être justifiée de manière appropriée par le concepteur via l’utilisation d’analyses non linéaires. 
7.4.4
DIMENSIONNEMENT ET VÉRIFICATION DES ÉLÉMENTS STRUCTURAUX principaux et secondaires
Les indications qui suivent s’appliquent uniquement aux éléments structuraux principaux des structures en élévation. Pour ces derniers, il convient d’effectuer des vérifications en matière de résistance et de ductilité selon les modalités indiquées au point 7.3.6.1.
Les facteurs de surrésistance γRd à utiliser dans chaque vérification, selon les règles du calcul relatif à la capacité, sont indiqués dans le tableau 7.2.I. 
Les indications du point 7.2.5 s'appliquent aux structures de fondation.
Pour les éléments structuraux secondaires des structures en élévation, les indications figurant au paragraphe 7.2.3 s’appliquent. 
Pour les structures, ou parties de structures, conçues avec un comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures soumises à flexion ou flambage doit être calculée, au niveau de la section, à l’atteinte de la courbure de première déformation plastique yd visée au point 7.4.4.1.2.
7.4.4.1
Poutres 
7.4.4.1.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Dans chaque section, la capacité doit être supérieure ou égale à la demande correspondante.
Flexion
La demande en flexion est celle obtenue par l’analyse globale de la structure pour les combinaisons de charge visées au point 2.5.3. 
La capacité en matière de flexion doit être évaluée comme indiqué au point 4.1.2.3.4 sur la base des armatures flexionnelles effectivement présentes, y compris la contribution de celles-ci placées à l’intérieur de la largeur collaborante d’éventuels hourdis pleins, si ancrées hors de la portée en question (voir Fig. 7.4.1). 
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Fig. 7.4.1 – Largeur collaborante des poutres
	Caso a 
(pilastri esterni)
	Situation a 
(poteaux extérieurs)

	Caso b 
(pilastri interni)
	Situation b 
(poteaux intérieurs)


La largeur collaborante doit être considérée comme égale à la largeur du poteau bc (voir Fig. 7.4.1a) sur lequel la poutre est assemblée, plus: 
-
deux fois la hauteur des hourdis de chaque côté, en cas de poutres convergentes avec des poteaux intérieurs (voir Fig. 7.4.1b); 
-
deux ou quatre fois la hauteur des hourdis de chaque côté où est présente une poutre transversale de hauteur similaire, en cas de poutres convergentes respectivement avec des poteaux extérieurs ou intérieurs (voir Fig. 7.4.1c et 7.4.1d). 
En cas de poutres périphériques, on prend en considération uniquement les hourdis collaborants du côté intérieur.
Cisaillement
La demande en cisaillement, pour chaque direction et chaque côté d’application des actions sismiques, est obtenue par la condition d’équilibre de la poutre, considérée comme à charnières aux extrémités, soumise aux charges gravitationnelles et à l’action de la capacité flexionnelle de calcul dans les deux sections de déformation plastique (généralement celles d’extrémité) déterminées comme indiqué au point 4.1.2.3.4 et amplifiées par le facteur de surrésistance γRd visé au tableau 7.2.I. 
La demande en cisaillement, dans les cas où les zones dissipatives ne se situent pas dans les poutres, mais dans les éléments qui la soutiennent, est calculée sur la base de la capacité flexionnelle de calcul de ces éléments. 
Pour les structures en CD «B», la capacité en matière de cisaillement est évaluée comme indiqué au point 4.1.2.3.5.
Pour les structures en CD «A», les conditions suivantes s’appliquent:
· la capacité en matière de cisaillement est évaluée comme indiqué au paragraphe 4.1.2.3, en prenant dans les zones dissipatives ctgθ =1;
· si dans les zones dissipatives le rapport entre les demandes en cisaillement, minimale et maximale, est inférieur à -0,5 et si la valeur la plus élevée entre les valeurs absolues des deux demandes dépasse la valeur:
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	[7.4.1]


où bw est la largeur de l’âme de la poutre et d est à la hauteur utile de sa section, alors deux rangs d’armatures diagonales, l’un incliné de +45° et l’autre de -45° par rapport à l’axe de la poutre, doivent être placés dans le plan vertical de flambage de la poutre. Dans ce cas, la capacité en matière de cisaillement doit être confiée de moitié aux étriers et de moitié aux deux rangs d’armatures inclinées, pour lesquelles il convient d'obtenir:
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où As est la zone de chacun des deux rangs d’armatures inclinées.
7.4.4.1.2
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
La ductilité est quantifiée par le facteur de ductilité qui, pour chacun des paramètres habituellement pris en considération (courbure, déplacement), correspond au rapport entre la valeur maximale atteinte par le paramètre en question et la valeur de ce paramètre au moment de la première déformation plastique.
Dans le cas où il serait nécessaire de vérifier (en vertu du point 7.3.6.1) que la structure présente une capacité en matière de ductilité, locale et globale, supérieure à la demande correspondante, il convient d’agir comme suit, en se rapportant à la ductilité en courbure (locale) et à la ductilité en déplacement (globale).
La demande en ductilité de courbure à l’ELNE dans les zones dissipatives, exprimée par le facteur de ductilité en courbure µ(, si l'on ne procède pas à une détermination directe par analyse non linéaire, peut être évaluée de manière approximative comme suit: 
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où T1 est la période propre fondamentale de la structure.
La capacité en ductilité de courbure peut être calculée comme indiqué au point 4.1.2.3.4.2.
Entre le facteur de ductilité en déplacement µd (voir point 7.3.3.3) et le facteur de ductilité en courbure µ( subsiste l’équation µ( = 2µd -1 (généralement conservatoire pour les structures en béton armé), tandis qu’entre le facteur de ductilité en déplacement µd et le facteur de comportement q subsistent les équations [7.3.9] (voir point 7.3.3.3). 
7.4.4.2
Poteaux
7.4.4.2.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Dans chaque section, la capacité doit être supérieure ou égale à la demande correspondante. 
Presso-flexion
Pour les structures en CD «A» et en CD «B», la demande en compression ne doit pas dépasser, respectivement, 55 % et 65 % de la capacité maximale en matière de compression de la section en béton uniquement, pour toutes les combinaisons prises en considération.
Aux fins du calcul relatif à la capacité, pour chaque direction et chaque côté d’application des actions sismiques, pour chaque nœud poutre-poteau (à l’exception des nœuds au niveau du sommet des poteaux du dernier plancher), la capacité totale en matière de flexion des poteaux doit être supérieure à la capacité totale en matière de flexion des poutres, amplifiée par le coefficient γRd, conformément à la formule: 
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où:
pour la valeur de γRd, voir le tableau 7.2.I;
Mc,Rd
correspond à la capacité en matière de flexion du poteau convergent dans le nœud, calculée pour les niveaux de sollicitation axiale présents dans les combinaisons sismiques des actions; 
Mb,Rd
correspond à la capacité en matière de flexion de la poutre convergente dans le nœud. 
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Fig. 7.4.2 – Calcul relatif à la capacité des poteaux
	Mc,Rd(sup) e Mc,Rd(inf) concordi
	Mc,Rd(sup) et Mc,Rd(inf) concordants

	Mc,Rd(sup) e Mc,Rd(inf) discordi
	Mc,Rd(sup) et Mc,Rd(inf) discordants

	Mb,Rd(sx)
	Mb,Rd(sx)

	Mb,Rd(dx)
	Mb,Rd(dx)


Dans l’équation [7.4.4], on prend le nœud en équilibre et les moments, dans les poteaux ou dans les poutres, concordants. Dans le cas où les moments dans le pilier au-dessus et au-dessous du nœud seraient discordants, il convient, dans la première partie de la formule [7.4.4] de placer le moment supérieur en tant que valeur absolue, tandis que le moment inférieur doit être additionné aux moments résistants des poutres (voir fig. 7.4.2).
Pour la section de base des poteaux du rez-de-chaussée, on applique comme demande en flexion la valeur supérieure entre le moment résultant de l’analyse et la capacité en matière de flexion Mc,Rd de la section de sommet du poteau. 
La comparaison capacité-demande en flambage peut être réalisée de manière simplifiée en effectuant, pour chaque direction d’application du séisme, une vérification en flambage exacte avec la capacité en matière de flexion du poteau réduite de 30 %.
En cas d’application du modèle élastique écrouissant de la Fig. 4.1.3.a, les capacités en matière de flexion Mc,Rd et Mb,Rd sont déterminées comme indiqué au point 4.1.2.3.4.
Cisaillement
Aux fins du calcul relatif à la capacité, pour chaque direction d’application du séisme, la demande en cisaillement VEd est obtenue en imposant l’équilibre avec les moments des sections d’extrémité (supérieure et inférieure) du poteau 
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, déterminées comme indiqué ci-après et amplifiées par le facteur de surrésistance γRd, selon l’équation:
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où:
pour la valeur de γRd, voir le tableau 7.2.I;
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	correspondant au moment dans la section d’extrémité (supérieure ou inférieure) au niveau de la formation des charnières dans les poutres, où les valeurs additionnées sont celles utilisées dans la formule [7.4.4];
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 est la capacité en matière de flexion dans la section d’extrémité (supérieure ou inférieure);
lp est la longueur du poteau. 
Si les murs-rideaux ne s’étendent pas sur toute la hauteur des poteaux adjacents, la demande en cisaillement à prendre en considération pour la partie du poteau exempte de cloison est évaluée en utilisant l’équation [7.4.5], où la hauteur lp est considérée comme égale à l’extension de la partie de poteau exempte de cloison.
La capacité en matière de cisaillement des sections des poteaux est calculée comme indiqué au point 4.1.2.3.5. 
7.4.4.2.2
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
Les indications du point 7.4.4.1.2 s’appliquent.
7.4.4.3
Nœuds poutre-poteau 
On entend par «nœud» la zone du poteau qui se superpose aux poutres qui convergent avec celui-ci.
On distingue deux types de nœuds:
‒
entièrement confinés: lorsqu’une poutre est encastrée dans chacune des quatre faces verticales; le confinement est considéré comme réalisé lorsque, sur chaque face du nœud, la section de la poutre couvre au moins les 3/4 de la largeur du poteau et, sur les deux paires de faces opposées du nœud, les sections des poutres sont recouvertes sur au moins les 3/4 de la hauteur; 
‒
non entièrement confinés: lorsqu’ils ne relèvent pas de la catégorie précédente. 
7.4.4.3.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Le nœud doit être conçu de sorte à éviter une quelconque rupture anticipée par rapport aux zones des poutres et des poteaux qui convergent avec celui-ci. 
Dans chaque nœud, la capacité en matière de cisaillement doit être supérieure ou égale à la demande correspondante. 
La demande en cisaillement en direction horizontale doit être calculée en tenant compte des sollicitations les plus négatives qui, par effet de l’action sismique, peuvent se produire dans les éléments convergents. En l’absence d’évaluations plus précises, la demande en cisaillement exercée dans le cœur en béton du nœud peut être calculée, pour chaque direction de l’action sismique, comme suit: 
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pour la valeur de γRd, voir le tableau 7.2.I, As1 et As2 correspondent, respectivement, à la zone de l’armature supérieure et inférieure de la poutre et VC correspond à la force de cisaillement dans le poteau au-dessus du nœud, résultant de l’analyse en conditions sismiques. 
Les forces de cisaillement qui agissent sur les nœuds doivent correspondre à la direction la plus indésirable de provenance de l’action sismique, qui a une incidence sur le choix des valeurs de As1, As2 et VC à utiliser dans les équations [7.4.6] et [7.4.7].
La capacité en matière de cisaillement du nœud est fournie par un mécanisme en treillis qui, suite à la fissuration diagonale, voit agir simultanément un mécanisme de cisaillement compression et un mécanisme de cisaillement traction. Il convient, par conséquent, de satisfaire les exigences visant à garantir l’efficacité des deux mécanismes.
La compression dans la console diagonale résultant du mécanisme en treillis ne doit pas dépasser la résistance à la compression du béton. En l’absence de modèles plus précis, l’exigence peut être considérée comme satisfaite si: 
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où 
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 avec fck exprimé en MPa
	[7.4.9]


et αj est un coefficient de 0,6 pour des nœuds intérieurs et de 0,48 pour des nœuds extérieurs, νd est la force axiale dans le poteau au-dessus du nœud, normalisée par rapport à la résistance à la compression de la section en béton uniquement, hjc est la distance entre les surfaces les plus extérieures des armatures du poteau et bj est la largeur effective du nœud. Cette dernière est réputée égale à la valeur la moins élevée entre: 
a)
la valeur la plus élevée entre les largeurs de la section du poteau et de la section de la poutre; 
b)
la valeur la moins élevée entre les largeurs de la section du poteau et de la section de la poutre, toutes deux augmentées de la moitié de la hauteur de la section du poteau. 
Afin d’éviter que la traction diagonale maximale du béton ne dépasse la fctd, il convient de prévoir un confinement approprié. En l’absence de modèles plus précis, il est possible de placer dans le nœud des étriers horizontaux de diamètre non inférieur à 6 mm, de sorte que: 
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où les symboles déjà utilisés ont la signification illustrée précédemment, Ash est la zone totale de la section des étriers et hjw est la distance entre les surfaces d’armatures supérieures et inférieures de la poutre. 
En alternative, l’intégrité du nœud suite à la fissuration diagonale peut être garantie intégralement par les étriers horizontaux si: 
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 pour des nœuds intérieurs
	[7.4.11]
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 pour des nœuds extérieurs
	[7.4.12]


où, pour la valeur de γRd, voir le tableau 7.2.I, As1 et As2 ont la valeur indiquée précédemment, νd est la force axiale normalisée exercée au-dessous du nœud pour les nœuds intérieurs et au-dessous du nœud pour les nœuds extérieurs.
7.4.4.4
Diaphragmes horizontaux
7.4.4.4.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Les planchers doivent être en mesure de transmettre les forces obtenues par l’analyse, augmentées de 30 %.
7.4.4.5
Murs
On entend par «mur» un élément structural de soutènement pour d’autres éléments et doté d’une section transversale rectangulaire ou assimilable à celle-ci, même par tronçons, caractérisée dans chaque tronçon par un rapport entre dimension maximale lw et dimension minimale bw en plan lw/bw > 4 (voir Fig. 7.4.3). Les murs peuvent être dotés d’une section horizontale composée d’un (mur simple) ou de plusieurs (mur composé) segments rectangulaires. Les murs simples peuvent être dotés d’appentis avec lw/bw ≤ 4. Il est recommandé que les murs composés de plusieurs segments rectangulaires assemblés ou qui se croisent (sections en L, T, U ou similaires) soient considérés comme des unités entières, constituées d’une ou de plusieurs âmes parallèles, ou approximativement parallèles, à la direction de la force de cisaillement sismique exercée et d'une ou de plusieurs brides normales ou approximativement normales par rapport à celle-ci. Les murs sont définis comme minces si le rapport hw/lw > 2, épais dans le cas contraire, hw correspondant à la hauteur totale du mur (voir Fig. 7.4.3) mesurée à partir de sa base.
7.4.4.5.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
La capacité doit être supérieure ou égale à la demande correspondante.
Pour les murs simples, la vérification relative à la résistance est effectuée en référence au rectangle de base ayant une dimension supérieure lw et une dimension inférieure bw. À cette fin, on entend par «base du mur» l’extrados de ses fondations ou le sommet de la structure en caisson enterrée présentant des diaphragmes rigides et des murs périphériques; dans ce dernier cas, la vérification de la structure en caisson de base est toutefois nécessaire.
[image: image451.emf]
Fig. 7.4.3 – Sections résistantes des murs simples et composés (la flèche indique la direction du séisme)
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Pour les murs composés, la vérification relative à la résistance est effectuée en prenant en considération la partie de section constituée des âmes parallèles, ou approximativement parallèles, à la direction de l’action sismique en question et en supposant que la largeur efficace de la bride sur chaque côté de l’âme en question s’étend, depuis la face de l’âme, de la valeur la moins élevée entre (voir Fig. 7.4.3):
a)
la largeur réelle (lf) de la bride;
b)
25 % de la hauteur totale du mur (hw) au-dessus du niveau pris en compte;
c)
la moitié de la distance (d) entre âmes adjacentes.
Entre des murs sismiques principaux (voir paragraphe 7.2.3), une redistribution des effets de l’action sismique est possible, pour le mur simple, jusqu’à 30 %, sous réserve d’absence de réduction de la demande totale de résistance des murs. Il est recommandé que les forces de cisaillement soient redistribuées avec les moments de flexion, de sorte que, dans chaque mur, le rapport entre les moments de flexion et les forces de cisaillement ne varie pas de manière remarquable. Dans les murs soumis à d’importantes variations de l’action axiale, notamment dans les murs couplés, il est recommandé que les moments et les cisaillements soient redistribués des murs soumis à une compression modérée ou à une simple traction aux murs soumis à une compression axiale élevée.
Entre des poutres d’assemblage de murs couplés, une redistribution des effets de l’action sismique est possible, pour la poutre simple, jusqu'à 20 %, sous réserve que l’action sismique à la base de chaque mur ne varie pas.
En l’absence d’analyses plus précises, la demande de calcul dans les murs peut être déterminée au moyen des procédures simplifiées illustrées ci-après. 
Presso-flexion 
Pour les murs minces uniquement, en CD «A» ou «B», la demande en matière de moments de flexion sur la hauteur du mur (ligne c de la Fig. 7.4.4) est obtenue par translation vers le haut de l’enveloppe du schéma des moments (ligne b de la Fig. 7.4.4) résultant des moments fournis par l’analyse (ligne a de la Fig. 7.4.4); l’enveloppe peut être considérée comme linéaire si la structure ne présente pas de discontinuités significatives quant à la masse, la rigidité et la résistance sur la hauteur.
La translation doit être conforme à l’inclinaison des éléments compris dans le mécanisme résistant au cisaillement et peut être considérée comme égale à hcr (hauteur de la zone inélastique dissipative de base). 
[image: image452.emf]
Fig. 7.4.4 – Translation du schéma des moments de flexion pour les structures à murs et les structures mixtes
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En l’absence d’analyses plus précises, il est possible de considérer que la hauteur de la zone dissipative hcr au-dessus de la base du mur puisse être évaluée en respectant les conditions suivantes:
	hcr = max(1w,hw/6) à condition que 
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	pour ≤ 6 étages
	

	
	
	pour ≥ 7 étages
	


avec lw et hw ayant la signification illustrée à la Fig. 7.4.3, n correspondant au nombre d’étages de la construction et hs correspondant à la hauteur libre de l’étage.
Pour tous les murs, la demande de force normale de compression ne doit pas dépasser, respectivement, 35 % dans la CD «A» et 40 % dans la CD «B» de la capacité maximale à la compression de la section en béton uniquement, pour toutes les combinaisons prises en considération.
Les vérifications doivent être effectuées selon les modalités indiquées pour les poteaux au point 7.4.4.2.1 en tenant compte, dans la détermination de la capacité, de toutes les armatures longitudinales présentes dans le mur. 
Pour les murs étendus faiblement armés, il convient de limiter les tensions de compression du béton afin de prévenir l’instabilité en dehors de l’étage, conformément aux indications du point 4.1.2.3.9.2 pour les poteaux simples. Si le facteur de comportement q est supérieur à 2, il convient de tenir compte de la demande en force axiale dynamique supplémentaire générée dans les murs par effet de l’ouverture et de la fermeture de fissures horizontales et du soulèvement du sol. En l’absence d’analyses plus précises, celle-ci peut être considérée comme égale à ±50 % de la demande en force axiale due aux charges gravitationnelles relatives à la combinaison sismique de calcul. 
Cisaillement
Pour les murs, il convient de tenir compte de l’augmentation potentielle des forces de cisaillement suite à la formation de la charnière plastique à la base du mur. À cette fin, la demande de cisaillement de calcul doit être majorée du facteur:
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	pour les murs minces
	[7.4.14]
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	pour les murs épais
	[7.4.15]


pour γRd, voir le tableau 7.2.I, et avec MEd et MRd correspondants aux moments de flexion de calcul, respectivement, de demande et de capacité à la base du mur, avec T1 correspondant à la période fondamentale de vibration du bâtiment dans la direction de l’action sismique et avec Se(T) correspondant à l’ordonnée du spectre de réponse élastique correspondant à l’abscisse T.
Dans les structures mixtes, le cisaillement dans les murs minces doit tenir compte des sollicitations dues aux modes de vibration supérieurs. À cette fin, le cisaillement résultant de l’analyse (ligne a de la Fig. 7.4.5) peut être remplacé par le cisaillement majoré (ligne b de la Fig. 7.4.5) et ce dernier par le schéma enveloppe (ligne c de la Fig. 7.4.5); hw correspondant à la hauteur du mur, VA correspondant au cisaillement à la base déjà majoré et VB correspondant au cisaillement à 1/3 de la hauteur hw, qui doit toutefois être considéré au moins égal à VA/2.
[image: image456.emf]
Fig. 7.4.5 – Schéma d’enveloppe des forces de cisaillement dans les murs de structures mixtes
Dans les murs étendus faiblement armés, afin de garantir que l’élasticité à la flexion précède l’atteinte de l’état limite ultime quant au cisaillement, le cisaillement résultant de l’analyse doit être amplifié, à chaque étage, par le facteur (q+1)/2.
Dans les vérifications relatives aux murs, en CD «A» ou «B», il convient de prendre en considération: la potentielle rupture par cisaillement-compression du béton de l’âme, la potentielle rupture par cisaillement-traction des armatures de l’âme et la potentielle rupture par glissement dans les zones dissipatives.
Vérification relative au cisaillement-compression du béton de l’âme
La détermination de la résistance est effectuée conformément au point 4.1.2.3.5, en prenant un bras des forces intérieures z égal à 0,8 lw et une inclinaison des diagonales comprimées de 45°. Dans les zones dissipatives, cette résistance doit être multipliée par un facteur de réduction de 0,4.
Vérification relative au cisaillement-traction de l’armature de l’âme
Le calcul de l’armature d’âme doit tenir compte du rapport de cisaillement αs = MEd /(VEd lw). Pour la vérification, il convient de prendre en considération, à chaque étage, la valeur maximale de αs.
Si αs ≥ 2 , la résistance est déterminée conformément au point 4.1.2.3.5, en prenant un bras des forces intérieures z égal à 0,8 lw et une inclinaison des diagonales comprimées de 45°. Autrement, il convient d’appliquer les formules suivantes:
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avec ρh e ρv correspondant aux rapports entre la zone de la section de l’armature horizontale ou verticale, respectivement, et la zone de la section en béton correspondante, fyd,h et fyd,v étant les valeurs de calcul de la résistance des armatures horizontales et verticales, NEd NEd correspondant à la force axiale de calcul (positive s'il s’agit de la force de compression), VRd,c correspondant à la résistance au cisaillement des éléments non armés, déterminée conformément au point 4.1.2.3.5.1, qui doit être considérée comme nulle dans les zones dissipatives lorsque NEd correspond à la force de traction. 
Vérification relative au glissement dans les zones dissipatives
Sur les plans de glissements potentiels (par exemple, les reprises de bétonnage ou les joints de construction) placés à l’intérieur des zones dissipatives, on doit obtenir:
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avec VRd,S correspondant à la valeur de calcul de la résistance au cisaillement par rapport au glissement 
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où Vdd, Vid et Vfd représentent, respectivement, la contribution de l’effet «goujon» des armatures verticales, la contribution des armatures inclinées présentes à la base, la contribution de la résistance par rapport au frottement, et sont donnés par les formules suivantes: 
	Vdd = min
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	Vfd = min
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où η est donné par l’équation [7.4.9] (où αj = 0,60), µf correspondant au coefficient de frottement béton-béton sous des actions cycliques (on peut considérer qu’il est égal à 0,60), ∑ Asj correspondant à la somme des zones des barres verticales croisant le plan contenant la potentielle surface de glissement, ξ correspondant à la hauteur de la partie comprimée de la section normalisée à la hauteur de la section, Asicorrespondant à la zone de chaque armature inclinée traversant le plan en question en formant avec celui-ci un angle φi. 
Pour les murs épais, on doit obtenir Vid>VEd/2. 
La présence d’armatures inclinées entraîne une augmentation de la résistance à la flexion à la base du mur, qui doit être prise en considération lors de la détermination du cisaillement de calcul VEd. 
7.4.4.5.2
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
La demande en ductilité de courbure dans les zones dissipatives des murs peut être exprimée par le facteur de ductilité en courbure µ(; si l’on ne procède pas à une détermination directe par une analyse non linéaire, cette demande peut être évaluée en attribuant à μ les valeurs fournies par les formules [7.4.3] du point 7.4.4.1.2 avec la valeur de q dans ces équations diminuée du facteur MEd/MRd, avec MEd correspondant au moment de flexion de calcul à la base du mur fourni par l’analyse dans la situation sismique de calcul et MRd correspondant à la résistance flexionnelle de calcul.
La capacité en matière de ductilité de courbure peut être calculée, quant au facteur de ductilité en courbure µ(, comme le rapport entre la courbure u à laquelle correspond une réduction de 15 % de la résistance maximale à la flexion, ou l’atteinte de la déformation ultime du béton et/ou de l’acier, et la courbure conventionnelle yd de première déformation plastique telle que définie au point 4.1.2.3.4.2. 
Uniquement dans les zones d’extrémité de la section transversale, appelées «éléments de bord», il est possible de tenir compte, dans le calcul de la capacité, de l’effet du confinement, à condition de prendre également en considération la perte des enrobages à l’atteinte, dans ces derniers, de la déformation ultime de compression du béton non confiné (0,35 %); les éléments de bord (zones grisées de la Fig. 7.4.6) sont considérés de largeur b0 égale à la largeur bw de la section diminuée de l’épaisseur des enrobages et de longueur lC égale à l’extension de la zone dans laquelle la déformation par compression du béton dépasse cu2 = 0,35 %. Dans tous les cas: lC ≥ max (0,15∙lW, 0,15∙bW). 
[image: image464.emf]
Fig. 7.4.6 – Éléments de bord d’un mur, schéma des courbures correspondantes, schéma d’exemple des armatures de confinement
La valeur de xu est obtenue par la condition d’équilibre de la section dans la combinaison de calcul sismique en faisant référence, pour l’évaluation de la déformation ultime du béton cu2,c, à la quantité d’armatures de confinement effectivement présente (voir point 4.1.2.1.2.1). 
En cas d’utilisation de l’équation simplifiée indiquée au point 7.4.6.2.4 pour procéder à la vérification relative à la ductilité, on peut appliquer la formule 
[image: image465.wmf](

)

w

w

c

b

5

,

1

 

,

l

20

,

0

max

l

×

×

³

.
7.4.4.6
Poutres de couplage des systèmes à murs 
La vérification des poutres de couplage doit être réalisée selon les procédures prévues au paragraphe 7.4.4.1 si au moins l’une des conditions suivantes est satisfaite:
‒
le rapport entre la portée nette et la hauteur est supérieur ou égal à 3;
‒
la sollicitation de cisaillement de calcul correspond à:
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b correspondant à la largeur et d à la hauteur utile de la section. 
Si les conditions précédentes ne sont pas satisfaites, la sollicitation de cisaillement doit être absorbée par deux ordres d’armatures diagonales, opportunément dotées d’étriers, placées en X sur la poutre et ancrées aux murs adjacents, avec une section égale, pour chaque diagonale, à As, de manière à répondre à l’équation: 
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φ correspondant à l’angle minimal entre chacune des deux diagonales et l’axe horizontal. 
Les poutres présentant une hauteur égale à l’épaisseur du plancher ne doivent pas être considérées comme efficaces aux fins du couplage. 
7.4.5
CONSTRUCTIONS À STRUCTURE PRÉFABRIQUÉE 
La préfabrication de parties d’une structure conçue afin de répondre aux prescriptions relatives aux bâtiments en béton armé nécessite la preuve selon laquelle l’assemblage des parties confère à la structure les performances, en matière de résistance, rigidité et ductilité, établies dans le modèle de calcul. 
Pour la transmission de forces horizontales entre des parties de la structure, il est impossible de se fier au frottement résultant des charges gravitationnelles, sauf en cas de présence de dispositifs expressément conçus à cette fin. 
Les prescriptions visées au point 7.4.5 qui précède sont complémentaires à celles contenues dans les chapitres précédents, dans la mesure où elles sont applicables et non expressément modifiées. 
7.4.5.1
Typologies structurales et facteurs de comportement 
On prend en considération les typologies de systèmes structuraux déjà définies au paragraphe 7.4.3.1, ainsi que les suivantes:
‒
structures à panneaux;
‒
structures monolithiques à cellule;
‒
structures à poteaux encastrés à la base et planchers assemblés à ces derniers par des charnières.
Les valeurs maximales de qo pour ces dernières catégories figurent dans le tableau 7.3.II.
D’autres typologies peuvent être utilisées en justifiant les facteurs de comportement adoptés et en utilisant les règles détaillées afin de garantir les exigences générales de sécurité visées par les présentes normes. 
Dans les structures préfabriquées, le mécanisme de dissipation énergétique est associé principalement aux rotations plastiques dans les zones dissipatives. En outre, la dissipation peut avoir lieu à travers des mécanismes plastiques avec cisaillement dans les connexions, à condition que les forces de rappel ne diminuent pas significativement lors de la succession des cycles de l’action sismique et que les phénomènes d’instabilité soient évités. Dans le choix du facteur de comportement total q, il est possible de prendre en considération les capacités de dissipation par rapport aux mécanismes avec cisaillement, notamment dans les systèmes à murs préfabriqués, en tenant compte des valeurs de ductilité locale à glissement µs. 
Dans les structures à poteaux encastrés à la base et à planchers assemblés à ces derniers par des charnières fixes, la dissipation d’énergie a lieu uniquement dans les sections des poteaux au niveau des fondations ou de la structure en caisson rigide de base dont il est fait état au point 7.2.1. Afin d’assurer l’efficacité de cette dissipation, il convient de procéder au sein de ces zones à la vérification relative à la ductilité, indépendamment des dispositions constructives adoptées. À cette fin, l’application de la formule [7.4.29], visée au point 7.4.6.2.2 n’est pas autorisée.
7.4.5.2
Assemblages
Les assemblages entre les éléments préfabriqués, et entre ces derniers et les fondations, conditionnent de manière substantielle le comportement statique de l’organisme structural et sa réponse sous des actions sismiques. 
Les assemblages entre les éléments préfabriqués, structuraux ou non, doivent être conçus de manière appropriée afin de garantir les conditions d’assemblage prévues par le schéma structural adopté et en vue de posséder des capacités de déplacement et de résistance supérieures aux demandes correspondantes.
Les dispositifs mécaniques qui assurent ses assemblages doivent être qualifiés conformément aux procédures visées au point 11.8.
Pour les structures à panneaux, le caractère approprié des assemblages entre les panneaux réalisés par des joints coulés ou soudés doit être démontré par des essais expérimentaux prévus à cet effet. 
Pour les structures à châssis, les assemblages entre éléments monodimensionnels (poutre-poteau) doivent garantir la cohérence des déplacements verticaux et horizontaux, et le transfert des sollicitations doit être assuré par des dispositifs mécaniques. L’assemblage peut être accompagné, de l’autre extrémité de la poutre, d’un appui mobile. L’ampleur du plan de glissement doit être, avec une marge importante, supérieure au déplacement dû à l’action sismique. 
Pour les structures à poteaux encastrés à la base et à planchers assemblés à ces derniers, l’assemblage entre le poteau et l’élément horizontal doit être à charnière (rigide ou élastique). Des appuis mobiles sont possibles au niveau des joints. Les poutres préfabriquées en simple appui doivent être structurellement assemblées aux poteaux ou aux murs (de soutènement). Les assemblages doivent assurer la transmission des forces horizontales dans la situation sismique de calcul, sans se fier au frottement. Cela est également valable pour les assemblages entre les éléments secondaires du tablier et les poutres porteuses. 
Pour les éléments d’assemblage, il convient de contrôler que ceux-ci n’entraînent pas de perturbations locales sur le béton sous l’application de cycles de charge répétés.
Dans tous les cas, les assemblages doivent être en mesure d’absorber les déplacements relatifs et de transférer les forces résultant de l’analyse, avec des marges de sécurité appropriées. 
Outre les précédentes règles générales, les règles spécifiques qui suivent s’appliquent également dans le cas des structures à comportement dissipatif.
Dans les éléments préfabriqués et dans leurs assemblages, il convient de tenir compte de la détérioration potentielle suite aux déformations cycliques dans le champ plastique. Le cas échéant, la résistance de calcul des assemblages préfabriqués évaluée pour des charges non cycliques doit être réduite de manière appropriée aux fins des vérifications sous actions sismiques.
En cas d’assemblages entre éléments préfabriqués de type non monolithique, qui influencent de manière substantielle le comportement statique de l’organisme structural, et par conséquent également sa réponse sous actions sismiques, les trois situations suivantes sont possibles, auxquelles doit correspondre un critère de dimensionnement approprié: 
a)
assemblages situés hors des zones dissipatives prévues, qui n’influent donc pas sur les capacités dissipatives de la structure; 
b)
assemblages situés à proximité des zones dissipatives prévues aux extrémités des éléments préfabriqués, mais surdimensionnés de manière à ne pas porter atteinte à la déformation plastique des zones dissipatives en question; 
c)
assemblages situés dans les zones dissipatives prévues aux extrémités des éléments préfabriqués, dotés des caractéristiques nécessaires en matière de ductilité et d’une quantité d’énergie pouvant être dissipée. 
7.4.5.2.1
Règles de calcul 
Structures à châssis 
Les structures à châssis à comportement dissipatif sont soumises aux règles de calcul suivantes.
Assemblages à distance des zones dissipatives ou de type a) 
L’assemblage doit être positionné à une distance de l’extrémité de l’élément, poutre ou poteau, où est présente la zone dissipative, égale au moins à la longueur du tronçon où est prévue l’armature transversale de maintien, en vertu des points 7.4.4.1.2 et 7.4.4.2.2, augmentée d’une fois la hauteur utile de la section. 
La résistance de l’assemblage ne doit pas être inférieure à la sollicitation locale de calcul. Pour le moment de demande, on prend la valeur la plus élevée entre la valeur résultant de l’analyse et la valeur obtenue, avec le calcul relatif à la capacité, par les moments de capacité des zones dissipatives adjacentes multipliées par le facteur de surrésistance γRd indiqué dans le tableau 7.2.I. Le cisaillement de calcul est déterminé par les règles du calcul relatif à la capacité visées au point 7.4.4.1.1 (poutres) et au paragraphe 7.4.4.2.1 (poteaux), en utilisant le facteur de surrésistance γRd indiqué dans le tableau 7.2.I. 
Assemblages surdimensionnés ou de type b) 
Les parties des éléments adjacents aux assemblages doivent être dimensionnées selon les mêmes procédures que celles du calcul relatif à la capacité prévues au point 7.4.4 pour les structures coulées sur place, en fonction de la classe de ductilité sélectionnée, et dotées des éléments d’armature correspondants qui assurent la ductilité prévue. On utilise le facteur de surrésistance indiqué dans le tableau 7.2.I.
Les armatures longitudinales des assemblages doivent être entièrement ancrées avant les sections terminales des zones dissipatives. Les armatures des zones dissipatives doivent être entièrement ancrées hors des assemblages. 
Pour les structures à CD «A», la jonction des poteaux à l’intérieur des nœuds et des zones dissipatives n’est pas autorisée. 
Assemblages qui dissipent de l’énergie ou de type c) 
Moyennant une démonstration analytique du fait que le fonctionnement de l’assemblage est équivalent à celui d’un assemblage entièrement réalisé sur place et répondant aux prescriptions visées au point 7.4.4, la structure peut être assimilée à une structure de type monolithique. 
Le caractère approprié de jonctions visant à réaliser le mécanisme plastique prévu pour les structures à châssis et à satisfaire les demandes globales et locales de ductilité cyclique dans la mesure correspondante aux CD «A» et «B» peut être déduite de réglementations dont la validité a été prouvée ou d’essais expérimentaux à échelle réelle incluant au moins trois cycles complets de déformation d’une ampleur correspondant aux facteurs de comportement q, réalisés sur des sous-ensembles structuraux significatifs. 
Structures à poteaux encastrés à la base et à planchers assemblés à ces derniers par des charnières 
Les assemblages à appui mobile sont autorisés uniquement pour les structures à un étage et doivent être dimensionnés comme indiqué au point 7.2.2.
Outre les précédentes règles générales, les règles spécifiques qui suivent s’appliquent également dans le cas des structures à comportement dissipatif.
Pour les structures à un étage, la résistance au cisaillement des assemblages à charnière ne doit pas être inférieure à la force horizontale nécessaire pour générer, dans la section de base du poteau, un moment de flexion correspondant au moment de résistance ultime, multipliée par un facteur de surrésistance γRd indiqué dans le tableau 7.2.I.
Pour les structures à plusieurs étages, les assemblages à charnière doivent être dimensionnés par rapport à la force de plan en équilibre avec le schéma du cisaillement résultant des indications fournies à la section «Poteaux» du point 7.4.5.3.
7.4.5.2.2
Évaluation de la résistance 
La résistance des assemblages entre éléments préfabriqués doit être évaluée avec les mêmes coefficients partiels de sécurité applicables aux situations non sismiques, comme indiqué aux points 4.1.2.1.1, 4.2.4.1.1, 4.2.4.1.4 ou 4.2.8 selon ce qui s’applique. 
Dans l’évaluation de la résistance au glissement, il convient d’ignorer le frottement dû aux efforts extérieurs de compression. 
Dans les structures à comportement dissipatif, les éléments en acier utilisés pour réaliser l’assemblage doivent posséder des caractéristiques de résistance, de ductilité et de dissipation conformes aux dispositions prévues dans le calcul.
7.4.5.3
Éléments structuraux 
Les éléments structuraux sont soumis aux règles de calcul des éléments non préfabriqués. 
Poteaux 
Pour les structures à poteaux encastrés à la base et à planchers assemblés à ces derniers par des charnières, les colonnes doivent être encastrées dans les fondations. 
Pour les structures à comportement dissipatif, des assemblages de poteau à poteau au sein des zones dissipatives sont autorisés uniquement pour des structures à CD «B». 
Pour les structures à comportement dissipatif avec des poteaux à plusieurs étages encastrés à la base et avec des poutres assemblées à ces poteaux par des charnières, il convient de prendre en considération l’augmentation du cisaillement, qui doit être évaluée selon la formule [7.4.14].
Murs en panneaux préfabriqués 
Il convient d’éviter la détérioration de la résistance des assemblages. Cette exigence est réputée satisfaite si tous les assemblages verticaux sont rugueux ou dotés de dispositifs d’assemblage à cisaillement et vérifiés par rapport au cisaillement. 
Dans la vérification des assemblages horizontaux, la force axiale de traction doit être portée par une armature longitudinale verticale placée dans la zone tendue du panneau et ancrée entièrement dans le corps des panneaux situés au-dessus et au-dessous. Pour les raccordements qui sont seulement partiellement tendus sous les actions sismiques, la vérification relative à la résistance au cisaillement doit être effectuée en considérant exclusivement la zone comprimée; dans ce cas, il convient de prendre en considération comme valeur de la force axiale la valeur de compression sur cette zone. 
Diaphragmes 
Le comportement à diaphragme est plus efficace si des supports prévus à cet effet sont placés dans les zones d’assemblage des planchers. Une chape appropriée de béton armé coulé sur place peut améliorer de manière significative la rigidité des diaphragmes. 
Les forces de traction doivent être portées par des armatures prévues à cet effet, placées le long du périmètre du diaphragme et dans les assemblages intérieurs aux autres éléments préfabriqués. Si une chape de béton armé coulé sur place est prévue, ces armatures peuvent être placées dans la chape même. 
Les éléments de soutènement, situés au-dessous ou au-dessus du diaphragme, doivent être assemblés à ce dernier de manière appropriée; à cette fin, les forces de frottement dues aux forces de compression extérieures ne sont pas prises en considération. Pour les structures à comportement dissipatif, les forces de cisaillement le long des assemblages dalle-dalle ou dalle-poutre doivent être multipliées par un facteur de majoration de 1,30. 
7.4.6
DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES pour les structures à comportement dissipatif
Les indications fournies ci-après quant aux dispositions constructives s’appliquent aux structures en béton armé à comportement dissipatif, qu’elles soient coulées sur place ou préfabriquées. Les dispositions constructives se distinguent en matière de: 
‒
limitations géométriques; 
‒
limitations d’armature.
7.4.6.1
Limitations géométriques 
7.4.6.1.1
Poutres 
La largeur b de la poutre doit être ≥ 20 cm et, pour les poutres «à épaisseur de plancher», celle-ci ne doit pas être supérieure à la largeur du poteau, augmentée de chaque côté de la moitié de la hauteur de la section transversale de la poutre, toutefois non supérieure à deux fois bc, bc correspondant à la largeur du poteau mesurée perpendiculairement à l’axe de la poutre. 
Le rapport b/h entre la largeur et la hauteur de la poutre doit être ≥ 0,25. 
Il ne doit pas y avoir d’excentricité entre l’axe des poutres qui soutiennent les poteaux en porte-à-faux et l’axe des poteaux qui les soutiennent. Les poutres doivent être dotées d’au moins deux soutènements, constitués de poteaux ou de murs. 
Les zones dissipatives s’étendent, pour la CD «A» et la CD «B», sur une longueur correspondant respectivement à 1,5 et à 1,0 fois la hauteur de la section de la poutre, mesurée à partir de la face du nœud poutre-poteau ou des deux côtés à partir de la section de première déformation plastique. Pour les poutres qui soutiennent un poteau en porte-à-faux, on prend une longueur égale à 2 fois la hauteur de la section mesurée sur les deux faces du poteau. Les murs ne peuvent pas s’appuyer en porte-à-faux sur des poutres ou des hourdis. 
7.4.6.1.2
Poteaux 
La dimension minimale de la section transversale ne doit pas être inférieure à 25 cm. 
Si θ, tel que défini au point 7.3.1, est > 0,1, la dimension de la section transversale dans la direction parallèle au plan de flambage ne doit pas être inférieure à un vingtième de la valeur la plus élevée entre les distances entre le point où le moment de flexion est annulé et les extrémités du poteau. Cette dernière limitation géométrique ne s’applique pas lorsque les effets du deuxième ordre sont pris en considération en augmentant les effets de l’action sismique d’un facteur égal à 1/(1-θ) lorsque θ est compris entre 0,1 et 0,2 ou lorsqu’ils sont calculés au moyen d’une analyse non linéaire lorsque θ est compris entre 0,2 et 0,3.
En l’absence d’analyses plus précises, on peut considérer que la longueur de la zone dissipative est la valeur la plus élevée entre: la hauteur de la section, 1/6 de la hauteur libre du poteau, 45 cm, la hauteur libre du poteau si celle-ci est inférieure à 3 fois la hauteur de la section.
7.4.6.1.3
Nœuds poutre-poteau 
Il convient d’éviter, dans la mesure du possible, toute excentricité entre l’axe de la poutre et l’axe du poteau qui convergent en un nœud. En cas d’excentricité supérieure à 1/4 de la largeur du poteau, la transmission des forces doit être assurée par des armatures dimensionnées de manière appropriée à cet effet. 
7.4.6.1.4
Murs 
Les murs ne peuvent pas s’appuyer en porte-à-faux sur des poutres ou des hourdis. 
L’épaisseur des murs, même s'ils sont faiblement armés, ne doit pas être inférieure à la valeur la plus élevée entre 15 cm (20 cm dans le cas où des poutres d’assemblage doivent être prévues, en vertu du point 7.4.4.6, armatures inclinées) et 1/20 de la hauteur libre entre étages. 
Les structures à fonctionnement en caisson à un étage non destinées à un usage résidentiel peuvent passer outre cette limite, sur indication justifiée du concepteur. 
Il convient d’éviter les ouvertures distribuées de manière irrégulière, sauf si leur présence n’est pas spécifiquement prise en considération dans l’analyse, dans le dimensionnement et dans la disposition des armatures. 
7.4.6.2
Limitations d’armature 
Les jonctions de barres par soudure ou dispositifs mécaniques sont interdites au niveau des zones dissipatives des éléments structuraux. Dans les colonnes et dans les murs, la jonction de barres par des dispositifs mécaniques d’assemblage est autorisée si les dispositifs et les éléments, qualifiés conformément aux indications au point 11.3.2.9, font l’objet d’essais appropriés dans des conditions compatibles avec la classe de ductilité sélectionnée.
7.4.6.2.1
Poutres 
Armatures longitudinales 
Au moins deux barres de diamètre non inférieur à 14 mm doivent être présentes dans la partie supérieure et dans la partie inférieure, sur toute la longueur de la poutre. 
Dans chaque section de la poutre, sauf en cas de justification prouvant que les modalités d’effondrement de la section sont cohérentes avec la classe de ductilité sélectionnée, le rapport géométrique ρ correspondant à l’armature tendue, indépendamment du fait que l’armature tendue soit celle du lambeau supérieur de la section As ou celle du lambeau inférieur de la section Ai, doit être compris dans les limites suivantes: 
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où: 
ρ
est le rapport géométrique relatif à l’armature tendue, égal à As/(b·h) ou à Ai/(b·h);
ρcomp
est le rapport géométrique relatif de l’armature comprimée;
fyk
est la tension caractéristique d’élasticité de l’acier (en MPa).
En outre, ρcomp doit être ≥ 0,25 ρ et, dans les zones dissipatives, ρcomp doit être ≥1/2 ρ. 
L’armature supérieure, placée pour le moment négatif aux extrémités des poutres, doit être maintenue, dans une proportion d’au moins 75 %, dans la largeur de l’âme et en tout état de cause, pour les sections en T ou en L, dans une bande de plancher égale, respectivement, à la largeur du poteau ou à la largeur du poteau augmentée de 2 fois l’épaisseur du plancher de chaque côté du poteau, selon que dans le nœud une poutre perpendiculaire est présente ou non. Au moins ¼ de l’armature susmentionnée doit être maintenue sur toute la longueur de la poutre. 
Les armatures longitudinales des poutres, supérieures ou inférieures, doivent en principe, traverser les nœuds sans être ancrées ou jointes par superposition à ces derniers. En cas d’impossibilité, il convient de respecter les prescriptions suivantes: 
‒
les barres doivent être ancrées au-delà de la bande opposée à celle en intersection avec le nœud, ou retournées verticalement par rapport à cette bande, en confinement du nœud; 
‒
la longueur d’ancrage des armatures tendues doit être calculée de manière à générer une tension dans les barres de 1,25 fyk, et celle-ci doit être mesurée à partir d’une distance égale à 6 diamètres de la face du poteau vers l’intérieur. 
La partie de l’armature longitudinale de la poutre destinée à être ancrée au-delà du nœud ne peut pas terminer dans une zone dissipative, mais doit être ancrée au-delà d’une telle zone. 
La partie de l’armature longitudinale de la poutre destinée à être ancrée dans le nœud doit être placée à l’intérieur des étriers du poteau. Afin de prévenir l’échappement de ces armatures, le diamètre des barres non inclinées doit être ≤ αbL fois la hauteur de la section du poteau, avec 
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	pour des nœuds extérieurs
	


où: 
νd
correspond à la force axiale de calcul normalisée; 
kD
correspond à 1 pour la CD «A» et à 2/3 pour la CD «B»; 
γRd
correspond à 1,2 pour la CD «A» et à 1 pour la CD «B». 
Si, pour des nœuds extérieurs, il n’est pas possible de satisfaire cette limitation, il sera possible de prolonger la poutre au-delà du poteau, utiliser des dalles soudées à l’extrémité des barres ou encore de plier les barres sur une longueur minimale égale à 10 fois leur diamètre, en disposant une armature transversale appropriée derrière la pliure.
Armatures transversales 
Dans les zones dissipatives, il convient de prévoir des étriers de maintien. Le premier étrier de maintien ne doit pas être situé à plus de 5 cm de la section au ras du poteau; les suivants doivent être placés à un écartement non supérieur à la valeur la moins élevée entre les valeurs suivantes: 
‒
un quart de la hauteur utile de la section transversale;
‒
175 mm pour la CD «A» et 225 mm pour la CD «B»;
‒
6 fois le diamètre minimal des barres longitudinales prises en considération aux fins des vérifications pour la CD «A», 8 fois pour la CD «B»; 
‒
24 fois le diamètre des armatures transversales. 
On entend par «étrier de maintien» un étrier rectangulaire, circulaire ou en spirale, de 6 mm de diamètre minimum, avec des crochets à 135° prolongés, aux deux extrémités, sur au moins 10 diamètres. Les crochets doivent être fixés aux barres longitudinales. 
7.4.6.2.2
Poteaux 
Dans le cas où les murs-rideaux ne s’étendraient pas sur toute la hauteur des poteaux adjacents, l’armature résultante doit être étendue sur une distance correspondant à la profondeur du poteau au-delà de la zone exempte de mur-rideau. Si la hauteur de la zone exempte de mur-rideau est inférieure à 1,5 fois la profondeur du poteau, il convient d’utiliser des armatures bidiagonales.
Dans le cas qui précède, si le mur-rideau est présent sur un seul côté d’un poteau, l’armature transversale à placer aux extrémités du poteau en vertu du point 7.4.5.3 doit être étendue sur toute la hauteur du poteau. 
Armatures longitudinales 
Sur toute la longueur du poteau, l’espacement entre les barres ne doit pas être supérieur à 25 cm. 
Dans la section concernée du poteau, le pourcentage géométrique ρ d’armature longitudinale, avec ρ correspondant au rapport entre la zone de l’armature longitudinale et la zone de la section du poteau, doit être compris dans les limites suivantes: 
	1% ≤ ρ ≤ 4% 
	[7.4.28]


Si, sous l’action du séisme, la force axiale sur un poteau est de traction, la longueur d’ancrage des barres longitudinales doit être augmentée de 50 %. 
Armatures transversales 
Aux extrémités de tous les poteaux principaux et secondaires, sur une longueur correspondant à celle des zones dissipatives, il convient de respecter les conditions suivantes: les barres placées au niveau des angles de la section doivent être maintenues par les étriers; la distance entre deux barres assemblées consécutives ne doit pas être supérieure à 15 cm pour la CD «A» et à 20 cm pour la CD «B».
À cette fin, on entend par «barres assemblées» les barres directement maintenues par des étriers ou par des ligatures. 
Le diamètre des étriers de maintien et des ligatures ne doit pas être inférieur à:
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 pour la CD «A» et 6 mm pour la CD «B», avec dbl,max correspondant au diamètre maximal des barres longitudinales, fyd,l et fyd,st correspondant, respectivement, à la tension d’élasticité de calcul des barres longitudinales et des étriers.
L’écartement des étriers de maintien et des ligatures ne doit pas être supérieur à la valeur la moins élevée des dimensions suivantes: 
‒
1/3 et 1/2 du côté le plus petit de la section transversale, respectivement pour la CD «A» et la CD «B»;
‒
12,5 cm pour la CD «A» et 17,5 cm pour la CD «B»;
‒
5, 6 et 8 fois le diamètre des barres longitudinales qu’ils relient, respectivement pour la CD «A» et la CD «B».
En tout état de cause, aux extrémités de tous les poteaux principaux, sur une longueur correspondant à celle des zones dissipatives, le rapport wd défini dans la formule [7.4.30] ne doit pas être inférieur à 0,08. 
Dispositions constructives pour la ductilité
Pour les zones dissipatives au niveau des poteaux principaux et pour les zones terminales de tous les poteaux secondaires, il convient de réaliser les vérifications de ductilité indiquées au point 7.4.4.2.2. En alternative, ces vérifications peuvent être réputées satisfaites si, pour chaque zone dissipative, les limitations suivantes sont respectées:
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	Wwd = 
	volume des étriers de confinement
	.
	fyd
	
	[7.4.29]

	
	volume du cœur en béton
	
	fcd
	
	[7.4.30]


avec:
wd correspondant au rapport mécanique de l’armature transversale de confinement au sein de la zone dissipative (le cœur en béton est déterminé en référence à la ligne médiane des étriers), qui ne doit pas être inférieur à 0,12 dans la CD «A»;
 correspondant à la demande en ductilité de courbure à l’ELNE;
d correspondant à la force axiale adimensionnalisée de calcul relative à la combinaison sismique ELV (d = NEd/Ac·fcd);
sy,d correspondant à la déformation d’élasticité de l’acier;
hc correspondant à la profondeur de la section transversale brute;
h0 correspondant à la profondeur du cœur confiné (en référence à la ligne médiane des étriers);
bc correspondant à la largeur minimale de la section transversale brute;
b0 correspondant à la largeur du cœur confiné correspondant à bc (en référence à la ligne médiane des étriers);
 correspondant au coefficient d’efficacité du confinement, égal à  = n ∙ s, avec:
a)
pour des sections transversales rectangulaires
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où: n est le nombre total de barres longitudinales maintenues latéralement par des étriers ou par des ligatures, bi est la distance entre des barres consécutives maintenues et s est l’écartement des étriers;
b)
pour des sections transversales circulaires au diamètre du cœur confiné D0 (en référence à la ligne médiane des étriers)
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 où: n est le nombre total de barres longitudinales maintenues latéralement par des étriers ou par des ligatures, bi est la distance entre des barres consécutives maintenues,  = 2 pour des étriers circulaires simples,  = 1 pour un étrier en spirale.
7.4.6.2.3
Nœuds poutre-poteau 
Outre les exigences de la vérification visée au point 7.4.4.3.1, il convient de placer le long des armatures longitudinales du poteau qui traversent les nœuds des étriers de maintien en quantité au moins égale à la valeur la plus élevée prévue dans les zones adjacentes au nœud du poteau inférieur et supérieur; en cas de nœuds entièrement confinés, l’écartement résultant de l’armature de confinement horizontale dans le nœud peut être doublé, mais ne doit pas être supérieur à 15 cm. 
7.4.6.2.4
Murs 
Dans les parties du mur, en plan et en élévation, hors d'une zone dissipative, il convient de suivre les règles du chapitre 4, avec une armature minimale verticale et horizontale, destinée à contrôler la fissuration par cisaillement, ayant un rapport géométrique ρ se référant, respectivement, à la zone de la section horizontale et verticale au moins égale à 0,2 %. Toutefois, dans les parties de la section où, dans la situation sismique de calcul, la déformation à la compression c est supérieure à 0,2 %, il est recommandé de fournir un rapport géométrique d’armature verticale ρ ≥ 0,5 %.
Les armatures, tant horizontales que verticales, doivent présenter un diamètre non supérieur à 1/10 de l’épaisseur du mur, doivent être positionnées sur les deux faces du mur, avec un écartement non supérieur à 30 cm, doivent être assemblées par des ligatures, à raison d’au moins 9 ligatures par mètre carré. 
Armatures longitudinales 
Dans les éléments de bord des zones dissipatives, l’armature longitudinale doit respecter les conditions indiquées pour les zones dissipatives des poteaux principaux au point 7.4.6.2.2.
Armatures transversales 
Dans les éléments de bord des zones dissipatives, l’armature transversale doit respecter les conditions indiquées pour les zones dissipatives des poteaux principaux au point 7.4.6.2.2.
Armatures inclinées 
Les armatures inclinées qui traversent les surfaces de glissement potentielles doivent être ancrées de manière efficace au-dessus et au-dessous de la surface de glissement et traverser toutes les sections du mur positionnées au-dessus de celui-ci et distantes de celui-ci à une valeur inférieure à la dimension la moins élevée entre ½hw et ½lw.
Dispositions constructives pour la ductilité
Pour les zones dissipatives de base des murs principaux, il convient de procéder aux vérifications de ductilité visées au point 7.4.4.5.2. En alternative, ces vérifications peuvent être réputées satisfaites si, pour chaque zone dissipative, le rapport volumétrique d’armature transversale dans les éléments de bord respecte les limitations suivantes:
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	Wwd = 
	volume des étriers de confinement
	.
	fyd
	
	[7.4.29]

	
	volume du cœur en béton des éléments de bord
	
	fcd
	
	[7.4.30]


où les symboles ont la signification qui leur est donnée dans la formule [7.4.29] et 
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 correspondant respectivement au rapport géométrique et à la résistance d’élasticité de calcul de l’armature verticale hors des éléments de bord.
7.4.6.2.5
Poutres de couplage 
En cas d’armature en X, chacune des deux bandes d’armature doit être entourée d’une armature à spirale ou d’étriers de maintien avec un écartement non supérieur à 100 mm. 
Dans ce cas, outre l’armature diagonale, il convient de placer dans la poutre une armature présentant un diamètre d’au moins 10 mm avec un écartement de 10 cm dans les directions longitudinale et transversale, et une armature courante de 2 barres de 16 mm aux bords supérieur et inférieur.
Les ancrages des armatures dans les murs doivent être 50 % plus longs que la valeur prévue pour le dimensionnement en conditions non sismiques. 
7.5.
CONSTRUCTIONS EN ACIER
En cas de comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée conformément aux règles visées au point 4.2 des présentes normes, sans aucune exigence supplémentaire.
En cas de comportement structural dissipatif, la capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée conformément aux règles visées aux points 7.1 à 7.3 des présentes normes, ainsi qu’aux règles de calcul et aux règles détaillées fournies aux points 7.5.3 à 7.5.6. Les structures doivent être conçues de sorte que les phénomènes de détérioration et de réduction de rigidité qui se manifestent dans les zones dissipatives ne portent pas atteinte à la stabilité globale de la structure.
Dans les zones dissipatives, afin d’assurer que ces dernières se forment conformément aux prévisions, la possibilité que la limite réelle d’élasticité de l’acier soit supérieure à la limite nominale doit être prise en compte par un coefficient approprié γov, défini au point 7.5.1.
Les éléments non dissipatifs des structures dissipatives et les assemblages entre les parties dissipatives et le reste de la structure doivent posséder une capacité suffisante afin de permettre le développement de la déformation plastique cyclique des parties dissipatives.
7.5.1.
CARACTÉRISTIQUES DES MATÉRIAUX 
L’acier structural doit être conforme aux exigences du point 11.3.4.9. 
La distribution des propriétés du matériau dans la structure, telles que la tension d’élasticité et la ténacité, doit permettre la formation des zones dissipatives à l’endroit établi dans le calcul.
Aux fins du calcul, le facteur de surrésistance du matériau, ov est pris égal à 1,25 pour les aciers de type S235, S275 et S355 et égal à 1,15 pour les aciers de type S420 et S460.
7.5.2.
TYPOLOGIES STRUCTURALES ET FACTEURS DE COMPORTEMENT 
7.5.2.1
Typologies structurales 
Les structures sismorésistantes en acier peuvent être classées, selon leur comportement, dans les typologies structurales suivantes: 
a)
Structures à châssis: elles sont composées de châssis qui résistent aux forces horizontales avec un comportement principalement flexionnel. Dans ces structures, les zones dissipatives sont principalement situées aux extrémités des poutres, à proximité des assemblages poutre-colonne, où peuvent se former les charnières plastiques et l’énergie est dissipée au moyen de la flexion cyclique plastique.
b)
Structures à contreventements concentriques: dans ces structures, les forces horizontales sont absorbées principalement par des membrures soumises à des forces axiales. Dans ces structures, les zones dissipatives sont principalement situées dans les diagonales tendues. Par conséquent, il est possible de considérer dans cette typologie uniquement les contreventements pour lesquels l’élasticité des diagonales tendues précède l’atteinte de la résistance des barres strictement nécessaires pour équilibrer les charges extérieures. Les contreventements réticulaires concentriques peuvent être classés dans les trois catégories suivantes (Fig. 7.5.1): 
b1)
contreventements à diagonale tendue active, dans lesquels la résistance aux forces horizontales et les capacités dissipatives sont confiées aux barres diagonales soumises à la traction.
b2)
contreventements en V, dans lesquels les forces horizontales doivent être absorbées en prenant en considération tant les diagonales tendues que les diagonales comprimées. Le point d’intersection de ces diagonales se situe sur une membrure horizontale qui doit être continue. 
b3)
contreventements en K, dans lesquels le point d’intersection des diagonales se situe sur une colonne. Cette catégorie ne doit pas être considérée comme dissipative, compte tenu du fait que l’effondrement implique la colonne. 
c)
Structures à contreventements excentriques: dans ces structures, les forces horizontales sont principalement absorbées par des membrures chargées de manière axiale, mais la présence d’excentricité de schéma permet la dissipation d’énergie dans les traverses par le comportement cyclique à flexion et/ou à cisaillement. Les contreventements excentriques peuvent être classés comme dissipatifs lorsque la déformation plastique des traverses due à la flexion et/ou au cisaillement précède l’atteinte de la résistance ultime des autres parties structurales. 
d)
Structures à console ou à pendule inversé: dans ces structures, au moins 50 % de la masse se situe dans le tiers supérieur de la hauteur de la construction ou la dissipation d’énergie sont localisés principalement à la base. Les structures à un seul étage possédant plus d’une colonne, avec les extrémités supérieures des colonnes assemblées dans les directions principales de l’édifice et dont la valeur de la charge axiale normalisée de la colonne ne dépasse en aucun cas 0,3, peuvent être considérées comme des structures à châssis.
e)
Structures à châssis à contreventements concentriques: dans ces structures, les actions horizontales sont absorbées tant par les châssis que par des contreventements agissant dans le même plan vertical. 
f)
Structures à châssis à murs-rideaux: ces structures sont constituées de structures à châssis avec lesquelles les murs-rideaux en maçonnerie ou en béton sont en contact, non assemblés. 
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b1) Structures à contreventements concentriques à diagonale tendue active
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+b2) Structures à contreventements concentriques en V
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b3) Structures à contreventements concentriques en K
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c) Structures à contreventements excentriques
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d) Structures à console ou à pendule inversé
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e) Structures à châssis à contreventements concentriques
Fig. 7.5.1. - Typologies structurales
Les structures en acier dans lesquelles la dissipation d’énergie est réalisée par l’utilisation de dispositifs parasismiques appropriés ne relèvent pas de cette classification.
Pour les structures en acier dont les forces horizontales sont absorbées par des cœurs ou par des murs de contreventement en béton armé, se rapporter au point 7.4. 
Des typologies structurales différentes de celles susmentionnées peuvent être utilisées en se basant sur des critères de calcul semblables à ceux pris en considération dans la présente norme. Le niveau de sécurité atteint en utilisant ces critères ne doit toutefois pas être inférieur à celui garanti par la présente norme. 
7.5.2.2
Facteurs de comportement 
Pour chaque typologie structurale, la valeur maximale pour q0 est indiquée dans le tableau 7.3.II. 
Pour des structures régulières en plan, il est possible d’appliquer les valeurs suivantes de αu/α1:
‒
bâtiments à un étage
αu/α1 = 1,1 
‒
bâtiments à châssis à plusieurs étages, à portée unique
αu/α1 = 1,2 
‒
bâtiments à châssis à plusieurs étages et à plusieurs portées
αu/α1 = 1,3 
‒
bâtiments à contreventements excentriques à plusieurs étages
αu/α1 = 1,2 
‒
bâtiments à structures à console ou à pendule inversé
αu/α1 = 1,0 
Ces valeurs de q0 doivent être considérées comme valables à condition que les règles de calcul et les règles détaillées fournies aux points 7.5.3 à 7.5.6 soient respectées. 
7.5.3.
RÈGLES DE CALCUL GÉNÉRALES POUR LES ÉLÉMENTS STRUCTURAUX DISSIPATIFS 
Les règles de calcul suivantes s’appliquent aux parties des structures sismorésistantes conçues pour avoir un comportement structural dissipatif. Les zones dissipatives doivent présenter une ductilité appropriée et une capacité suffisante. 
Dans les dispositions visées au présent chapitre, les zones dissipatives sont localisées dans les membrures; par conséquent, les assemblages, ainsi que toutes les composantes non dissipatives de la structure doivent être dotés d'une capacité appropriée. 
7.5.3.1
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Les assemblages dans des zones dissipatives doivent permettre la déformation plastique des parties dissipatives assemblées, en garantissant le respect de l’exigence suivante: 
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où:
R j,d
correspondant à la capacité de calcul de l’assemblage;
R pl,Rd
correspondant à la capacité à la limite plastique de la membrure dissipative assemblée; 
RU,Rd
correspondant à la limite supérieure de la capacité de la membrure assemblée. 
En cas de membrures tendues avec des assemblages boulonnés, la capacité correspondant à l’atteinte de la tension d’élasticité de la section doit être inférieure à la capacité correspondant à l’atteinte de la tension de rupture de la section nette au niveau des orifices pour les dispositifs d’assemblage; il convient donc de vérifier que: 
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A correspondant à la zone brute et Ares à la zone résistante constituée de la zone nette au niveau des orifices, éventuellement complétée d’une zone de renforcement. Les facteurs partiels γM0 et γM2 sont définis dans le tableau 4.2.V du point 4.2.3.1.1. des présentes normes.
7.5.3.2
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
Dans chaque zone ou élément dissipatif, il convient de garantir une capacité en ductilité supérieure à la demande en ductilité correspondante. La vérification doit être effectuée en appliquant les mesures de déformation appropriées aux mécanismes ductiles prévus pour les différentes typologies structurales.
Pour les typologies indiquées au point 7.5.2.1, il est possible d’utiliser les mesures suivantes de déformation locale :
· éléments infléchis ou soumis au flambage de structures à châssis: rotation à la corde;
· éléments principalement tendus et comprimés de structures à contreventements: allongement total de la diagonale;
· éléments soumis au cisaillement et à la flexion de structures à contreventements excentriques (éléments d’assemblage): rotation rigide entre l’élément d’assemblage et l’élément contigu.
La ductilité locale est définie comme suit:
 =u/y
La demande en ductilité locale est définie par le rapport entre la valeur de déformation u mesurée par une analyse non linéaire et la valeur de déformation y à la limite élastique. En cas d’analyse structurale linéaire à facteur de comportement, la demande de déformation peut être déduite du champ de déplacements ultimes obtenus comme indiqué au point 7.3.3.3.
La capacité en ductilité locale est donnée par le rapport entre la mesure de déformation à l’effondrement u, évaluée selon la réduction de 15 % de la résistance maximale de l’élément, et la déformation y correspondant à l’atteinte de la première déformation plastique. 
La capacité en ductilité locale, lorsqu’elle n’est pas déterminée par l’expérimentation directe, doit être évaluée en utilisant des méthodes de calcul qui décrivent de manière appropriée le comportement en champ non linéaire, incluant les phénomènes d'instabilité de l’équilibre, et qui tiennent compte des phénomènes de détérioration liés au comportement cyclique. 
La vérification relative à la ductilité est toutefois réputée satisfaite lorsque sont respectées, selon la classe de ductilité et la valeur de base du facteur de comportement q0 utilisé en phase de calcul, les prescriptions relatives aux classes de sections transversales pour les zones/éléments dissipatifs indiqués dans le tableau 7.5.I, ainsi que les prescriptions spécifiques visées aux paragraphes suivants relatifs à chaque typologie structurale et lorsque l’équation suivante, pour les sections des colonnes principales des structures à châssis dans lesquelles est prévue la formation de zones dissipatives, est respectée:
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avec NEd correspondant à la valeur de la demande à effort normal et Npl,Rd correspondant à la valeur de la capacité à effort normal déterminée selon les critères visés au point 4.2.4.1.2. 
Tableau 7.5.I - Classe de la section transversale d’éléments dissipatifs en fonction de la classe de ductilité et de q0
	Classe de ductilité
	Valeur de base q0 du facteur de comportement 
	Classe de section transversale requise

	CD «B»
	2 < q0 ≤ 4
	Classe 1 ou 2

	CD «A»
	q0 > 4
	Classe 1


7.5.4.
RÈGLES DE CALCUL SPÉCIFIQUES POUR LES STRUCTURES À CHÂSSIS 
Afin de générer un comportement ductile, les châssis doivent être conçus de sorte que les zones dissipatives se forment dans les poutres plutôt que dans les colonnes. 
Cette exigence ne s’applique pas aux sections des colonnes à la base et au sommet des châssis à plusieurs étages ni aux bâtiments à un étage. 
7.5.4.1
Poutres 
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Dans les sections où la formation des zones dissipatives est attendue, il convient de vérifier les équations suivantes: 
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où: 
MEd, NEd e VEd
sont les valeurs de la demande en flexion, d’effort normal et de cisaillement; 
Mpl,Rd, Npl,Rd et Vpl,Rd
sont les valeurs de la capacité en flexion, d’effort normal et de cisaillement, déterminées selon les critères visés au point 4.2.4.1.2; 
VEd,G
est la demande en cisaillement due aux actions non sismiques; 
VEd,M
est la demande en cisaillement due à l’application de moments plastiques dans le même sens que Mpl,Rd dans les sections où la formation des zones dissipatives est attendue. 
Les poutres doivent présenter une capacité suffisante quant à l’instabilité flexionnelle et flexo-torsionnelle, déterminée comme indiqué au point 4.2.4.1.3 et en prenant la formation des zones dissipatives dans la section caractérisée par la demande la plus élevée en conditions sismiques. 
7.5.4.2
Colonnes
Vérifications relatives à la résistance (RES)
La capacité des colonnes doit être comparée à la combinaison la plus défavorable de la demande en flexion et en effort normal. 
La demande doit être déterminée comme suit: 
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où 
MEd, NEd e VEd
sont les valeurs de la demande en flexion, d’effort normal et de cisaillement; 
NEd,G, MEd,G, VEd,G
sont les valeurs de la demande en effort normal, flexion et cisaillement due aux actions non sismiques incluses dans la combinaison des actions pour la condition sismique de calcul;
NEd,E, MEd,E, VEd ,E
sont les valeurs de la demande en effort normal, flexion et cisaillement due aux actions sismiques de calcul;
γov
est le facteur de surrésistance relatif au matériau visé au point 7.5.1;
Ω
est la valeur la moins élevée entre les Ωi = (Mpl,Rd,i – MEd,G,i) / MEd,E,i évalués pour toutes les poutres dans lesquelles est attendue la formation de zones dissipatives, MEd,E,i correspondant à la demande en flexion due aux actions sismiques de calcul, MEd,G,i correspondant à la demande en flexion due aux actions non sismiques incluses dans la combinaisons des actions pour la condition sismique de calcul et Mpl,Rd,i correspondant à la valeur de la capacité en matière de flexion de la poutre i-ième.
Dans les colonnes où est attendue la formation de zones dissipatives, la demande doit être calculée dans l’hypothèse que la capacité en matière de flexion Mpl,Rd. 
Le rapport entre la demande et la capacité en cisaillement doit respecter la limitation suivante: 
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Pour assurer le développement du mécanisme global dissipatif, il convient également de respecter l’inégalité suivante pour chaque nœud poutre-colonne du châssis
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où γRd est donné dans le tableau 7.2.I, MC,pl,Rd est la capacité en matière de flexion de la colonne calculée pour les niveaux de demande en effort normal évaluée dans les combinaisons sismiques des actions et b,pl,Rd est la capacité des poutres qui convergent dans le nœud poutre-colonne.
Dans l’équation [7.5.11], on prend le nœud en équilibre et les moments, dans les colonnes ou dans les poutres, concordants. Dans le cas où les moments dans la colonne au-dessus et au-dessous du nœud seraient discordants, il convient de placer dans la première partie de la formule [7.5.11] la valeur la plus élevée entre les capacités en flexion des colonnes, tandis que la valeur la moins élevée doit être additionnée aux capacités en flexion des poutres.
7.5.4.3
Assemblages poutre-colonne 
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Les assemblages poutre-colonne doivent être conçus de manière à permettre la formation des zones dissipatives aux extrémités des poutres conformément aux indications visées au point  7.5.3.1. Notamment, la capacité en matière de flexion de l’assemblage poutre-colonne, Mj,Rd, doit répondre à l’équation suivante 
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où Mb,pl,Rd est la capacité en matière de flexion de la poutre assemblée et γov est le coefficient de surrésistance. 
7.5.4.4
Panneaux d’âme des raccordements poutre-colonne
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Les panneaux d’âme doivent être conçus de manière à permettre le développement du mécanisme dissipatif de la structure, c’est-à-dire la déformation plastique des sections des poutres convergentes dans le nœud poutre-colonne en évitant des phénomènes de déformation plastique et de déstabilisation par cisaillement. 
Cette exigence peut être réputée satisfaite lorsque: 
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Vvp,Ed , Vvp,Rd et Vvb,Rd correspondant respectivement à la demande en cisaillement, la capacité en matière de cisaillement par déformation plastique du panneau et la capacité en matière de cisaillement par instabilité du panneau, ces dernières étant évaluées comme indiqué aux points 4.2.4.1.2 et 4.2.4.1.3. 
La demande en cisaillement Vvp,Ed doit être déterminée en prenant l’atteinte de la capacité en matière de flexion dans les sections des poutres convergentes dans le nœud poutre-colonne, conformément au schéma et aux modalités prévues en phase de calcul.
7.5.4.5
Assemblages colonne-fondation 
Vérifications relatives à la résistance (RES)
L’assemblage colonne-fondation doit être conçu de sorte que sa capacité soit supérieure à la capacité de la colonne assemblée à celui-ci. 
Notamment, la capacité en matière de flexion de l’assemblage doit respecter l’inégalité suivante 
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où Mc,pl,Rd est la capacité en matière de flexion de la colonne, évaluée pour la demande en effort normal NEd qui fournit la condition la plus négative pour l’assemblage de base. Le coefficient γov est fourni au point 7.5.1. 
7.5.5.
RÈGLES DE CALCUL SPÉCIFIQUES POUR LES STRUCTURES À CONTREVENTEMENTS CONCENTRIQUES 
Dans les structures à contreventements concentriques, les membrures qui composent les poutres et les colonnes, ainsi que les assemblages, doivent posséder une capacité suffisante afin de permettre le développement des zones dissipatives dans les diagonales. 
Les diagonales de contreventement ont essentiellement une fonction porteuse par rapport aux actions sismiques et, à cette fin, sauf pour les contreventements en V, celles-ci doivent être considérées comme les seules diagonales tendues. 
La réponse charge-déplacement latéral doit être essentiellement indépendante du côté de l’action sismique.
Pour les bâtiments à plus de deux étages, l’élancement adimensionnel des diagonales doit respecter les conditions suivantes:
1,3 ≤ [image: image500.wmf]l

 ≤ 2
dans des châssis à contreventements en X; 
[image: image501.wmf]l

≤ 2
dans des châssis à contreventements en V. 
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Les poutres et les colonnes soumises principalement à des efforts axiaux en conditions de développement du mécanisme dissipatif prévu pour ce type de structure doivent respecter la condition
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avec 
Nb,Rd correspondant à la capacité relative à l’instabilité, calculée comme indiqué au point 4.2.4.1.3.1 en tenant compte de l’interaction avec le moment de flexion MEd, 
NEd et MEd correspondant aux valeurs de la demande en effort normal et en flexion due aux combinaisons sismiques de calcul, évaluées respectivement au moyen des formules 7.5.7 et 7.5.8, en prenant Ω comme la valeur la moins élevée entre les Ωi = Npl,Rd,i / NEd,i où Npl,Rd,i est la capacité en matière d’effort normal de la diagonale i-ième et NEd,i la demande en effort normal pour la combinaison sismique, calculées pour tous les éléments de contreventement dans lesquels la formation de zones dissipatives est attendue.
Afin de garantir un comportement dissipatif homogène des diagonales au sein de la structure, les valeurs maximale et minimale des coefficients Ωi = Npl,Rd,i /NEd,i, où Npl,Rd,i est la capacité en matière d’effort normal de la diagonale i-ième et NEd,i la demande en effort normal pour la combinaison sismique, calculées pour tous les éléments de contreventement dans lesquels est attendue la formation de zones dissipatives, ne doivent pas différer de plus de 25 %. 
Dans les châssis à contreventements en V, les poutres doivent présenter une capacité suffisante afin de répondre à la demande relative aux actions de nature non sismique sans prendre en considération la contribution fournie par les diagonales. 
Les poutres doivent également présenter une capacité suffisante afin de répondre à la demande qui se forme suite à la déformation plastique des diagonales tendues et à la déstabilisation des diagonales comprimées en conditions sismiques. Afin de déterminer la valeur de cette demande, il est possible de prendre en considération la présence, dans les diagonales tendues, d’une sollicitation correspondant à la capacité en matière d’effort normal Npl,Rd et, dans les diagonales comprimées, d’une sollicitation égale à γpb .Npl,Rd, γpb = 0,30 correspondant au facteur qui permet d’estimer la capacité résiduelle après la déstabilisation de la diagonale. 
Les assemblages des diagonales des autres parties structurales doivent garantir le respect des exigences visées au point 7.5.3.1.
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
En l’absence de vérifications spécifiques relatives à la ductilité, dont il est fait état au point 7.5.3.2, les membrures de contreventement doivent appartenir à la première ou à la deuxième classe visées aux points 4.2.3.1, conformément au tableau 7.5.I. Si celles-ci sont constituées de sections circulaires creuses, le rapport entre le diamètre extérieur d et l’épaisseur t doit satisfaire la limitation d/t ≤ 36. Dans le cas où les barres de contreventement seraient constituées de profilés tubulaires à section rectangulaire, les rapports largeur-épaisseur des parties qui constituent la section ne doivent pas dépasser 18, sauf si les parois du tube ne sont pas durcies.
7.5.6
RÈGLES DE CALCUL SPÉCIFIQUES POUR LES STRUCTURES À CONTREVENTEMENTS EXCENTRIQUES 
Les contreventements excentriques divisent les poutres des châssis en deux parties ou plus. À l'une de ces parties, appelée «élément d’assemblage», est confiée la mission de dissipation de l’énergie sismique par des déformations plastiques cycliques de cisaillement et/ou de flexion. Les éléments d’assemblage peuvent être des composants horizontaux ou verticaux.
Les éléments d’assemblage sont dits «courts» lorsque la déformation plastique a lieu par cisaillement, «longs» lorsque la déformation plastique a lieu par flexion et «intermédiaires» lorsque la déformation plastique est un effet combiné de cisaillement et de flexion. En ce qui concerne la longueur «e» de l’élément d’assemblage, on applique la classification suivante: 
	«courts»: [image: image503.png]M,
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avec Ml,Rd e Vl,Rd correspondant respectivement à la capacité en matière de flexion et à la capacité en matière de cisaillement de l’élément d’assemblage, α correspondant au rapport entre la valeur la moins élevée et la valeur la plus élevée de la demande en flexion attendue aux deux extrémités de l’élément d’assemblage.
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Pour les sections en I, la capacité en matière de flexion, Ml,Rd, et la capacité en matière de cisaillement, Vl,Rd, de l’élément d’assemblage sont définies, en l’absence de demande en effort normal, respectivement par les formules: 
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[7.5.18]
b et tf correspondant à la largeur et à l’épaisseur de la bride, h correspondant à la hauteur de la section et tw correspondant à l’épaisseur de l’âme du profilé constituant la section.
Lorsque l’équation NEd/Npl,Rd < 0,15 est satisfaite, il est nécessaire qu’aux deux extrémités de l’assemblage la capacité en matière de cisaillement et la capacité en matière de flexion soient supérieures à la demande correspondante:
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NEd, VEd, et MEd correspondant aux valeurs de la demande en effort normal, cisaillement et flexion agissant au niveau des extrémités de l’élément d’assemblage et Npl,Rd correspondant à la capacité en matière d’effort normal de la section constituant l’élément d’assemblage.
Lorsque la valeur de calcul de la demande en effort normal NEd agissant sur l’élément d’assemblage dépasse 15 % de la capacité correspondante de la section constituant l’élément Npl,Rd, il convient de prendre en compte cette demande en réduisant la capacité en matière de cisaillement, Vl,Rd, et la capacité en matière de flexion, Ml,Rd, de l’élément d’assemblage en appliquant les formules suivantes
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Si NEd/Npl,Rd ≥ 0,15, il est nécessaire que:
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avec R = NEd tw (d -2tf) / (VEd A), où A correspond à la zone brute de l’assemblage.
Les membrures ne contenant pas d’éléments d’assemblage, comme les colonnes et les éléments diagonaux, en cas d’utilisation d’éléments d’assemblage horizontaux, ainsi que les poutres, en cas d'utilisation d’éléments verticaux, doivent posséder une capacité permettant de satisfaire la combinaison la plus défavorable de la demande en effort normal et de la demande en flexion:
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où:
NRd (MEd,VEd) correspond à la capacité en matière d’effort normal de calcul de la colonne ou de l’élément diagonal, évaluée en tenant compte de l’interaction avec la demande en flexion et en cisaillement, MEd et VEd dans la combinaison sismique;
NEd,G correspond à la demande en effort normal dans la colonne ou dans l’élément diagonal, due à des actions de type non sismique incluses dans la combinaison sismique de calcul;
NEd,E correspond à la demande en effort normal dans la colonne ou dans l’élément diagonal pour l’action sismique de calcul;
γov correspond au coefficient de surrésistance du matériau visé au point 7.5.1;
( est égal à la valeur la moins élevée des coefficients (i = 1,5 Vl,Rd,i /VEd,i pour des éléments d’assemblage courts dans lesquels se situent les zones dissipatives et (i = 1,5 Ml,Rd,i/MEd,i pour tous les éléments d’assemblage longs et intermédiaires dans lesquels se situent les zones dissipatives, avec VEd,i e MEd,i correspondant aux valeurs de la demande en cisaillement et en flexion de l’élément d’assemblage i-ème pour la combinaison sismique de calcul, Vl,Rd,i e Ml,Rd,i correspondant aux capacités en matière de cisaillement et de flexion de l’élément d’assemblage i-ème.
Les assemblages de ces éléments doivent présenter une capacité suffisante afin de satisfaire une demande égale à:
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où:
Ed,G est la demande exercée sur l’assemblage pour les actions de type non sismique incluses dans la combinaison sismique de calcul;
Ed,E est la demande exercée sur l’assemblage pour l’action sismique de calcul;
γov est le coefficient de surrésistance;
Ωi est le coefficient relatif à l’élément d’assemblage pris en considération et calculé comme indiqué dans le présent paragraphe.
Afin de garantir un comportement dissipatif homogène des éléments d’assemblage au sein de la structure, les coefficients Ωi calculés pour tous les éléments d’assemblage, comme indiqué précédemment dans le présent paragraphe, ne doivent pas différer de plus de 25 % entre le maximum et le minimum. 
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
En l’absence de vérifications spécifiques relatives à la ductilité visées au point 7.5.3.2:
· les éléments d’assemblage longs et intermédiaires doivent appartenir à la première ou à la deuxième classe dont il est fait état au point 4.2.3.1, conformément au tableau 7.5.I; 
· dans les éléments d’assemblage intermédiaires et courts, il convient d’éviter les phénomènes d'instabilité locale jusqu’à ce que la déformation plastique totale de la section soit atteinte; 
· il convient de satisfaire les prescriptions relatives aux dispositions constructives visées au présent paragraphe; 
· la demande de rotation rigide θp entre l’élément d’assemblage et l’élément contigu ne doit pas dépasser les valeurs suivantes: 

éléments courts: θp ≤ 0,08 rad
[7.5.26a]

éléments longs: θp ≤ 0,02 rad
[7.5.26a]
Pour les éléments d’assemblage «intermédiaires», on procède à une interpolation linéaire entre les valeurs précédentes. 
Dispositions constructives
Le comportement des éléments d’assemblage longs est dominé par la déformation plastique par flexion. Les modalités d’effondrement typiques de ces éléments d’assemblage sont représentées par l’instabilité locale de la semelle comprimée et par l’instabilité flexo-torsionnelle. Afin d’éviter de tels phénomènes, il convient de placer des raidisseurs à une distance maximale de 1,5 b, b correspondant à la largeur de la bride du profilé constituant l’élément d’assemblage, à partir de l’extrémité de l’élément d’assemblage en question.
En tout état de cause, les raidisseurs d’âme doivent être placés des deux côtés au niveau des extrémités des diagonales. En cas d’éléments d’assemblage courts et de poutres de hauteur modérée (inférieure à 600 mm), il suffit que les raidisseurs soient placés d’un seul côté de l’âme, occupant au moins les 3/4 de la hauteur de l’âme en question. Ces raidisseurs doivent présenter une épaisseur non inférieure à tw , et, en tout état de cause, non inférieure à 10 mm, ainsi qu’une largeur égale à (b/2)-tw, tw correspondant à l’épaisseur de l’âme du profilé constituant l’élément d’assemblage.
En cas d’éléments d’assemblage longs ou intermédiaires, les raidisseurs ont pour objet de retarder l’instabilité locale et, par conséquent, doivent occuper toute la hauteur de l’âme. 
Les soudures qui assemblent l’élément générique de raidissement à l’âme doivent posséder une capacité permettant de satisfaire une demande égale à Ast fy, Ast correspondant à la zone de l’élément de raidissement; les soudures qui l’assemblent aux semelles doivent posséder une capacité supérieure à Ast fy/4. 
7.6.
CONSTRUCTIONS COMPOSÉES EN ACIER-BÉTON 
Les bâtiments avec une structure sismorésistante réalisée dans un mélange acier-béton doivent être conçus en prenant l’un des comportements structuraux suivants: 
a)
comportement structural non dissipatif; 
b)
comportement structural dissipatif, avec des zones dissipatives localisées dans des composants et membrures réalisés dans un mélange acier-béton; 
c)
comportement structural dissipatif, avec des zones dissipatives localisées dans des composants et des membrures en acier; 
En cas de comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée conformément aux règles visées au point 4.3 des présentes normes, sans aucune exigence supplémentaire.
En cas de comportement structural dissipatif, la capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée conformément aux règles visées au point 4.3 des présentes normes, ainsi qu’aux règles de calcul et aux règles détaillées fournies aux points 7.6.4 à 7.6.8. Les structures doivent être conçues de sorte que les zones dissipatives se forment là où la déformation plastique, l’instabilité locale ou d’autres phénomènes de détérioration dus au comportement hystérétique n'influencent pas la stabilité globale de la structure. 
La prise en compte du comportement structural de type c) est subordonnée à la mise en œuvre de mesures spécifiques visant à prévenir l’éventualité selon laquelle des composants en béton contribuent à la capacité des zones dissipatives. 
Par conséquent, pendant l’événement sismique, les zones dissipatives doivent être localisées uniquement dans les composantes en acier structural; ainsi l’intégrité des composants en béton soumis à la compression doit être garantie.
Les éléments non dissipatifs des structures dissipatives et les assemblages entre les parties dissipatives et le reste de la structure doivent posséder une capacité suffisante afin de permettre le développement de la déformation plastique cyclique des parties dissipatives. 
7.6.1.
CARACTÉRISTIQUES DES MATÉRIAUX 
7.6.1.1
Béton 
L’utilisation de bétons de classe inférieure à C20/25 ou LC20/22 est interdite. 
Dans le calcul, dans le champ d’application des présentes normes, l’utilisation de bétons de classe supérieure à C40/50 ou LC40/44 n’est pas autorisée. 
7.6.1.2
Acier pour béton armé 
L’acier pour béton armé doit être de type B450C, dont il est fait état au point 11.3.2.1 des présentes normes; l'utilisation de l’acier B450A est autorisée dans les cas prévus au point 7.4.2.2. 
7.6.1.3
Acier structural 
L’acier structural doit correspondre aux qualités visées au point 7.5 et au point 11.3.4 des présentes normes. 
7.6.2.
TYPOLOGIES STRUCTURALES ET FACTEURS DE COMPORTEMENT 
7.6.2.1
Typologies structurales 
Les constructions réalisées dans un mélange acier-béton peuvent être conçues en référence aux typologies structurales suivantes, dont le fonctionnement est décrit au point 7.5.2:
a)
structures à châssis;
b)
structures à contreventements concentriques réalisés en acier structural;
c)
structures à contreventements excentriques dans lesquelles les éléments d’assemblage, où se situent les zones dissipatives, doivent être réalisés en acier structural; 
d) structures à console ou à pendule inversé; 
e) structures à châssis et à contreventements.
Pour les structures à murs ou dont le cœur est en béton armé, dans lesquelles la résistance à l’action sismique est confiée aux éléments structuraux en béton armé, se rapporter au point 7.4. Les murs peuvent être couplés par des poutres en acier ou réalisées dans un mélange acier-béton. 
7.6.2.2
Facteurs de comportement 
Les prescriptions visées au point 7.5.2 s’appliquent et, en ce qui concerne la valeur maximale de la valeur de base q0 du facteur de comportement, le tableau 7.3.II s’applique, à condition que soient respectées les prescriptions et les règles figurant dans le présent chapitre. 
7.6.3.
RIGIDITÉ DE LA SECTION TRANSVERSALE COMPOSÉE 
La rigidité élastique des sections où le béton est en compression doit être évaluée en utilisant un coefficient d’homogénéisation n = Ea/Ecm = 7, Ecm correspondant au module d’élasticité sécant du béton. En outre, le calcul du moment d’inertie non fissuré, I1, des poutres composées de béton en compression doit être évalué en incluant dans le calcul la portion du plancher en béton comprise dans la largeur efficace, déterminée comme indiqué au point 7.6.5.1. 
Dans les cas où le béton est en traction, la rigidité de la section composée dépend du moment d’inertie de la section fissurée I2, calculé en supposant que le béton ne réagit pas et que seules sont actives les composantes métalliques de la section, du profilé structural et de l’armature, situées dans la largeur efficace. 
7.6.4.
CRITÈRES DE CALCUL ET DISPOSITIONS POUR LES STRUCTURES DISSIPATIVES 
7.6.4.1
Critères de calcul pour les structures dissipatives 
Les règles de calcul suivantes s’appliquent aux éléments réalisés en acier-béton des structures sismorésistantes conçues pour avoir un comportement structural dissipatif. Ces éléments doivent présenter une capacité appropriée en matière de résistance et de ductilité. La ductilité est obtenue en respectant les critères de calcul et les dispositions constructives.
En cas de comportement de type b) visé au point 7.6, la capacité doit être évaluée pour les éléments en acier conformément aux indications du point 7.5. 
Dans les dispositions visées au présent chapitre, les zones dissipatives sont localisées dans les membrures; par conséquent, les assemblages, ainsi que toutes les composantes non dissipatives de la structure doivent être dotés d'une capacité appropriée. 
7.6.4.2
Vérifications relatives à la résistance (RES) 
Le calcul sismique des structures réalisées dans un mélange acier-béton est basé sur l’évaluation de la limite inférieure (Epl,Rd) et de la limite supérieure (EU.Rd) de la capacité. 
La limite inférieure de la capacité des zones dissipatives, Epl,Rd, doit être comparée à la demande obtenue par la combinaison sismique des actions ESd, avec ESd < Epl.Rd. 
La limite supérieure de la capacité des zones dissipatives (EU,Rd) doit être utilisée dans la vérification de la capacité des autres composantes structurales impliquées dans le développement des mécanismes d’effondrement présélectionnés. Cette valeur doit être prise conformément aux dispositions prévues dans les structures en acier, à savoir EU,Rd = 1,1 γov Epl,Rd, γov étant défini au point 7.5.1.
Notamment, pour le calcul des assemblages adjacents aux zones dissipatives, on doit obtenir: 
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où: 
Rj,d
correspond à la capacité de l’assemblage; 
RU,Rd
correspondant à la limite supérieure de la capacité de la membrure assemblée, évaluée comme indiqué dans le présent paragraphe.
Dans les nœuds poutre-colonne adjacents aux zones dissipatives de châssis à colonnes constituées de profilés revêtus entièrement ou partiellement de béton, la capacité en matière de cisaillement du panneau d’âme de la colonne peut être calculée comme la somme des contributions du béton et du panneau en acier. Notamment, si la hauteur de la section de la poutre ne diffère pas de plus de 40 % de celle du poteau, la capacité en matière de cisaillement est obtenue en additionnant les deux contributions fournies, respectivement, par l’acier et par le béton: 
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avec Vwp,s,Rd correspondant à la capacité du panneau d’âme en acier calculé selon les méthodes indiquées au point 4.2 et Vwp,c,Rd correspondant à la capacité en matière de cisaillement fourni par le béton, qui doit être déterminé en utilisant des modèles tirant-console appropriés, typiques des structures en béton. La demande en cisaillement Vwp,Sd, à laquelle il convient de comparer la capacité Vwp,Rd,est calculée en prenant en considération l’atteinte de la capacité en matière de flexion dans les sections des poutres convergentes dans le nœud poutre-colonne, conformément au schéma et aux modalités prévues en phase de calcul. 
7.6.4.3
Vérifications relatives à la ductilité (DUC) 
Dans chaque zone ou élément dissipatif, il convient de garantir une capacité en ductilité supérieure à la demande en ductilité correspondante. La vérification doit être effectuée en appliquant les mesures de déformation appropriées aux mécanismes ductiles prévus pour les différentes typologies structurales.
Pour les typologies indiquées au point 7.5.2.1, il est possible d’utiliser les mesures suivantes de déformation locale q:
· éléments infléchis ou soumis au flambage de structures à châssis: rotation à la corde;
· éléments principalement tendus et comprimés de structures à contreventements: allongement total de la diagonale;
· éléments soumis au cisaillement et à la flexion de structures à contreventements excentriques (éléments d’assemblage): rotation rigide entre l’élément d’assemblage et l’élément contigu.
La ductilité locale est définie comme suit: quqy .
La demande de performances en ductilité locale est définie par le rapport entre la valeur de déformation qu mesurée par une analyse non linéaire et la valeur de déformation qy à la limite élastique. En cas d’analyse structurale linéaire à facteur de comportement, la demande de déformation peut être déduite du champ de déplacements ultimes obtenus comme indiqué au point 7.3.3.3.
La capacité en matière de ductilité locale est donnée par le rapport entre la mesure de déformation à l’effondrement qu évalué selon la réduction de 15 % de la résistance maximale de l’élément, et la déformation qy correspondant à l’atteinte de la première déformation plastique. La capacité en matière de ductilité, lorsqu’elle n’est pas déterminée par l’expérimentation directe, doit être évaluée en utilisant des méthodes de calcul qui décrivent de manière appropriée le comportement en champ non linéaire, incluant les phénomènes d'instabilité de l’équilibre, et qui tiennent compte des phénomènes de détérioration liés au comportement cyclique. 
La vérification relative à la ductilité est toutefois réputée satisfaite en cas de respect des prescriptions et des dispositions constructives pour les zones dissipatives indiquées ci-après dans le présent paragraphe, des prescriptions et des dispositions constructives indiquées dans les paragraphes ci-après pour chaque typologie et élément structural, et en cas de respect également, pour les sections des colonnes principales des structures à châssis dans lesquelles est prévue la formation de zones dissipatives, de l’équation:
	
[image: image518.wmf]0,3

N

/

N

Rd

,

pl

Ed

£


	[7.6.3]


	
	


avec NEd correspondant à la valeur de la demande à effort normal et Npl,Rd correspondant à la valeur de la capacité à effort normal déterminée selon les critères visés au point 4.2.4.1.2. 
Dans les zones dissipatives, le rapport entre la largeur et l’épaisseur des panneaux d’âme et des ailes doit respecter les limites suivantes:
–
pour les zones dissipatives en acier uniquement (non revêtues de béton) les indications visées au précédent point 7.5.6 s’appliquent; 
–
pour les zones dissipatives revêtues de béton, les valeurs des rapports largeur-épaisseur pour les faces des profilés métalliques utilisés doivent respecter les limitations indiquées dans le tableau 7.6.I.
Tableau 7.6.I -Valeurs limites d’élancement pour les profilés métalliques
	Valeur de base q0 du facteur de comportement
	1,5 ÷ 2 ≤ q0 ≤ 4
	q0 > 4

	Section en H ou I partiellement ou totalement revêtue de béton: limites pour les saillies des ailes c/tf
	14 ε
	9 ε

	Section rectangulaire creuse remplie de béton: h/t limite
	38 ε
	24 ε

	Section circulaire creuse remplie de béton: d/t limite
	85 ε²
	80 ε²


avec:
ε = (235/fyk )0,5
c/tf correspondant au rapport entre la largeur et l’épaisseur de la partie en porte-à-faux de l’aile définie à la Fig. 7.6.1 
d/t et h/t correspondant aux rapports entre la dimension extérieure maximale et l’épaisseur. 
7.6.4.4
Dispositions constructives
La déformation plastique des barres d’armature du plancher en béton des poutres composées est autorisée uniquement lorsque celles-ci répondent aux prescriptions visées au point 7.6.5.2 concernant la profondeur de l’axe neutre adimensionnalisé à rupture (tableau 7.6.II). 
Dans les zones d’intersection entre poutre et colonne, des armatures métalliques appropriées doivent être placées dans le plancher en béton afin de gérer les effets locaux de diffusion des tensions. Le dimensionnement de ces armatures longitudinales doit être effectué avec des modèles qui satisfont l’équilibre.
7.6.5
RÈGLES SPÉCIFIQUES POUR LES MEMBRURES 
Dans le calcul des colonnes composées, il est possible de tenir compte de la résistance de la section unique en acier ou de la section réalisée dans un mélange acier-béton. La dimension minimale des colonnes totalement enrobées de béton, la base ou la hauteur pour les sections rectangulaires ou le diamètre minimal pour les sections circulaires ne doit pas être inférieur à 250 mm. 
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Fig. 7.6.1 - Rapports dimensionnels
Les colonnes ne doivent pas être conçues pour dissiper l’énergie, à l’exclusion des zones au pied de la structure au sein de typologies structurales spécifiques. Afin de compenser les incertitudes liées à la réponse effective de l’organisme structural aux actions sismiques, il est nécessaire de prévoir une armature transversale pour le confinement des zones au sein desquelles des phénomènes imprévus de déformation plastique pourraient se produire. 
Lorsqu'il est nécessaire d’exploiter intégralement la capacité d’une colonne composée afin de satisfaire le calcul relatif à la capacité ou les vérifications relatives à la résistance, il convient de garantir l’entière collaboration entre la composante en acier et celle en béton. 
Dans tous les cas, le transfert des efforts tangentiels en matière d’adhérence et de frottement est insuffisant. Il est nécessaire d’utiliser des dispositifs d’assemblages à cisaillement pour le transfert par interaction mécanique et le rétablissement de l’action composée, calculés selon les indications du point 4.3. 
7.6.5.1
Poutres à plancher collaborant
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Dans les poutres à plancher collaborant, le degré d’assemblage N/Nf, défini au point 4.3.4.3., ne doit pas être inférieur à 0,8 et la capacité totale en matière de cisaillement des dispositifs d’assemblage dans la zone où le béton du plancher est tendu ne doit pas être inférieure à la capacité des armatures longitudinales. 
La capacité des dispositifs d’assemblage à pieu est obtenue, à partir de celle indiquée au point 4.3.4.3.1, en appliquant un facteur de réduction de 0,75.
La détermination des caractéristiques géométriques de la section composée doit être effectuée en prenant en considération une largeur collaborante appropriée du plancher et des armatures longitudinales correspondantes. 
La largeur collaborante beff est déterminée selon les modalités indiquées au point 4.3.2.3 et est obtenue par la somme des deux parts be1 et be2 des deux côtés de l’axe de la poutre et de la largeur bc utilisée directement par les dispositifs d’assemblage. 

beff = be1 + be2 + bc
[7.6.4]
Chaque part be1, be2 doit être calculée sur la base des indications contenues dans les tableaux 7.6.III et 7.6.IV et ne doit pas dépasser, respectivement, la moitié de l’espacement entre les poutres ou l’entière distance du bord libre de l’axe de la poutre adjacente. 
Dans les tableaux 7.6.III et 7.6.IV, en référence à l’emplacement différent des membrures dans le cadre du châssis, figurent les valeurs de la largeur efficace partielle bei à utiliser dans l’analyse élastique de la structure (moment d’inertie/rigidité flexionnelle) et pour le calcul des moments plastiques. 
Les termes utilisés sont définis dans la Fig. 7.6.2. Dans le tableau 7.6.IV, avec bmagg est déterminée la largeur d’éventuelles dalles supplémentaires soudées aux semelles des colonnes dans le but d’augmenter la capacité portante du béton à proximité de la zone du nœud; si celles-ci ne sont pas installées, ce paramètre coïncide avec la largeur bc de la colonne.
Vérifications relatives à la ductilité (DUC)
En l’absence de vérifications spécifiques relatives à la ductilité visées au point 7.5.3.2, dans les zones dissipatives soumises à un moment positif, il convient de vérifier le rapport x/d donné par:

x/d < εcu / (εcu + εa )
[7.6.5]
où:
x
est la profondeur de l’axe neutre à rupture;
d
est la hauteur totale de la section composée;
εcu
est la déformation à rupture du béton, évaluée en tenant compte des effets de détérioration cyclique du matériau;
εa
est la déformation totale au lambeau tendu du profilé métallique. 
L’exigence susmentionnée en matière de ductilité est réputée satisfaite lorsque le rapport x/d satisfait les limites indiquées dans le tableau 7.6.II.
Tableau 7.6.II  - Valeurs limites du rapport x/d pour les poutres composées, selon le facteur q0
	fy (N/mm²)
	1,5 < q0 ≤ 4
(x/d)limite
	q0 > 4
(x/d)limite

	235
	0,36
	0,27

	275
	0,32
	0,24

	355
	0,27
	0,20


7.6.5.2
Membrures composées partiellement revêtues de béton 
Critères de détail
L’application des détails d’armature transversale illustrés à la Fig. 7.6.1 peut retarder l’apparition des phénomènes d’instabilité locale dans les zones dissipatives. Notamment, les limites figurant dans le tableau 7.6.I pour les semelles peuvent être augmentées si ces barres sont caractérisées par un espacement longitudinal, sl, inférieur à la longueur nette, c, de la semelle, sl/c <1,0: 
– pour sl/c ≤ 0,5, les limites indiquées dans le tableau 7.6.I peuvent être multipliées par un coefficient de 1,50; 
– pour 0,5 < sl/c <1,0 il est possible de procéder à une interpolation linéaire entre les coefficients 1,50 et 1,00. 
Il convient, en outre, de garantir une épaisseur d’enrobage nette d’au moins 20 mm et non supérieure à 40 mm. 
Les valeurs minimales de l’espacement des étriers doivent être obtenues à partir des limitations visées au point 7.6.5.3. 
Tableau 7.6.III - Définition de la largeur efficace partielle pour le calcul de la rigidité flexionnelle
	
	Membrure transversale
	Largeur efficace partielle bei

	Nœud/Colonne intérieurs
	Présente ou non présente
	Pour M-: 0,05 L 
Pour M+: 0,0375 L

	Nœud/Colonne extérieurs
	Présente
	

	Nœud/Colonne extérieurs
	Non présente/Armature non ancrée
	Pour M-: 0 
Pour M+: 0,025 L


Tableau 7.6.IV - Définition de la largeur efficace partielle pour le calcul du moment plastique
	Signe du moment de flexion
	Emplacement
	Membrure transversale
	Largeur efficace partielle bei

	Négatif, M-
	Colonne intérieure
	Armature sismique croisée
	0,10 L

	Négatif, M-
	Colonne extérieure
	Armatures ancrées aux poutres de façade ou à la bordure d’extrémité
	0,10 L

	Négatif, M-
	Colonne extérieure
	Armatures non ancrées aux poutres de façade ou à la bordure d’extrémité
	0

	Positif, M+
	Colonne intérieure
	Armature sismique croisée
	0,075 L

	Positif, M+
	Colonne extérieure
	Poutre en acier transversale dotée de dispositifs d’assemblage; Plancher placé de manière à atteindre ou à dépasser la ligne extérieure de la colonne placée en axe fort
	0,075 L

	Positif, M+
	Colonne extérieure
	Poutre transversale absente ou privée de dispositifs d’assemblage; Plancher placé de manière à atteindre ou à dépasser la ligne extérieure de la colonne placée en axe fort
	bmagg/2+0,7 hc/2

	Positif, M+
	Colonne extérieure
	Dispositions différentes
	bmagg/2 ≤ 0,05 L



A = colonne extérieure
B = colonne intérieure
C = poutre longitudinale
D = poutre transversale
E = déséquilibre dans le béton
Fig. 7.6.2 - Définition des éléments dans une structure à châssis
7.6.5.3
Colonnes composées entièrement revêtues de béton 
Critères de détail
La dimension minimale, la base ou la hauteur pour les sections rectangulaires ou le diamètre minimal pour les sections circulaires des colonnes entièrement revêtues de béton ne doivent pas être inférieures à 250 mm. 
Dans les structures à châssis, les zones dissipatives des colonnes se situent au niveau des deux extrémités des tronçons de longueur libre dans les colonnes, et dans les systèmes de contreventements excentriques dans les portions de colonnes adjacentes aux éléments d’assemblage. Pour la détermination de leur longueur, se rapporter au paragraphe 7.4.6.1.2. 
Lorsque l’armature transversale dans les zones dissipatives est positionnée selon un espacement s inférieur à la largeur c de la semelle du profilé, il est possible de se référer aux indications fournies au point 7.6.5.2 qui modifient les valeurs limites de l’élancement des semelles des profilés métalliques.
Dans les zones dissipatives, il convient de prévoir une armature transversale, en mesure de produire un effet de confinement efficace sur le béton, avec un espacement qui ne doit pas dépasser la valeur la moins élevée entre les valeurs suivantes: moitié de la dimension minimale du cœur en béton contenu dans les étriers, 175 mm ou 8 fois le diamètre minimal de l’armature longitudinale positionnée le long de la colonne. Cet espacement dans les poteaux du niveau le plus bas doit être considéré comme égal à la valeur la moins élevée entre les valeurs suivantes: moitié de la dimension minimale du cœur en béton contenu dans les étriers, 150 mm ou 6 fois le diamètre minimal de l’armature longitudinale positionnée le long de la colonne.
Le diamètre minimal des armatures transversales ne doit pas être inférieur à 6 mm et doit être égal à la valeur supérieure entre les valeurs suivantes: 6 mm et 0,35 fois le diamètre maximal des armatures longitudinales multiplié par (fydf/fydw)0,5 , fydf et fydw correspondant aux tensions de calcul de la semelle et de l’armature. 
7.6.5.4
Colonnes composées remplies de béton
Vérifications relatives à la résistance (RES)
La capacité en matière de cisaillement dans les zones dissipatives peut être évaluée en faisant référence à l’unique section en acier ou sur la base de celle en béton armé. Dans le dernier cas, le revêtement en acier peut être utilisé comme armature à cisaillement. 
7.6.6.
RÈGLES SPÉCIFIQUES POUR LES STRUCTURES À CHÂSSIS 
7.6.6.1
Analyse structurale 
Dans les poutres composées, il est possible de prendre un moment d’inertie équivalent constant sur toute la longueur de la poutre, Ieq, donné par l’équation: 
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La rigidité flexionnelle des colonnes composées peut être prise égale à:
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[7.6.7]
avec E et Ecm correspondant aux modules d’élasticité de l’acier et du béton; Ia, Ic et Is correspondant aux moments d’inertie de la section en acier, du béton et des armatures, respectivement. Le coefficient de réduction r dépend du type de section transversale; en l’absence de déterminations plus précises, on peut appliquer un coefficient de 0,5. 
7.6.6.2
Poutres et colonnes 
Les pylônes composés ne peuvent pas être utilisés comme des éléments dissipatifs. 
Vérifications relatives à la résistance (RES)
Pour les poutres, les prescriptions visées au point 7.5.4.1 s’appliquent, tandis que pour les colonnes, les règles visées au point 7.5.4.2 s’appliquent. 
La capacité des poutres doit être vérifiée quant à la demande en matière d'instabilité flexionnelle et flexo-torsionnelle, conformément au point 4.3.4, en supposant l’atteinte de la capacité par flexion, avec un plancher en béton tendu, à une extrémité de l’élément. 
Pour assurer le développement du mécanisme global dissipatif, il convient également de respecter l’inégalité suivante pour chaque nœud poutre-colonne du châssis:
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où γRd est donné dans le tableau 7.2.I, MC,pl,Rd est la capacité en matière de flexion de la colonne calculée pour les niveaux de demande en effort normal évaluée dans les combinaisons sismiques des actions et b,pl,Rd est la capacité des poutres qui convergent dans le nœud poutre-colonne.
7.6.6.3
Assemblages poutre-colonne 
Les assemblages poutre-colonne doivent être conçus selon les indications contenues au point 7.5.4.3. 
7.6.6.4
Assemblages colonne-fondation 
Les assemblages colonne-fondation doivent être conçus selon les indications contenues au point 7.5.4.5. 
7.6.6.5
Condition pour ignorer le caractère composé des poutres avec plancher
La capacité plastique d'une section composée d’une poutre avec plancher (limite supérieure ou inférieure de la capacité plastique des zones dissipatives) peut être calculée en tenant compte uniquement de la contribution de la section en acier [calcul conforme au principe b) visé au point 7.6] si le plancher n’est pas assemblé au châssis en acier au niveau de la colonne à laquelle la poutre est assemblée pour une zone circulaire de diamètre 2 beff, beff correspondant à la valeur la plus élevée entre les largeurs efficaces des poutres assemblées à cette colonne.
À cette fin, il convient de vérifier l’absence de contact entre le plancher et chaque côté vertical de tout élément en acier (par exemple, les colonnes, dispositifs d’assemblage à cisaillement, dalles d’assemblage, bride ondulée, tôle d’acier assemblée par des clous à la bride de la section en acier).
Il est recommandé, dans les poutres partiellement revêtues, de prendre en compte la contribution du béton entre les brides de la section en acier.
7.6.7.
RÈGLES SPÉCIFIQUES POUR STRUCTURES AVEC CONTREVENTEMENTS CONCENTRIQUES 
Les châssis composés de contreventements concentriques doivent être conçus selon les règles de conception et de détail prévues au point 7.5.5. 
7.6.8.
RÈGLES SPÉCIFIQUES POUR STRUCTURES AVEC CONTREVENTEMENTS EXCENTRIQUES 
Les châssis composés de contreventements excentriques doivent être conçus de manière à ce que la dissipation d'énergie soit localisée dans l'élément d'assemblage. 
En la matière, il convient de suivre les règles prévues au point 7.5.6. 
7.7.
CONSTRUCTIONS EN BOIS 
Pour les constructions en bois, les termes suivants sont définis de la sorte: 
–
ductilité statique: rapport entre le déplacement ultime et le déplacement à la limite du comportement élastique, évalués avec des preuves quasi statiques en accord avec les réglementations pertinentes sur les méthodes d'essai pour les structures en bois; 
–
nœuds semi-rigides: jonctions avec déformabilité significative, telle à devoir être prise en considération dans les analyses structurales et à être évaluée selon des documents dont la validité est avérée; 
–
nœuds rigides: jonctions avec déformabilité négligeable pour le comportement structural, devant être évaluée selon des documents dont la validité est avérée; 
–
assemblages avec moyens d'assemblage à mèche à queue cylindrique: assemblages effectués avec des moyens mécaniques à mèche à queue cylindrique (clous, visses, broches, boulons, etc.), se mouvant perpendiculairement à leur axe; 
–
nœuds de construction: clavages dans lesquels les actions sont transférées au moyen de zones de contact, et sans l'utilisation de moyens d'assemblage mécaniques; quelques exemple de jonctions de ce type: l'emboîture à dent simple, l'enture à enfourchement simple, le recouvrement à mi-bois et d'autres types fréquemment utilisés dans les constructions traditionnelles. 
7.7.1.
ASPECTS CONCEPTUELS DE LA CONCEPTION 
Les bâtiments en bois sismorésistants doivent être conçus de manière structurale, en accord avec l'un des comportements suivants, en tenant notamment compte des dispositions prévues au point 7.7.7:
a)
comportement structural dissipatif;
b)
comportement structural non dissipatif.
Les structures conçues selon le comportement structural dissipatif doivent appartenir à la classe d'utilisation «A» ou à la classe d'utilisation «B», dans le respect des conditions prévues au point 7.7.3, en relation avec: typologie structurale, typologie de connexion et ductilité de la connexion.
Les zones dissipatives doivent être localisées, en accord avec le mécanisme de rupture ductile global présélectionné, dans certains des assemblages ou dans des éléments spécifiquement conçus; les membrures ligneuses doivent être considérées comme ayant un comportement élastique, à moins qu'elles ne soient adoptées par les éléments structuraux, mesures qui répondent aux conditions de ductilité prévues au point 7.7.3.
Aux fins d'application des critères de calcul relatif à la capacité, pour assurer la déformation plastique des zones dissipatives (les assemblages présélectionnés et/ou les éléments spécifiquement conçus), elles doivent posséder une capacité au moins égale à la demande, tandis que les composants non dissipatifs (les autres assemblages et les éléments structuraux) adjacents doivent posséder une capacité égale à la capacité de la zone dissipative amplifiée du facteur de surrésistance γRd, dont il est fait état dans le tableau 7.2.I; les valeurs inférieures du facteur de surrésistance et en tous les cas supérieures ou égales à 1,3 pour la classe d'utilisation «A» et à 1,1 pour la classe d'utilisation «B» doivent être justifiées sur la base d'évidences théorico-expérimentales adéquates.
Les propriétés dissipatives doivent être évaluées sur la base de documentation technico-scientifique validée, reposant sur une expérimentation des seuls clavages, de l'ensemble de la structure ou d'une partie de la structure, conformément aux réglementations dont la validité est avérée.
Dans le cas d'un comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures et des clavages doit être évaluée conformément aux règles prévues au point 4.4 des présentes réglementations, sans aucune condition supplémentaire.
7.7.2.
MATÉRIAUX ET PROPRIÉTÉS DES ZONES DISSIPATIVES 
En ce qui concerne le bois, ce qui est prévu au point 4.4 s'applique; lorsqu'est faite une référence aux autres parties structurales, ce qui est prévu dans le chapitre 4 pour les autres matériaux s'applique. 
Au cas où il serait retenu qu'il s'agit de comportements structuraux dissipatifs (classe d'utilisation «A» ou «B»), en l'absence d'évaluations théoriques et expérimentales plus précises, il convient d'appliquer les règles suivantes: 
a)
dans les zones considérées comme dissipatives, seuls des matériaux et des moyens d'assemblage qui garantissent un comportement adéquat de type oligocyclique peuvent être utilisés;
b)
les assemblages collés doivent être considérés, en général, comme non dissipatifs, à moins qu'ils ne soient positionnés en séries avec un élément ductile en appliquant les critères de calcul relatif à la capacité;
c)
les nœuds de charpente peuvent être utilisés seulement lorsqu'ils peuvent garantir une dissipation de l'énergie suffisante, sans présenter de risques de rupture fragile par cisaillement ou par traction perpendiculaire au fil, et en présence de dispositifs aptes à en éviter la déconnexion. 
Les exigences de l'alinéa précédent a) peuvent être considérées comme satisfaites si les conditions figurant au point 7.7.3 suivant sont respectées. 
En ce qui concerne leur utilisation sur les murs de cisaillement et sur les diaphragmes horizontaux, les panneaux structuraux de revêtement doivent respecter les conditions suivantes:
a)
les panneaux de particules (UNI EN 312) doivent avoir une épaisseur supérieure ou égale à 13 mm et une masse volumique caractéristique conforme à la norme UNI EN 12369-1); 
b)
les contreplaqués (UNI EN 636) doivent avoir une épaisseur supérieure ou égale à 9 mm;
c)
les panneaux de particules orientées (UNI EN 300) doivent avoir une épaisseur supérieure ou égale à 12 mm s'ils sont disposés par paire, et à 15 mm s'ils sont disposés individuellement.
Les moyens d'assemblage mécaniques doivent respecter les exigences suivantes: 
a)
les connecteurs à mèche à queue cylindrique doivent être conformes aux exigences prévues au point 11.7.8 des présentes réglementations;
b)
les éléments de charpente métallique, dont la composition est notamment soudée, doivent respecter les prescriptions contenues dans la présente réglementation relative aux constructions en acier.
7.7.3.
TYPOLOGIES STRUCTURALES ET FACTEURS DE comportement 
En fonction de leur comportement ductile et de leur capacité de dissipation d'énergie sous des charges cycliques, en référence à ce qui est défini au point 7.2.2, les constructions en bois peuvent avoir un comportement structural non dissipatif ou un comportement structural dissipatif (CD «A» ou CD «B»). 
Dans le cas de structures à comportement dissipatif, le concepteur a l'obligation de justifier le choix des valeurs considérées dans les calculs pour le facteur q0, sur la base de la capacité dissipative du système structural, ainsi que des critères de dimensionnement des assemblages, qui doivent être en mesure de garantir une capacité appropriée, en empêchant les ruptures fragiles grâce à une application ponctuelle des principes de calcul relatif à la capacité.
Dans le tableau 7.3.II figurent, pour chaque classe de ductilité, certains exemples de structures avec les valeurs maximales du facteur de comportement q0. Si le contreventement de la structure est confié à des matériaux divers (béton armé, acier), il convient de se référer aux points pertinents de la présente réglementation. 
7.7.3.1
Précisions
Les zones considérées comme dissipatives doivent être capables de déformation plastique pour au moins trois cycles à inversion complète, avec un rapport de ductilité statique égal à 4 pour les structures de CD «B», et égal à 6 pour les structures de CD «A», sans qu'il ne se produise une réduction de leur résistance supérieure à 20 %. 
Les dispositions prévues dans le précédent alinéa peuvent être considérées comme respectées dans les zones dissipatives de chaque typologie structurale si les prescriptions suivantes sont respectées: 
a)
les assemblages bois-bois ou bois-acier sont réalisés à l’aide de pivots ou de rivets de diamètre d non supérieur à 12 mm et d’une épaisseur des membrures ligneuses reliées non inférieure à 10d; 
b)
dans les murs et dans les diaphragmes avec châssis en bois, le diamètre d des rivets ne doit pas être supérieur à 3,1 mm et le matériau de revêtement structural doit être en bois ou composé d’un matériau dérivé, avec une épaisseur minimale égale à 4d. 
Dans le cas où certaines ou toutes les prescriptions précédentes ne seraient pas respectées, mais qu’est pour le moins respectée l’épaisseur minimale des éléments assemblés, c’est-à-dire qu’elle est égale, respectivement, à 8d pour la situation a) et à 3d pour la situation b), les zones dissipatives devront être considérées comme relevant de la classe de ductilité CD «B». 
En lieu et place des prescriptions susmentionnées, pour les zones dissipatives de la classe «B», les assemblages mécaniques à mèche à queue cylindrique peuvent être conçus de façon à garantir le développement d'au moins une charnière plastique dans la mèche à queue des connecteurs métalliques conformément aux mécanismes de rupture rapportés dans les réglementations et documents techniques dont la validité est avérée, mentionnés au chapitre 12. Il conviendra de veiller particulièrement à empêcher les ruptures fragiles, de type fissures de fente longitudinale, expulsion des boutons de bois, ruptures à cisaillement et à traction du matériau de base.
7.7.4.
ANALYSE STRUCTURALE
Dans l'analyse de la structure, il convient de tenir compte, en règle générale, de la déformabilité des assemblages.
Il convient d'utiliser les valeurs de module d'élasticité pour les «actions instantanées», extraites des valeurs moyennes de module d'élasticité des éléments résistants.
Dans le modèle structural, les tabliers doivent être, en général, considérés comme déformables; ils peuvent être considérés comme rigides, sans besoin de vérifications ultérieures, si:
a)
pour les tabliers, les dispositions de construction prévues au point 7.7.5.3 suivant ou, en lieu et place et si pertinent, au point 7.7.7.2, sont respectées;
b)
les éventuelles ouvertures n'influencent pas de manière significative la rigidité globale de la dalle sur son étage.
Les poutres et les dalles sur lesquelles reposent des éléments en porte-à-faux (poteaux ou murs) doivent toujours être dimensionnées en tenant compte de l'influence des composantes verticales de l'action sismique, conformément à ce qui est indiqué au point 7.2.2.
7.7.5.
DISPOSITIONS DE CONSTRUCTION
7.7.5.1
Généralités 
Les structures à comportement dissipatif doivent être conçues de façon à ce que les zones dissipatives soient localisées principalement dans les points de la structure où d'éventuelles plastifications, instabilités locales ou autres phénomènes dus au comportement hystérétique ne compromettent pas la stabilité globale de la structure.
Les dispositions de construction prévues aux points suivants 7.7.5.2 et 7.7.5.3 s'appliquent aux zones de structure conçues pour engendrer un comportement dissipatif.
7.7.5.2
Dispositions de construction pour les assemblages
Les membrures comprimées et leurs assemblages (comme par exemple les joints de charpentier), pour lesquels une rupture due à l'inversion de signe de la sollicitation est possible, doivent être conçues de façon à ce qu'il ne se produise pas de séparations, de dislocations et de désaxements. 
Les pivots et les boulons doivent être serrés et correctement insérés dans leurs logements (dans le respect des tolérances prévues). 
7.7.5.3
Dispositions de construction pour les tabliers 
En ce qui concerne les tabliers, les règles prévues au point 4.4 s'appliquent en général, avec les variations suivantes: 
a)
les éventuels facteurs d'augmentation de la capacité portante des moyens d'assemblage aux bords des revêtements structuraux ne doivent pas être utilisés; dans le cas de bords discontinus des panneaux, il ne faut pas augmenter l'espacement des rivets le long de ces mêmes bords; 
b)
la distribution des forces de cisaillement dans les tabliers doit être évaluée en tenant compte de la disposition effective, sur le plan, des éléments de contreventement verticaux;
c)
les contraintes sur le plan horizontal entre tablier et murs porteurs verticaux doivent être de type bilatéral. 
Tous les bords des revêtements structuraux doivent être assemblés aux éléments du châssis: les revêtements structuraux qui n'aboutissent pas sur des éléments du châssis doivent être soutenus et assemblés par des éléments de blocage résistants au cisaillement prévus à cet effet. Les dispositifs ayant une fonction analogue doivent en outre être disposés dans les diaphragmes horizontaux posés au-dessus d'éléments verticaux de contreventement (par exemple, les murs). 
La continuité des poutres doit être assurée, surtout pour les zones de tablier qui sont perturbées par la présence d'ouvertures. 
Lorsque les tabliers sont considérés, aux fins de l'analyse structurale, comme rigides sur leur plan, pour les zones dans lesquelles le transfert des forces horizontales aux éléments verticaux s'exécute (par exemple les murs de contreventement), il convient de garantir le maintien de la direction de texture des poutres de tablier. 
7.7.6.
VÉRIFICATIONS DE SÉCURITÉ
Les valeurs de résistance des éléments en bois font référence à des charges de type «instantané», dans les conditions de service prévues pour la structure. 
Afin de garantir le développement du comportement cyclique dissipatif pour les zones présumées dissipatives, tous les autres éléments structuraux et/ou connexions doivent être conçus avec des valeurs de surrésistance adéquates, comme indiqué au point 7.7.3. Cette exigence de surrésistance s'applique, en particulier, aux: 
a)
assemblages d'éléments tendus ou tout assemblage aux structures de fondation;
b)
assemblages entre diaphragmes horizontaux et éléments verticaux de contreventement. 
Les joints de charpente ne présentent pas de risques de rupture fragile si la vérification pour tensions tangentielles, réalisée conformément au point 4.4, est satisfaite en utilisant un coefficient partiel de sécurité ultérieur égal à 1,3.
Les vérifications de ductilité sont considérées comme satisfaites lorsque les règles et les dispositions de construction prévues au point 7.7.5 et les règles de détail prévues au point 7.7.7 sont respectées.
Pour la vérification de structures conçues conformément au concept de comportement structural dissipatif (classe de ductilité «A» ou classe de ductilité «B»), ce qui est indiqué dans les vérifications de résistance (RES) du point 7.3.6.1 peut être considéré comme valide lorsque les exigences prévues au point 7.7.3 pour les zones dissipatives (notamment sur la base d’essais expérimentaux appropriés) sont satisfaites et lorsque la résistance du matériau est opportunément réduite de 20 % afin de tenir compte de la dégradation par déformations cycliques.
7.7.7.
RÈGLES DE DÉTAIL 
7.7.7.1
Dispositions de construction pour les assemblages 
Les règles et les dispositions prévues dans le présent point 7.7.7.1 et dans le point 7.7.7.2 suivant s'appliquent aux structures conçues dans la CD «A» ou la CD «B», relativement aux zones considérées et conçues comme étant dissipatives.
Les pivots et les boulons de diamètre d supérieur à 16 mm ne doivent pas être utilisés dans les assemblages bois-bois et bois-acier, sauf lorsqu'ils sont utilisés comme pièces de verrouillage des connecteurs et tels, donc, à ne pas influencer la résistance au cisaillement. 
L'assemblage effectué à l'aide de broches ou de clous à corps lisse ne doit pas être utilisé sans dispositifs supplémentaires visant à éviter l'ouverture du joint. 
Dans le cas de tensions perpendiculaires au fil, il convient d'observer des dispositions supplémentaires afin d'éviter l'amorce de fractures parallèles au fil (splitting). 
7.7.7.2
Dispositions de construction pour les tabliers 
En l’absence d'éléments de contreventement transversaux intermédiaires le long de la poutre, le rapport hauteur/épaisseur pour une poutre de section rectangulaire doit respecter la condition h/b ≤ 4. 
Dans des sites caractérisés par une valeur agS ≥ 0,2 g, il convient de porter une attention particulière à l’espacement des éléments de fixations dans les zones de discontinuité.
7.8.
CONSTRUCTIONS EN MAÇONNERIE 
7.8.1.
RÈGLES GÉNÉRALES 
7.8.1.1
Préambule 
Les constructions en maçonnerie doivent être effectuées dans le respect des dispositions prévues aux points 4.5 et 11.10 des présentes réglementations techniques. Le respect de ces conditions permet de classer les constructions en maçonnerie comme modérément dissipatives et donc comme appartenant à la classe de ductilité «B».
En particulier, il convient de se référer aux points susmentionnés en ce qui concerne les caractéristiques physiques, mécaniques et géométriques des éléments résistants naturels et artificiels, ainsi que les contrôles de production et de réception relatifs sur le chantier. 
Le présent point classe les constructions en maçonnerie en: ordinaire, armée et confinée. À cet égard, il est précisé que, en ce qui concerne l'acier d'armature, tout ce qui a été spécifié dans les présentes réglementations techniques relatives aux constructions en béton armé s'applique. 
Aux fins des vérifications de sécurité, il est dans tous les cas obligatoire d'utiliser la «méthode semi probabiliste aux états limites», sauf ce qui est prévu au point 7.8.1.9. 
Les coefficients partiels de sécurité pour la résistance du matériau fournis au chapitre 4 peuvent être réduits de 20 % et même jusqu'à une valeur qui ne soit pas inférieure à 2.
7.8.1.2
Matériaux 
Les éléments à utiliser pour les constructions en maçonnerie porteuse doivent être telles à éviter les ruptures fragiles. À cette fin, les éléments doivent respecter les exigences prévues au point 4.5.2 et, à l'exception des constructions caractérisées, l’ELV, à partir de agS ≤ 0,075 g, respecter les indications ultérieures suivantes: 
–
le pourcentage volumétrique des creux éventuels ne doit pas dépasser 45 % du volume total du bloc; 
–
les éventuelles cloisons doivent être placées parallèlement au plan du mur, de manière continue et rectiligne. Les seules interruptions autorisées sont celles au niveau des trous de préhension ou pour loger des armatures; 
–
la résistance caractéristique à rupture dans la direction porteuse (fbk), calculée sur la zone comprenant les forages, non inférieure à 5 MPa ou, en alternative, la résistance moyenne normalisée dans la direction porteuse (fb) doit être supérieure ou égale à 6 MPa; 
–
la résistance caractéristique à la rupture dans la direction perpendiculaire à la direction porteuse, c’est-à-dire dans le plan de développement du mur ([image: image523.wmf]bk

f

), calculée de la même manière, doit être supérieure ou égale à 1,5 MPa. 
Le lit de mortier pour la maçonnerie ordinaire doit avoir une résistance moyenne supérieure ou égale à 5 MPa.
Dans le cas d'utilisation d'éléments pour maçonnerie qui comptent sur des poches pour le remplissage de mortier, les joints verticaux peuvent être considérés comme remplis si le mortier est posé sur toute la hauteur du joint sur un minimum de 40 % de la largeur de l'élément de maçonnerie.
L'utilisation de joints fins (épaisseur comprise entre 0,5 mm et 3 mm) est permise exclusivement pour des bâtiments caractérisés à l’ELV, à partir de agS ≤ 0,15 g, avec les limitations suivantes:
–
hauteur maximale, mesurée en axe à l'épaisseur de la maçonnerie: 10,5 m si agS ≤ 0,075 g; 7 m si 0,075 g < agS ≤ 0,15 g;
–
nombre d'étages en maçonnerie de la surface du terrain: ≤ 3 pour agS ≤ 0,075 g; ≤ 2 pour 0,075 g < agS ≤ 0,15 g.
L’utilisation de joints verticaux non remplis est autorisée exclusivement pour les bâtiments caractérisés, à l’ELV, à partir de agS ≤ 0,075 g, constitués d'un nombre d’étages en maçonnerie de la surface du terrain non supérieur à 2, et d'une hauteur maximale, mesurée en axe à l'épaisseur de la maçonnerie, de 7 m.
Les éléments pour maçonneries avec joints fins et/ou joints verticaux à sec doivent respecter les limitations suivantes:
–
épaisseur minimale des cloisons internes: 7 mm;
–
épaisseur minimale des cloisons externes: 10 mm;
–
pourcentage maximal de forage: 55 %;
Les maçonneries effectuées avec des éléments artificiels ou des éléments en moellon équarri sont admises. 
Il est permis d'utiliser la maçonnerie en moellon non équarri ou la maçonnerie bordée uniquement pour des constructions caractérisées, à l’ELV, à partir de agS ≤ 0,075 g. 
7.8.1.3
Modalités de construction et facteurs de comportement 
En fonction du type de technique de construction utilisée, la construction peut être considérée comme étant en maçonnerie ordinaire, en maçonnerie armée ou en maçonnerie confinée. Les valeurs maximales de la valeur de base q0 du facteur de comportement avec lequel déterminer le spectre de calcul (voir point 3.2.3.5) à utiliser dans les analyses linéaires sont indiqués dans le tableau 7.3.II. 
Dans le cas de la maçonnerie armée, les valeurs comprises entre 2,0 αu/α1 et 2,5 αu/α1 peuvent être appliquées en fonction du système de construction présélectionné, sans vérifier quel est le mécanisme de rupture de la construction. La valeur 3,0 αu/α1 peut être utilisée uniquement en appliquant les principes du calcul relatif à la capacité décrits au point 7.8.1.7. 
L'on considère toujours que q = q0 · KR, en attribuant à KR les valeurs indiquées au point 7.3.1. 
Les coefficients α1 et αu sont définis comme suit: 
α1
est le multiplicateur de la force sismique horizontale pour lequel, en maintenant constantes les autres actions, le premier panneau en maçonnerie atteint sa résistance ultime (au cisaillement et au flambage);
αu
est 90 % du multiplicateur de la force sismique horizontale pour lequel, en maintenant constantes les autres actions, la structure atteint la force résistante maximale. 
La valeur de αu/α1 peut être calculée au moyen d’une analyse statique non linéaire (point 7.3.4.2) et, dans tous les cas, ne doit pas être supérieure à 2,5. 
Dans le cas où l’on ne procèderait pas à une analyse non linéaire, il est possible d’appliquer les valeurs suivantes de αu/α1: 
–
constructions de maçonnerie ordinaire
αu/α1 = 1,7
–
constructions de maçonnerie armée
αu/α1 = 1,5
–
constructions de maçonnerie armée conçues selon le calcul relatif à la capacité
αu/α1 = 1,3
–
constructions en maçonnerie confinée
αu/α1 = 1,6
–
constructions en maçonnerie confinée conçues selon le calcul relatif à la capacité
αu/α1 = 1,3.
7.8.1.4
Critères de conception et conditions géométriques 
Les plans des constructions doivent être le plus compacts et symétriques possibles par rapport aux deux axes orthogonaux. Les murs structuraux, y compris les ouvertures, doivent présenter une continuité en élévation jusqu’aux fondations en évitant les murs en porte-à-faux. Les structures constituant les horizontalités et les couvertures ne doivent pas exercer de pression. Les éventuelles poussées horizontales, évaluées en tenant compte de l'action sismique, doivent être absorbées au moyen d'éléments structuraux adaptés. 
Les planchers doivent remplir une fonction de répartition des actions horizontales entre les murs structuraux et d'enceinte en ce qui concerne les actions en dehors du plan des murs; ils doivent par conséquent être bien reliés aux murs et garantir un fonctionnement adéquat des diaphragmes. La distance maximale entre deux planchers successifs ne doit pas être supérieure à 5 m. 
La géométrie des murs résistants aux séismes doit respecter les conditions reprises dans le tableau 7.8.I, où t indique l’épaisseur du mur au net de l’enduit, h0 la hauteur de libre inflexion du mur, telle que définie au point 4.5.6.2, h’ la hauteur maximale des ouvertures adjacentes au mur, l la longueur du mur. 
Tableau 7.8.I – Conditions géométriques des murs résistants aux séismes
	Typologies de construction
	tmin
	(=h0/t)max
	(l/h’)min

	Maçonnerie ordinaire, réalisée avec des éléments en moellon équarri
	300 mm
	10
	0,5

	Maçonnerie ordinaire, réalisée avec des éléments artificiels
	240 mm
	12
	0,4

	Maçonnerie armée, réalisée avec des éléments artificiels
	240 mm
	15
	N’importe laquelle

	Maçonnerie confinée
	240 mm
	15
	0,3

	Maçonnerie ordinaire, réalisée avec des éléments en moellon équarri, sur des sites caractérisés, à l’ELV, à partir deg S ≤ 0,15 g
	240 mm
	12
	0,3

	Maçonnerie réalisée avec des éléments artificiels demi pleins, sur des sites caractérisés, à l’ELV, à partir de ag S ≤ 0,075 g
	200 mm
	20
	0,3

	Maçonnerie réalisée avec des éléments artificiels pleins, sur des sites caractérisés, à l’ELV, à partir de ag S ≤ 0,075 g
	150 mm
	20
	0,3


7.8.1.5
Méthodes d'analyse 
7.8.1.5.1
Généralités 
Les méthodes d'analyse prévues au point 7.3 doivent s'appliquer selon les précisions et les restrictions suivantes. 
7.8.1.5.2
Analyse linéaire statique 
Elle est applicable dans les cas prévus au point 7.3.3.2, notamment pour les constructions irrégulières en hauteur, à condition qu'il soit supposé que λ = 1,0. 
Les rigidités des éléments muraux doivent se calculer en tenant compte à la fois de la contribution flexionnelle et de la contribution de cisaillement. L'utilisation de rigidités fissurées est à préférer; en l'absence d'évaluations plus exactes, les rigidités fissurées peuvent être considérées comme étant égales à la moitié des rigidités non fissurées. 
Le modèle peut être constitué des seuls éléments muraux continus de la fondation au sommet, liés à des seules fins de translation aux surfaces des planchers. 
En lieu et place, les éléments d'assemblage entre murs différents, notamment les poutres ou les cordons en béton armé et les poutres en maçonnerie (au cas où ils sont efficacement serrés aux murs), peuvent être considérés dans le modèle, à condition que les vérifications de sécurité soient également exécutées sur ces éléments. Pour les pièces d'attelage en maçonnerie, les critères de vérification prévus aux points 7.8.1.6, 7.8.2.2 et 7.8.3.2 s'appliquent. Les poutres d'assemblage en maçonnerie ordinaire peuvent être considérées dans le modèle seulement si elles sont soutenues par un cordon d'étage ou par un linteau résistant en flexion efficacement serré aux extrémités. Pour les éléments d'assemblage en béton armé, les critères prévus au point 7.4.4.6 s'appliquent, en considérant comme efficaces pour l'assemblage les éléments ayant une hauteur au moins égale à l'épaisseur du plancher. En présence d'éléments d'assemblage, l'analyse peut être effectuée en utilisant des modèles à châssis, dans lesquels les parties d'intersection entre les éléments verticaux et les éléments horizontaux peuvent être considérées comme infiniment rigides. 
Dans le cas de planchers rigides, la distribution des forces de cisaillement dans les divers panneaux obtenue par l'analyse linaire peut être modifiée avec une redistribution limitée, faisant en sorte que l'équilibre global de l'étage soit respecté (que le module et la position de la force résultant de l'étage restent inchangés) et à condition que la variation du cisaillement dans chaque panneau, ∆V, respecte la relation 

|∆V| ≤ max{0,25|V|, 0,1| Vpiano|}
[7.8.0]
où V est le cisaillement dans le panneau et Vétage est le cisaillement total à l’étage dans la direction parallèle au panneau. Cette redistribution n'est pas admise si le rapport αu/α1 nécessaire pour le calcul du facteur comportement q a été obtenu par le concepteur directement depuis une analyse non linéaire. Inversement, si dans la détermination de αu/α1, les valeurs prudentielles suggérées au point 7.8.1.3 ont été utilisées, le redistribution est admise.
Dans le cas de planchers déformables, la redistribution peut être effectuée seulement entre panneaux coplanaires, assemblés par des cordons ou des enchaînements, ou encore appartenant au même mur. Dans ce cas, dans le calcul des limites pour la redistribution, Vétage doit être entendu comme la somme des cisaillements dans les panneaux coplanaires ou appartenant au même mur. 
Les vérifications hors plan peuvent être effectuées séparément, et les forces équivalentes indiquées au point 7.2.3 pour les éléments non structuraux peuvent être appliquées, en considérant que qa = 3. Plus précisément, l'action sismique perpendiculaire au mur peut être représentée par une force horizontale distribuée, égale à (Sa/qa) fois le poids du mur ainsi que par des forces horizontales concentrées égales à (Sa/qa) fois le poids transmis par les horizontalités qui s'appuient sur le mur, dans le cas où ces forces ne sont pas efficacement transmises aux murs transversaux disposés parallèlement à la direction du séisme. Pour les murs résistants aux séismes, qui respectent les limites du tableau 7.8.II, l’équation suivante peut être prise en considération pour Sa:
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où:
α
est le rapport entre accélération maximale du terrain ag sur sous-sol de type A pour l’état limite en question (voir point 3.2.1) et l’accélération de la gravité g;
S
est le coefficient qui tient compte de la catégorie de sous-sol et des conditions topographiques selon ce qui est indiqué au point 3.2.3.2.1; 
Z
est la surface du barycentre de l'élément non structural mesuré à partir du plan de fondation (voir point 3.2.2); 
H
est la hauteur de la construction mesurée à partir du plan de fondation; 
Pour les structures avec isolation sismique, l'on suppose toujours que Z = 0. 
Pour les murs non résistants aux séismes, la vérification hors étage doit quand même être effectuée en recourant à des formulations dont la validité est avérée. 
7.8.1.5.3
Analyse dynamique modale 
Elle est applicable dans tous les cas, avec les limitations prévues au point 7.3.3.1. Ce qui est spécifié pour la modélisation et la possibilité de redistribution dans le cas d'une analyse statique linéaire s'applique également dans ce cas. 
Les vérifications hors étage peuvent être effectuées séparément, adoptant les forces équivalentes spécifiées au point précédent pour l'analyse statique linéaire. 
7.8.1.5.4
Analyse statique non linéaire 
L'analyse statique non linéaire s'applique aux bâtiments en maçonnerie selon les modalités décrites au point 7.3.4.2, avec la possibilité d'étendre ce qui y est indiqué aux structures dans lesquelles le mode de vibration fondamentale dans la direction considérée a une participation de masse qui n'est pas inférieure à 75 %, notamment dans les cas où la participation de masse n'est pas inférieure à 60 %.
Le modèle géométrique de la structure peut être conforme à ce qui est indiqué dans le cas de l'analyse statique linéaire. À défaut, il est possible d'utiliser des modèles plus sophistiqués, à condition qu'ils soient adaptés et documentés de façon adéquate. 
Les panneaux muraux peuvent être caractérisés par un comportement bilinéaire élastique parfaitement plastique, avec une résistance équivalente à la limite élastique et aux reports à la limite élastique et ultime correspondantes à la réponse flexionnelle et de cisaillement indiquée aux points 7.8.2.2 et 7.8.3.2. Les éléments linéaires en béton armé (cordons, poutres d'assemblage) peuvent être caractérisés par un comportement bilinéaire élastique parfaitement plastique, avec une résistance équivalente à la limite élastique et aux reports à la limite élastique et ultime définis par la réponse flexionnelle ou de cisaillement. 
7.8.1.5.5
Analyse dynamique non linéaire 
Le point 7.3.4.1 s'applique dans sa totalité, en utilisant des modèles mécaniques non linéaires dont l'efficacité pour reproduire le comportement dynamique et cyclique de la maçonnerie a été validée et prouvée. 
7.8.1.6
Vérifications de sécurité 
En cas d'analyse linéaire, aux fins de la vérification de sécurité concernant l'état limite ultime, la capacité de chaque élément structural résistant aux séismes ne doit pas être inférieure à la demande agissant pour chacune des modalités de rupture suivantes: flambage, cisaillement dans le plan du mur, flambage hors plan. Tous les murs ayant une fonction structurale doivent quand même faire l'objet d'une vérification à flambage hors plan, en particulier ceux qui portent des charges verticales, notamment lorsqu'ils ne sont pas considérés comme résistants aux séismes sur la base des conditions requises reprises dans le tableau 7.8.II. 
En cas d'application de principes de la conception en capacité (maçonnerie armée), l'action à appliquer pour la vérification de cisaillement dérive de la résistance au flambage, selon ce qui est indiqué au point 7.8.1.7. 
Les modalités de vérification sont décrites aux points 7.8.2.2 et 7.8.3.2. 
Aucune vérification de sécurité n'est exigée pour les constructions qui entrent dans la définition de construction simple (point 7.8.1.9). 
En cas d'analyse statique non linéaire, la vérification de sécurité consiste à comparer la capacité de déplacement ultime de la construction et la demande de déplacement obtenues en appliquant le processus prévu au point 7.3.4.2, sauf lorsque ce qui suit est spécifié. La rigidité élastique du système bilinéaire équivalent se calcule en traçant la sécante à la courbe de capacité au point correspondant à un cisaillement à la base équivalent à 0,7 fois la valeur maximale (cisaillement maximal à la base). Le trait horizontal de la courbe bilinéaire s'établit par l'égalité des zones sous-tendues par les courbes tracées jusqu'au déplacement ultime du système. 
Dans tous les cas, que ce soit pour les constructions en maçonnerie ordinaire que pour les constructions en maçonnerie armée sans conception en capacité, la vérification de sécurité n'est pas satisfaite dans le cas où le rapport entre cisaillement total agissant à la base du système équivalent à un degré de liberté, calculé avec le spectre de réponse élastique, et cisaillement à la base résistant du système équivalent à un degré de liberté obtenu par l'analyse non linéaire excède la valeur 4,0. 
Dans le cas de l'analyse dynamique non linéaire, la vérification de sécurité consiste en une comparaison entre la capacité de déplacement et la demande de déplacement. 
7.8.1.7
Principes de conception en capacité 
Les principes de conception en capacité s'appliquent exclusivement au cas de maçonnerie armée. 
Pour chaque panneau en maçonnerie, le principe fondamental vise à éviter la rupture par cisaillement, garantissant qu'elle soit précédée de la rupture par flexion. Ce principe est respecté lorsque chaque panneau en maçonnerie est vérifié à la flexion vis-à-vis des actions agissantes et au cisaillement vis-à-vis des actions résultant de la résistance à l’effondrement par flexion, majorées du facteur γRd indiqué dans le tableau 7.2.I. 
7.8.1.8
Fondations 
Les structures de fondation doivent être réalisées en béton armé, selon ce qui est indiqué au point 7.2.5, continues, sans interruption pour les ouvertures dans les murs de soutènement. 
Dans le cas où un plan cantiné ou en sous-sol sur des murs en béton armé est présent, il peut être considéré comme une structure de fondation des blocs de base en maçonnerie porteuse, dans le respect des conditions de continuité des fondations, et il n'est pas tenu compte du nombre d'étages totaux en maçonnerie. 
7.8.1.9
Constructions simples 
L'on appelle «constructions simples» les constructions qui respectent les conditions prévues au point 4.5.6.4, intégrées avec les caractéristiques décrites dans ce qui suit, ainsi que les conditions de régularité sur le plan et en élévation définies au point 7.2.1 et celles définies aux points 7.8.6.1, 7.8.6.2 et 7.8.6.3 suivants , respectivement pour les constructions de maçonnerie ordinaire, de maçonnerie armée et de maçonnerie confinée. Pour les constructions simples pour lesquelles, à l’ELV, agS ≤ 0,35 g, aucune analyse ni vérification de sécurité n’est obligatoire, mais les conditions complémentaires suivantes doivent être satisfaites: 
–
dans chacune des deux directions, il faut prévoir au moins deux systèmes de murs de longueur totale, au net des ouvertures, chacun d'eux ne devant pas être inférieur à 50 % de la dimension de la construction dans la même direction. Seules les cloisons murales qui respectent les conditions géométriques requises dans le tableau 7.8.II. La distance entre ces deux systèmes de murs en direction perpendiculaire à leur développement longitudinal sur le plan n'est pas inférieure à 75 % de la dimension de la construction dans la même direction (perpendiculaire aux murs). Au moins 75 % des charges verticales est soutenu par des murs qui font partie du système résistant aux actions horizontales; 
–
dans chacune des deux directions, des murs résistants aux actions horizontales sont présents, avec un écartement qui n'est pas supérieur à 7 m, ou à 9 m pour des constructions en maçonnerie armée; 
–
pour chaque plan, le rapport entre zone de la section résistante des murs et superficie brute du plan n'est pas inférieur aux valeurs indiquées dans le tableau 7.8.II, en fonction du nombre d'étages de la construction et de la sismicité du site, pour chacune des deux directions perpendiculaires:
Tableau 7.8.II – Aire murs résistants dans chaque direction perpendiculaire pour constructions simples.
	Accélération maximale du sol agS (1)
	≤ 0,07 g
	≤ 0,10 g
	≤ 0,15 g
	≤ 0,20 g
	≤ 0,25 g
	≤ 0,30 g
	≤ 0,35 g
	≤ 0,40 g
	≤ 0,45 g
	≤ 0,50 g

	Type de structure
	Nombre d’étages
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	

	Maçonnerie ordinaire
	1
	3,5 %
	3,5 %
	4,0%
	4,5%
	5,5%
	6,0%
	6,0%
	6,0%
	6,0%
	6,5%

	
	2
	4,0%
	4,0%
	4,5%
	5,0%
	6,0%
	6,5%
	6,5%
	6,5%
	6,5%
	7,0%

	
	3
	4,5%
	4,5%
	5,0%
	6,0%
	6,5%
	7,0%
	7,0%
	
	
	

	Maçonnerie armée
	1
	2,5%
	3,0%
	3,0%
	3,0%
	3,5 %
	3,5 %
	4,0%
	4,0%
	4,5%
	4,5%

	
	2
	3,0%
	3,5 %
	3,5 %
	3,5 %
	4,0%
	4,0%
	4,5%
	5,0%
	5,0%
	5,0%

	
	3
	3,5 %
	4,0%
	4,0%
	4,0%
	4,5%
	5,0%
	5,5%
	5,5%
	6,0%
	6,0%

	
	4
	4,0%
	4,5%
	4,5%
	5,0%
	5,5%
	5,5%
	5,5%
	6,0%
	6,5%
	6,5%


(1) ST s’applique uniquement dans le cas de structures de classes d’utilisation III et IV (voir point 2.4.2)
En ce qui concerne les constructions simples, le nombre d'étages ne peut être supérieur à 3 pour les constructions en maçonnerie ordinaire et à 4 pour les constructions en maçonnerie armée. 
En outre, pour chaque étage, il convient de respecter la formule suivante: 
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où N est la charge verticale totale à la base de chaque plan du bâtiment correspondant à la somme des charges permanentes et variables (évaluées en prenant γG = γQ = 1), A est l’aire totale des murs porteurs au même niveau et fk est la résistance caractéristique à la compression dans la direction verticale de la maçonnerie. 
Le dimensionnement des fondations peut être effectué de façon simplifiée en tenant compte des contraintes normales moyennes et des mouvements sismiques globaux déterminés à l'aide de l'analyse statique linéaire. 
7.8.2.
CONSTRUCTIONS de MAÇONNERIE ORDINAIRE 
7.8.2.1
Critères de conception 
Outre les critères définis aux points 4.5.4 et 7.8.1.4, les constructions de maçonnerie ordinaire doivent avoir des ouvertures pratiquées dans les murs alignées verticalement. Dans le cas contraire, il convient d'accorder une attention particulière tant à la définition d'un modèle structural adéquat qu'aux vérifications, étant donné qu'un défaut d'alignement des ouvertures entraîne des discontinuités et des irrégularités dans la transmission des actions internes. En l'absence d'évaluations plus exactes, il convient de tenir compte, dans le modèle structural et dans les vérifications, exclusivement des portions de mur qui présentent une continuité verticale à partir du plan qui fait l'objet de vérifications jusqu'aux fondations. 
7.8.2.2
Vérifications de sécurité 
7.8.2.2.1
Flambage dans le plan 
La vérification à flambage d'une section d'un élément structural s'effectue en comparant le moment agissant de la conception avec le moment ultime résistant calculé en supposant une maçonnerie non réagissante à traction et une distribution opportune non linéaire des compressions. Dans le cas d'une section rectangulaire et d'un diagramme des compressions rectangulaire avec une valeur de résistance égale à 0,85 fd, ce moment ultime peut être calculé comme suit: 
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où:
Mu
est le moment correspondant à l’effondrement par flambage;
l
est la longueur totale du mur (zone tendue incluse);
t
est l'épaisseur de la zone comprimée du mur;
σ0
est la contrainte normale moyenne, rapportée à la zone totale de la section, σ0 = N/(l·t), où N est la force axiale agissant positivement si elle est comprimée); si N est la traction, Mu = 0 
fd = fk / γM
est la résistance à la compression de calcul de la maçonnerie. 
En cas d'analyse statique non linéaire, la capacité de flambage peut être calculée en considérant que fd est égal à la valeur moyenne de la capacité de compression de la maçonnerie, et le déplacement ultime à l’ELNE, à moins de mouvements rigides du panneau, peut être considéré comme égal à 1,0 % de la hauteur du panneau. 
7.8.2.2.2
Cisaillement 
La capacité de cisaillement de chaque élément structural est évaluée à l'aide de la relation suivante:
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où: 
l’
est la longueur de la partie comprimée du mur obtenue sur la base d'un diagramme linéaire des compressions, et en l'absence de résistance à la traction;
t
est l'épaisseur du mur;
fyd = fyk / γM
est défini au point 4.5.6.1 et au point 11.3.3, en calculant la contrainte normale moyenne (indiquée par σn dans les points cités) sur la partie comprimée de la section (σn = N/(l’·t)).
En cas d’analyse statique non linéaire, la résistance au cisaillement peut être calculée en prenant fyd = fvm0 + 0,4 σn ≤ fy,lim avec fvm0 résistance moyenne au cisaillement de la maçonnerie (en l’absence de détermination directe, on peut prendre fvm0 = fvk0/0,7 et fy,lim = fyk,lim /0,7), et le déplacement ultime à l’ELNE, à moins de mouvements rigides du panneau, peut être considéré comme égal à 0,5 % de la hauteur du panneau. 
7.8.2.2.3
Flambage hors plan 
La valeur du moment d’effondrement par actions perpendiculaires au plan du mur est calculée en considérant un diagramme des compressions rectangulaire, une valeur de la résistance égale à 0,85 fd et en négligeant la résistance à la traction de la maçonnerie. Pour la vérification, il peut être utile de se référer au point 7.8.2.2.1.
7.8.2.2.4
Poutres dans la maçonnerie 
La vérification de poutres d'assemblage en maçonnerie ordinaire, en présence d'une action axiale horizontale connue, est effectuée de façon analogue à ce qui est prévu pour les panneaux muraux verticaux. Dans le cas où l'action axiale n'est pas connue du modèle de calcul (par exemple, lorsque l'analyse est effectuée sur des modèles à châssis avec l'hypothèse de planchers infiniment rigides sur le plan), mais que sont présents, à proximité de la poutre en maçonnerie, des éléments horizontaux dotés d'une résistance à la traction (chaînes, cordons), les valeurs des résistances peuvent être considérées comme inférieures aux valeurs reportées dans ce qui suit et associées à des mécanismes de rupture par cisaillement ou par flambage. 
La capacité de cisaillement Vt de poutres d'assemblage en maçonnerie ordinaire en présence d'un cordon d'étage ou d'un linteau résistant en flexion efficacement serré aux extrémités peut être calculée de façon simplifiée comme suit: 
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où:
h
est la hauteur de la section de la poutre
fvd0 = fvk0 / γM
est la résistance de calcul au cisaillement en l’absence de compression; dans le cas d’une analyse statique non linéaire, elle peut être considérée comme égale à la valeur moyenne (fvd0 = fvm0). 
La capacité maximale de flexion, associée au mécanisme de flambage, toujours en présence d'éléments horizontaux résistants à la traction en mesure d'équilibrer une compression horizontale dans les poutres en maçonnerie, peut être évaluée comme suit: 
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où 
Hp
est le minimum entre la capacité de traction de l’élément tendu disposé horizontalement et la valeur 0,4 fhd ht 
fhd = fhk / γM
est la résistance de calcul à la compression de la maçonnerie en direction horizontale (sur le plan du mur). Dans le cas de l’analyse statique non linéaire, celle-ci peut être considérée comme égale à la valeur moyenne (fhd = fhm). 
La capacité de cisaillement, associée à ce mécanisme, peut être calculée comme suit:

Vp = 2 Mfu / l
[7.8.6]
où l est la portée libre de la poutre en maçonnerie. 
La valeur de la capacité de cisaillement pour l'élément de poutre en maçonnerie ordinaire est considérée comme étant égale au minimum entre Vt et Vp . 
7.8.3.
CONSTRUCTIONS de MAÇONNERIE ARMÉE 
7.8.3.1
Critères de conception 
L'ensemble structural résultant doit être en mesure de réagir aux actions extérieures horizontales avec un comportement de type global, auquel seule la résistance des murs sur leur plan contribue. 
7.8.3.2
Vérifications de sécurité 
7.8.3.2.1
Flambage dans le plan 
Pour la vérification de sections de flambage, l'on peut considérer un diagramme des compressions rectangulaire, d'une profondeur égale à 0,8 fois la profondeur de l'axe neutre, et une contrainte égale à 0,85 fd. Les déformations maximales à prendre en compte sont égales à εm = 0,0035 pour la maçonnerie comprimée et εs = 0,01 pour l’acier tendu. 
En cas d'analyse statique non linéaire, les valeurs de calcul appliquées sont les résistances moyennes des matériaux, et le déplacement ultime peut être considéré comme étant égal à 1,6 % de la hauteur du panneau. 
7.8.3.2.2
Cisaillement 
La résistance au cisaillement (Vt) est calculée comme la somme des contributions de la maçonnerie (Vt,M) et de l’armature (Vt,S), selon les formules suivantes: 
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[7.8.8]
où:
d
est la distance entre le bord comprimé et le barycentre de l'armature tendue;
t
est l'épaisseur du mur;
fyd = fyk / γM
est défini au point 4.5.6.1 en calculant la contrainte normale moyenne (indiquée par σn dans le point cité) sur la section brute de largeur d (σn = P/dt). 
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[7.8.9]
où: 
d
est la distance entre le bord comprimé et le barycentre de l'armature tendue; 
ASW
est la zone de l'armature à cisaillement disposée en direction parallèle à la force de cisaillement, avec un écartement s mesuré perpendiculairement à la direction de la force de cisaillement; 
fyd
est la limite d’élasticité de calcul de l’acier; 
s
est la distance entre les niveaux d'armature. 
Il convient également de vérifier que le cisaillement agissant ne soit pas supérieur à la valeur suivante:
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où: 
t
est l'épaisseur du mur 
fd
est la résistance à la compression de calcul de la maçonnerie.
En cas d'analyse statique non linéaire, les valeurs de calcul appliquées sont les résistances moyennes des matériaux, et le déplacement ultime peut être considéré comme étant égal à 0,8 % de la hauteur du panneau.
7.8.3.2.3
Flambage hors plan 
Dans le cas d'actions agissant perpendiculairement au plan du mur, la vérification s'effectue en adoptant, pour la maçonnerie et l'acier, le diagramme des compressions et les valeurs de déformation limites utilisées pour la vérification sur le plan. 
7.8.4.
CONSTRUCTIONS de MAÇONNERIE confinée
La conception et la réalisation de constructions de maçonnerie confinée doivent être exécutées conformément aux critères et aux règles énoncés dans la UNI EN 1998-1, avec les précisions reportées dans les annexes techniques nationales aux Eurocodes, et en appliquant les règles de détail prévues au point 7.8.6.3.
7.8.5.
STRUCTURES MIXTES 
Dans le cadre des constructions de maçonnerie, il est permis d'utiliser des structures faites avec une technologie différente pour soutenir les charges verticales, à condition que la résistance à l'action sismique repose intégralement sur des éléments faits avec une technologie identique. Dans le cas où la résistance repose intégralement sur les murs en maçonnerie, les prescriptions mentionnées aux points précédents doivent être respectées pour ces derniers. Dans le cas où la résistance repose intégralement sur les structures faites avec une autre technologie (par exemple, des murs en béton armé), il convient de suivre les réglementations de conception rapportées dans les chapitres relatifs de la présente réglementation. Dans les cas où il serait nécessaire d'envisager une collaboration des murs en maçonnerie et des systèmes faits avec une technologie différente dans la résistance aux séismes, cette dernière doit être vérifiée en utilisant les méthodes d'analyse non linéaire. 
Les assemblages entre des éléments de technologie différente doivent être expressément vérifiés. Il convient d'accorder une attention particulière à la vérification de la transmission efficace des charges verticales. En outre, il est nécessaire de vérifier la comptabilité des déformations pour toutes les parties structurales. 
Il est également autorisé de réaliser des constructions constituées d'une structure murale dans la partie inférieure et surmontées d'un plan avec une structure en béton armé, en acier, en bois ou d'une autre technologie, aux conditions suivantes: 
‒
les limites à la hauteur des constructions prévues pour les structures en maçonnerie sont considérées comme comprenant les parties en maçonnerie et celles faites avec une autre technologie; 
‒
la partie supérieure faite avec une technologie différente est efficacement ancrée au cordon de couronnement de la partie murale; 
‒
dans le cas de la méthode d'analyse linéaire, l'utilisation de l'analyse statique (dans les limites d’applicabilité indiquées au point 7.8.1.5.2) est autorisée, à condition d'utiliser une distribution de forces compatible avec la première forme modale élastique dans chaque direction, calculée avec des méthodes suffisamment exactes qui tiennent compte de la distribution irrégulière de rigidité en élévation. À cette fin, en l'absence de méthodes plus exactes, la première forme modale peut être estimée par les déplacements obtenus en appliquant statiquement à la construction la distribution de forces définie au point 7.3.3.2; 
‒
dans le cas de l'analyse statique non linéaire, l'on utilise les distributions de forces horizontales prévues au point 7.3.4.2, où la première forme modale élastique a été calculée avec des méthodes suffisamment exactes; 
‒
dans le cas de l'analyse linéaire, pour la vérification de la partie en maçonnerie, l'on utilise le facteur de comportement q indiqué au point 7.8.1.3; pour la vérification de la partie supérieure faite avec une autre technologie, l'on utilise le facteur de comportement adapté à la typologie de construction et à la configuration (régularité) de la partie supérieure, tant qu'elle n'est pas supérieure à 2,5; 
‒
tous les assemblages entre la partie faite avec une technologie différente et la partie en maçonnerie sont vérifiés localement sur la base des forces transmises calculées dans l'analyse, majorées de 30 %. 
7.8.6.
RÈGLES DE DÉTAIL 
7.8.6.1
Constructions de maçonnerie ordinaire 
Il convient de réaliser un cordon continu à l’intersection entre les planchers et les murs, à chaque étage. 
Les cordons doivent avoir une hauteur minimale équivalant à la hauteur du plancher et une largeur au moins égale à celle du mur; il est permis d'avoir un reculement maximal qui ne soit pas supérieur à 60 mm et à 0,25·t depuis le fil externe pour les maçonneries d'une épaisseur t allant jusqu'à 300 mm. Pour les maçonneries d'une épaisseur t supérieure, le recul peut être supérieur de 60 mm, mais pas supérieur à 0,2·t. L’armature courante ne doit pas être inférieure à 8 cm2, les étriers doivent avoir un diamètre d’au moins 6 mm et un espacement inférieur ou égal à 250 mm. Les poutres métalliques ou préfabriquées constituant les planchers doivent être prolongées dans le cordon sur au moins la moitié de sa largeur et, en tout état de cause, sur au moins 120 mm et être ancrées à celui-ci de manière appropriée. 
À moins de dispositions adaptées susceptibles de garantir un assemblage efficace entre les murs et le comportement central de la structure, pour les croisements d'angle entre deux murs périmétriques, sur les deux murs sont prescrites des zones de mur de maçonnerie d'une longueur non inférieure à un tiers de la hauteur, et de toute façon non inférieure à 1 m, épaisseur du mur transversal incluse. 
Au-dessus de chaque ouverture, il convient de réaliser un linteau résistant en flexion, liaisonné de manière efficace à la maçonnerie. 
7.8.6.2
Constructions de maçonnerie armée 
Les indications comprises au point 7.8.6.1 pour la maçonnerie ordinaire s'appliquent également à la maçonnerie armée, avec les exceptions suivantes et les prescriptions prévues au point 4.5.7. 
Les linteaux de soutènement des ouvertures peuvent être réalisés en maçonnerie armée. 
Les barres d'armature de béton doivent être exclusivement à adhérence améliorée et doivent être ancrées de manière adéquate aux extrémités au moyen de rebords autour des barres verticales. En lieu et place, pour les armatures horizontales, il est permis d'utiliser des armatures en treillis ou conformées de manière à garantir une adhérence adéquate ainsi qu'un ancrage. 
Le pourcentage d'armature horizontale, calculé par rapport à la zone brute de la section verticale du mur, ne peut être inférieur à 0,04 % ni supérieur à 0,5 %. 
Les parapets et éléments d'assemblage entre murs différents doivent être bien assemblés aux murs adjacents, en garantissant la continuité de l'armature horizontale et, lorsque c'est possible, de l'armature verticale. 
Aux croisements des murs périmétriques, il est possible de déroger à la condition d'avoir, sur les deux murs, des zones de mur de maçonnerie d'une longueur qui ne soit pas inférieure à 1 m. 
7.8.6.3
Constructions de maçonnerie confinée 
Les constructions de maçonnerie confinée devront être conçues conformément aux conditions suivantes:
· les éléments de confinement horizontaux et verticaux devront être assemblés entre eux et ancrés aux éléments du système structural principal;
· pour garantir un assemblage efficace entre les éléments de confinement et la maçonnerie, le béton des éléments de confinement devra être jeté après la réalisation de la maçonnerie;
· la dimension minimale transversale des éléments de confinement horizontaux et verticaux ne devra pas être inférieure à 150 mm. Dans les murs à double feuille, l'épaisseur des éléments de confinement doit garantir la connexion des deux feuilles et leur confinement;
· les éléments de confinement verticaux devront être positionnés:
a)
le long des bords libres de chaque mur structural;
b)
sur les deux côtés des ouvertures ayant une zone supérieure à 1,5 m2,
c)
à l'intérieur des murs avec écartement inférieur ou égal à 5 m;
d)
aux intersections des murs structuraux, dans tous les cas où les éléments de confinement les plus proches se trouvent à une distance supérieure à 1,5 m;
· les éléments de confinement horizontaux devront être positionnés sur le plan du mur à chaque étage, et, dans tous les cas, avec un écartement non supérieur à 4 m;
· l’armature longitudinale des éléments de confinement doit présenter une zone non inférieure à 300 mm2 ou à 1 % de la section de l’élément de confinement;
· les étriers devront avoir un diamètre non inférieur à 5 mm et un écartement qui ne dépasse pas 15 cm;
· les longueurs de recouvrement des barres longitudinales ne devront pas être inférieures à 60 diamètres.
7.9.
PONTS 
7.9.1.
CHAMP D'APPLICATION 
Le présent chapitre aborde la conception de ponts à piles et à poutres; ces dernières peuvent être de type continu sur plusieurs piles, ou simplement appuyées à chaque travée. 
Les piles s'entendent à fût unique, avec une section transversale de forme générique, pleine, creuse ou multicellulaire. Les règles contenues dans ce chapitre sont également applicables aux piles en forme de portail. Les piles à géométrie plus complexe, par exemple le châssis spatial, exigent en général des critères de conception et des méthodes d'analyse et de vérification spécifiques. 
Pour les ponts présentant une typologie différente de celle qui est indiquée, les hypothèses et les méthodes de calcul doivent être prouvées de manière adéquate, les facteurs de comportement reportés dans le tableau 7.3.II restant identiques. 
7.9.2
CRITÈRES GÉNÉRAUX DE CONCEPTION 
Dans le cas d'un comportement structural non dissipatif, la capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée en accord avec les réglementations prévues au chapitre 4, sans aucune condition supplémentaire, à condition que: pour les structures en béton armé, aucune section ne dépasse la courbe conventionnelle de première plastification, telle qu'elle est définie au point 7.4.4.1.2; pour les structures en béton armé précomprimé et pour les structures en charpente métallique, aucun matériau ne dépasse la déformation élastique de conception.
Dans le cas d'un comportement structural dissipatif, la structure du pont doit être conçue et dimensionnée de manière telle que, sous l'action sismique relative à l’ELV, elle donne lieu à la formation d'un mécanisme dissipatif stable, dans lequel la dissipation est limitée aux piles.
Aux seules fins de conception des pieux de fondation, avec une référence au point 7.2.5, il est possible de considérer une capacité dissipative limitée, en divisant par 1,5 les mouvements sismiques sur les pieux dérivants de l'analyse structurale avec comportement non dissipatif. Dans ce cas, pour une longueur égale à 10 diamètres du sommet du pieu, les détails de construction prévus au point 7.9.6.1, relatifs à la catégorie d'utilisation «B», s'appliquent.
La capacité des membrures et des assemblages doit être évaluée en accord avec les règles prévues du point 7.1 au point 7.3, intégrées par les règles de conception et de détail fournies aux points suivants.
Dans l'évaluation de la capacité des sections en béton armé, l'on peut tenir compte de l'effet du confinement (voir point 4.1.2.1.2.1), à condition de considérer la perte des cache-poutrelles comme étant en lien avec la réalisation de la déformation ultime de compression du béton non confiné (0,35 %).
Le proportionnement de la structure doit être tel à favoriser l'engagement plastique du plus grand nombre possible de piles. Le comportement inélastique dissipatif doit être de type flexionnel, à l'exclusion de possibles mécanismes de rupture par cisaillement. Dans la mesure du possible, les zones dissipatives doivent être positionnées dans des points accessibles, bien qu'avec une difficulté raisonnable, pour en faciliter l'inspection et la réparation. 
En général, les ponts avec tablier continu ont un meilleur comportement sismique que les ponts à travée appuyée, à condition que l'on parvienne à assurer une formation des rotules plastiques quasiment simultanée sur toutes les piles choisies comme éléments dissipatifs.
Les éléments auxquels il n'est jamais demandé de capacité dissipative doivent maintenir un comportement substantiellement élastique; il s'agit: des éléments conçus pour avoir un comportement non dissipatif, des portions externes aux zones dissipatives des piles, du tablier, des appareils de soutien, des structures de fondation, des culées, des piles qui n'échangent pas d'actions horizontales avec le tablier. À cette fin, l'on adopte le critère de la «conception en capacité» décrit ci-dessous pour chaque cas spécifique. 
7.9.2.1
Valeurs du facteur de comportement 
Dans le cas d'un comportement structural non dissipatif, pour les deux composantes horizontales de l'action sismique q0 est considéré comme égal à 1,0.
Dans le cas d'un comportement structural dissipatif, pour les deux composantes horizontales de l'action sismique, les valeurs maximales de la valeur de base q0 du facteur de comportement sont indiquées dans le tableau 7.3.II; où: λ(α)=1, si α ≥ 3, λ(α)=(α/3)0,5 , si 3 > α ≥ 1, avec α = L/H, où L est la distance entre la section de charnière plastique et la section de moment nul et H est la dimension de la section dans le plan d’inflexion de la charnière plastique. 
Pour les éléments ductiles de béton armé, les valeurs de q0 du tableau 7.3.II sont valables uniquement si la contrainte de compression normalisée νk , obtenue en divisant l’effort de calcul NEd par la résistance à la compression simple de la section (νk = NEd/Ac fck), ne dépasse pas la valeur 0,3. 
La contrainte de compression normalisée ne peut dépasser la valeur νk = 0,6. 
Pour des valeurs de νk intermédiaires entre 0,3 et 0,6, la valeur de q0 est donnée par:
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q0 étant la valeur applicable pour νk ≤ 0,3.
Dans le tableau 7.3.II, les structures qui bougent avec le terrain sont également indiquées. Elles ne subissent pas une amplification de l'accélération du sol, étant donné qu'elles sont caractérisées par des périodes naturelles de vibration en direction horizontale très basses (T ≤0,03 s). Les culées assemblées au tablier au moyen d'assemblages flexibles ou de soutiens mobiles appartiennent elles aussi à cette catégorie.
Pour chacune des deux directions principales, les valeurs maximales q0 du facteur de comportement s'appliquent, dans le cas de ponts isostatiques, aux seules piles, dans le cas de ponts à travée continue, à l'ensemble de l'ouvrage. 
Dans le cas de ponts avec des éléments structuraux ductiles d'un différent type, l'on adopte, pour chacune des deux directions, le facteur de comportement des éléments du même type que ceux qui contribuent en grande mesure à la résistance face aux actions sismiques.
L'exigence de régularité, donc l'applicabilité d'une valeur KR = 1, peut être vérifiée a posteriori au moyen du procédé suivant:
‒
pour chaque élément ductile, l'on calcule le rapport: ri= q0MEd,i/MRd,i, où MEd,i est le moment à la base de l’élément ductile i-ième produit par la combinaison sismique de calcul, MRd,i est le moment résistant correspondant;
‒
la géométrie du pont est considérée comme «régulière» si le rapport entre le maximum et le minimum des rapports ri, calculés pour les piles faisant partie du système résistant aux séismes dans la direction considérée, est inférieur à 2 (
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et en considérant toujours que q = q0 KR ≥ 1.
Afin de déterminer rmax et rmin dans la direction horizontale considérée, l'on peut exclure les piles dont la résistance au cisaillement n'excède pas 20 % de la résistance sismique totale divisée par le nombre d'éléments résistants.
Pour les ponts à géométrie irrégulière (par exemple, avec un angle de biais supérieur à 45°, avec un rayon de courbure très réduit, etc.), l'on adopte un facteur de comportement q égal à 1,5. Les valeurs supérieures à 1,5 mais inférieures à 3,5 peuvent être adoptées seulement lorsque les exigences de ductilité sont vérifiées au moyen d'une analyse non linéaire.
7.9.3.
MODÈLE STRUCTURAL 
Le modèle structural doit pouvoir décrire tous les degrés de liberté significatifs qui caractérisent la réponse dynamique et reproduire fidèlement les caractéristiques d'inertie et de rigidité de la structure, et de contrainte des tabliers. 
Lorsque le tablier a un angle de biais ( > 20° (voir Fig. 7.9.1) ou est particulièrement large par rapport à la longueur (rapport entre largeur B et longueur L, B/L > 2,0), il convient d'accorder une attention particulière aux mouvements rigides du pont autour de l'axe vertical, en particulier pour les poutres continues qui veillent à ce que le mécanisme résistant ne repose pas sur la torsion d'une pile unique et pour les poutres appuyées en prévoyant une disposition adéquate des appareils de soutien. 
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Fig. 7.9.1 – Pont oblique
La rigidité des éléments en béton armé doit être évaluée en tenant compte de leur état de fissuration effectif, qui, en général, est différent pour le tablier (qui est souvent entièrement réagissant) et pour les piles.
En l'absence de déterminations plus exactes, l'excentricité accidentelle prévue au point 7.2.6 se réfère au tablier et peut être considérée comme égale à 0,03 fois la dimension de ce même tablier, mesurée perpendiculairement à la direction de l'action sismique.
7.9.3.1
Interaction sol-structure et analyse de réponse sismique locale
Étant entendu ce qui est rapporté au point 7.2.6 en ce qui concerne la modélisation de l'action sismique, dans le cas où la déformabilité et la capacité dissipative du complexe fondation-terrain sont schématisées avec des contraintes viscoélastiques, les matrices d'impédance dynamique utilisées pour la modélisation des effets d'interaction terrain-structure doivent être évaluées pour chaque pile et chaque culée en ce qui concerne les intervalles de fréquence adéquats.
Dans les analyses modales avec spectre de réponse élastique, les matrices d'impédance dynamique doivent contenir seulement la partie réelle, c'est-à-dire les termes de rigidité. La capacité dissipative du complexe fondation-terrain peut être prise en considération en réduisant les rangées des spectres pour la conception, que ce soit pour les composantes horizontales que pour la composante verticale, au moyen de facteurs obtenus avec des méthodes dont la validité est avérée.
Dans les analyses dans le domaine temporel, le complexe fondation-terrain sera décrit par les matrices d'impédance dynamique, en considérant soit les termes de rigidité, soit les termes d'amortissement.
La modélisation du pont devra inclure les caractéristiques inertielles des plinthes et du terrain reposant sur elles et tenir compte de la rigidité des éléments en béton armé dans leur état de fissuration effectif.
7.9.4.
ANALYSE STRUCTURALE 
Pour les méthodes d’analyse, il convient de se reporter au point 7.3, sauf en ce qui concerne les éléments indiqués au point 7.9.4.1 suivant. Lorsque les méthodes linéaires sont utilisées, l'augmentation des contraintes de flexion dans les zones dissipatives par suite des non-linéarités géométriques peut être prise en compte au moyen de l'expression simplifiée: 
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où dEd est le déplacement évalué dans la situation sismique de calcul conformément aux indications du point 7.3.3.3 et NEd est la force axiale de calcul. 
7.9.4.1
Analyse statique linéaire 
Les exigences nécessaires à l'application de l'analyse statique linéaire peuvent être considérées comme réunies dans les cas suivants: 
a)
pour les deux directions (longitudinale et transversale), sur les ponts à travées simplement en appui et à condition que la masse efficace de chacune des piles n'excède pas 1/5 de la masse du tablier qu'elle soutient; 
b)
dans la direction longitudinale, pour les ponts rectilignes à travée continue, et à condition que la masse efficace globale des piles faisant partie du système résistant au séisme n'excède pas 1/5 de la masse du tablier; 
c)
dans la direction transversale, pour les ponts satisfaisant à la condition b) et symétriques par rapport à la médiane longitudinale, ou présentant une excentricité non supérieure à 5 % de la longueur du pont. L'excentricité est la distance séparant le barycentre des masses du centre des rigidités des piles faisant partie du système résistant au séisme dans la direction transversale. 
Pour les piles à section constante, la masse efficace peut être admise comme étant égale à la masse du tiers supérieur de la pile augmentée de la masse de l'abaque. 
Dans les cas (a) et (b), la masse M, devant être considérée comme concentrée en fonction du tablier et sur la base de laquelle la force F équivalente à l'action sismique, vaut respectivement:
‒
la masse du tablier afférent à la pile, augmentée de la masse de la moitié du tiers supérieur de la pile plus la masse de l'abaque, dans le cas a); 
‒
la masse totale du tablier, augmentée de la masse du tiers supérieur de toutes les piles plus la masse de tous les abaques, dans le cas b). 
La période fondamentale T1 en fonction de laquelle la réponse spectrale doit être évaluée dans l’accélération Sd(T1) est obtenue dans les deux cas par la formule: 
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dans laquelle K est la rigidité latérale du modèle considéré, de la pile unique dans le cas a) ou des piles globalement dans le cas b). 
Dans le cas c), le système de forces horizontales équivalentes à l'action sismique à appliquer aux nœuds du modèle est obtenu au moyen de l'expression: 
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où: T1 est la période propre fondamentale du pont dans la direction transversale; g est l’accélération de gravité; di est le déplacement du degré de liberté i lorsque la structure est soumise à un système de forces statiques transversales fi = Gi, Gi est le poids de la masse concentrée dans le degré de liberté i. 
La période T1 du pont en direction transversale peut être évaluée au moyen de la formule approximative: 
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7.9.5.
DIMENSIONNEMENT ET VÉRIFICATION DES ÉLÉMENTS STRUCTURELS
Les indications suivantes s'appliquent aux éléments structurels des structures en élévation. Pour ces éléments, des vérifications de résistance et des vérifications de ductilité sont effectuées selon les modalités précisées au point 7.3.6.1.
Les facteurs de surrésistance γRd à utiliser dans les vérifications individuelles, selon les règles de calcul relatif à la capacité, sont calculés au moyen de la formule: 
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où q est la valeur du facteur de comportement utilisé dans le calcul. Dans le cas de sections en béton armé, si le rapport νk entre la force axiale et la résistance à la compression du béton dépasse 0,1, le facteur de surrésistance doit être multiplié par 1+ 2 (νk − 0,1)².
Les contraintes calculées sur la base des capacités de flexion amplifiées, augmentées de l'effet des charges permanentes distribuées sur les éléments, obtenues au moyen du critère du calcul relatif à la capacité, sont indiquées par l'indice «prc», p. ex. Fprc. 
Les indications du point 7.2.5 s'appliquent aux structures de fondation.
Doivent être ajoutées aux actions sismiques pour lesquelles la culée ou la pile doivent résister comme structures distinctes les forces parasites transmises par friction par les appuis mobiles ou élastomères ne remplissant pas la fonction d'isolation visée au point 7.10, lesquelles doivent être augmentées d'un facteur égal à 1,30.
Les forces parasites transmises par les appuis ou les coactions induites dans la structure par des actions variables ou permanentes pourront être négligées pour les ouvrages ayant des éléments structuraux qui atteignent la capacité de flexion, calculée dans le domaine de résistance relatif à l’ELU, en fonction de la contrainte exercée.
7.9.5.1
Piles 
Il est renvoyé aux critères définis au point 7.5 pour les piles en acier.
Les critères exposés plus avant s'appliquent aux piles en béton armé.
7.9.5.1.1
Vérifications de résistance (RES)
Dans chaque section, la capacité doit être supérieure ou égale à la demande correspondante.
Presso-flexion
Dans les sections où est prévue la formation de zones dissipatives, la demande en presso-flexion est celle qui est obtenue à l'issue de l'analyse globale de la structure pour les combinaisons de charge visées au point 2.5.3. 
Pour les ponts en CD“A” et en CD“B”, la demande en compression dans les piles ne peut excéder respectivement 55 % et 65 % de la capacité maximale en compression de la section du béton seul, pour toutes les combinaisons envisagées.
Dans les sections comprises dans les zones dissipatives, on doit obtenir:
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où: 
MEd
est la demande flexionnelle (accompagnée de la demande flexionnelle en direction perpendiculaire, considérée comme simultanée à celle-ci) résultant de l’analyse; 
MRd
est la capacité flexionnelle, calculée dans le domaine de résistance relatif à l’ELU en fonction de la contrainte axiale exercée. 
Dans les sections extérieures aux zones dissipatives, on doit obtenir:
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où Mprc est la demande flexionnelle (accompagnée de la demande flexionnelle en direction perpendiculaire, considérée comme simultanée à celle-ci), calculée comme décrit au point 7.9.5 et Myd est la capacité flexionnelle correspondant à la courbure conventionnelle de première déformation plastique visée au point 7.4.4.1.2, en fonction de la contrainte axiale exercée. 
Si, à l'extérieur des zones dissipatives des piles, la demande flexionnelle Mprc dépasse la valeur MRd de ces zones dissipatives, c’est cette dernière valeur qui est prise en compte, en lieu et place de Mprc. 
Cisaillement
Aux fins du calcul relatif à la capacité, pour chaque direction d’application du séisme, la demande en cisaillement VEd est obtenue par imposition de l’équilibre entre les capacités en flexion des sections aux extrémités de la pile Ms,prc et Mi,prc et le cisaillement Vprc appliqué dans les mêmes sections, selon les formules:
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où lp est la distance entre les deux sections aux extrémités de la pile (dans le cas d’une pile encastrée uniquement à la base, il s’agit de la distance entre la section d’encastrement et la section de moment nul) et γBd est calculé sur la base du rapport entre le cisaillement résultant de l’analyse VE et le cisaillement Vprc selon la formule suivante:
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La capacité en cisaillement des sections des piles est calculée comme indiqué au point 4.1.2.3.5, où le bras des forces internes z peut être considéré comme égal à 0,9d pour les sections rectangulaires pleines ou creuses, 0,75d pour les sections circulaires pleines, et 0,60d pour les sections circulaires creuses. 
Dans les zones dissipatives des piles projetées en CD «A», l'angle d'inclinaison des bielles de béton comprimé doit être considéré comme égal à 45°. 
Les dimensions de la section doivent se rapporter au seul noyau confiné de béton, lorsqu'une armature de confinement est nécessaire. 
Pour les éléments épais, avec α < 2,0 (voir point 7.9.2.1), la vérification au glissement doit également être effectuée. 
7.9.5.1.2
Vérifications de ductilité (DUT)
La vérification de ductilité doit être réalisée pour les zones dissipatives des piles requérant une armature de confinement comme indiqué au point 7.9.6.1.
Le respect des détails de construction exposés au point 7.9.6.1 permet d'omettre la vérification explicite de ductilité. Cette dernière doit, si nécessaire, être réalisée conformément aux indications du point 7.4.4.1.2.
7.9.5.2
Tablier 
Pour éviter le martèlement entre différentes parties du tablier mutuellement contiguës, les critères énoncés au point 7.2.1, en section «distance entre constructions contiguës», devront être respectés.
Des valeurs inférieures à ces distances pourront être acceptées si le martèlement entre les parties produit des mécanismes de rupture contrôlée et (de manière compatible avec la l'usage de l'infrastructure) facilement réparables.
7.9.5.2.1
Vérifications de résistance (RES)
Dans chaque section, la capacité doit être supérieure ou égale à la demande correspondante.
Le critère de dimensionnement pour le tablier est que ce dernier ne doit subir aucun dommage consécutivement aux actions correspondant à l’ELV ou aux contraintes maximales induites par l’action sismique de calcul. 
Les vérifications de résistance sont généralement superflues dans la direction longitudinale pour les ponts à axe rectiligne ou à courbure peu prononcée, sauf en présence d'effets locaux dans les zones de raccord aux appareils d'appui. 
En direction transversale, la demande en résistance est obtenue au moyen des critères de projection en capacité. 
Notamment, au sommet de la pile générique i on a une contrainte de cisaillement donnée par: 
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où VE,i est la valeur de l’effort de cisaillement obtenue par l’analyse, ME,i le moment flexionnel à la base de la pile et MRd,ii le moment résistant effectif à la base de la pile. 
Si la pile transmet également des moments au tablier, les valeurs à prendre en compte pour la vérification de ce dernier sont obtenues à partir des valeurs des moments résistants des membrures qui les transmettent, multipliées par le facteur de surrésistance γRd. 
Pour l'action sismique dirigée transversalement vers le pont, lorsque l'on vérifie le tablier selon le critère de calcul relatif à la capacité, la réduction de sa rigidité torsionnelle doit être prise en compte. 
En direction verticale, la vérification du tablier doit être effectuée dans les cas spécifiés au point 7.2.2, en postulant pour l'action sismique la valeur q = 1. 
7.9.5.3
Appareils d'appui et zones de recouvrement
7.9.5.3.1
Appareils d'appui ou de liaison fixes 
Les appareils d'appui ou de liaison fixes doivent être dimensionnés selon les critères de la projection en capacité. Ils doivent donc être en mesure de transmettre, tout en maintenant la pleine fonctionnalité, des forces horizontales permettant de produire, dans la ou les zones dissipatives à la base de la pile, un moment flexionnel égal à: γRd∙MRd , où MRd est le moment résistant de la ou des zones dissipatives. Cette vérification peut être effectuée de manière indépendante pour les deux directions de l'action sismique. 
Les forces déterminées comme indiqué ci-dessus peuvent être supérieures à celles obtenues de l'analyse en considérant que q = 1; dans ce cas, il est possible de prendre en compte ces dernières pour le calcul des appareils. 
7.9.5.3.2
Appareils d'appui mobiles 
Dans les zones d'appui où un mouvement relatif entre éléments divers de la structure est prévu (tablier-pile, tablier-culées, poutres «Gerber», etc.), les appuis mobiles doivent être dimensionnés comme indiqué au point 7.2.2.
7.9.5.3.3
Dispositifs de fin de course 
On entend par dispositifs de fin de course différents éléments de construction ayant pour objectif de limiter le mouvement relatif entre le tablier et le sommet de la pile ou de la culée. Ces dispositifs peuvent consister en des éléments amortisseurs en caoutchouc ou autres matériaux, des raccords à câbles, etc. 
Le recours à des éléments de ce type est nécessaire lorsque les conditions de calcul ne permettent pas de réaliser des appuis entre travée et tête de pile ou de culée, ou dans les joints en travée (poutres «Gerber»), de performances égales à celles exigées au point 7.9.5.3.4. 
Dans ces cas, à défaut de vérification analytique en champ dynamique de l'interaction tablier-pile ou culée et des contraintes induites dans les dispositifs, ces derniers peuvent être dimensionnés de manière à résister à une force égale à α · Q, où α = 1,5·S·ag/g est l’accélération normalisée de calcul évaluée à l’ELNE, S, ag et g sont définis au point 3.2.3.2.1 et Q est le poids de la partie du tablier relié à une pile ou aux culées ou, dans le cas de deux parties de tablier reliées entre elles, le poids le plus faible de chacune des deux parties. 
7.9.5.3.4
Zones de recouvrement 
Dans les zones de recouvrement où un mouvement relatif entre éléments divers de la structure est prévu (tablier-pile, tablier-culées, poutres «Gerber», etc.), une zone de recouvrement adéquate doit dans tous les cas être disponible. 
La longueur minimale de cette zone est obtenue par addition au déplacement relatif entre les parties (évalué comme indiqué au point 7.2.2) de l'espace nécessaire, égal à 400 mm au minimum, pour disposer l'appareil d'appui.
7.9.5.4
Culées 
Les culées des ponts doivent être conçues de manière à ce que toutes les parties qui les composent ne subissent aucun dommage susceptible d'en compromettre la fonctionnalité complète sous l'action sismique relative à l’ELV. 
À titre de simplification acceptable, la vérification sismique des culées peut être réalisée séparément pour la direction transversale et pour la direction longitudinale. 
Le modèle à retenir pour l'analyse des culées dépend du degré d'accouplement avec le tablier que celles-ci soutiennent (voir points 7.9.5.4.1 et 7.9.5.4.2). 
7.9.5.4.1
Raccord au moyen d'appareils d'appui mobiles 
Ce type de raccord est généralement réalisé uniquement pour les mouvements en sens longitudinal. 
Dans ce cas, le comportement de la culée sous l'action sismique est pratiquement désaccouplé de celui du reste du pont. 
Les éléments contributeurs suivants doivent être pris en considération dans la détermination des contraintes sismiques du projet:
–
les poussées des terrains renfermant des effets sismiques, comme indiqué au point 7.11.3, en évaluant, lorsque cela est prévu et dûment tenu compte également dans les performances cinématiques des appuis, les éventuels déplacements relatifs par rapport au terrain;
–
les forces d'inertie agissant sur la masse de la culée et du terrain présents sur sa fondation, à laquelle doit être appliquée une accélération égale à agS. 
7.9.5.4.2
Raccord au moyen d'appareils d'appui fixes 
Ce type de raccord est choisi de manière généralisée pour la direction transversale et, généralement, sur une des deux culées pour la direction longitudinale. 
Dans les deux cas, les culées et le pont forment un système accouplé et il est donc nécessaire d'utiliser un modèle structural permettant d'analyser les effets d'interaction entre le terrain, la culée et la partie de pont accouplée. 
L'interaction terrain-culée peut être négligée dans de nombreux cas (en faveur de la stabilité) lorsque l'action sismique agit en direction transversale par rapport au pont, ou dans le plan de la culée. Dans ces cas, l’action sismique peut être considérée comme égale à l’accélération ag ·S. 
Dans le sens longitudinal, le modèle doit inclure, en général, la déformabilité du terrain situé à l'arrière et celle du terrain de fondation. 
Si l'analyse d'interaction visée ci-dessus n'est pas effectuée, les forces d'inertie agissant sur la masse de la culée, du terrain présent sur sa fondation et du palier seront calculées sur la base de l'accélération évaluée au moyen du spectre de calcul en fonction de la période TB . Si le système constitué de la culée, du terrain présent sur la fondation et du tablier peut être considéré comme infiniment rigide (période propre inférieure à 0,05s) les forces d’inertie qui lui sont directement appliquées peuvent être considérées comme égales au produit des masses pour l’accélération du terrain ag ·S.
Si la culée soutient un terrain rigide naturel sur plus de 80 % de la hauteur, on peut considérer que celle-ci se déplace avec le sol. Dans ce cas, les forces d'inertie de calcul peuvent être déterminées en prenant en considération une accélération égale à ag ·S. 
7.9.6.
DÉTAILS DE CONSTRUCTION POUR ÉLÉMENTS EN BÉTON ARMÉ 
7.9.6.1
Piles
Pour conférer la ductilité nécessaire, il est impératif de disposer d'armatures transversales adéquates à l'intérieur des zones dissipatives des piles:
· armatures permettant de confiner de manière adéquate le noyau de béton de la section;
· armatures permettant de contrer l'instabilité des barres verticales comprimées.
Les prescriptions relatives aux armatures transversales visent à concrétiser des objectifs de performance déterminés. Elles ne fixent pas des quantités d'acier à additionner mutuellement et donc, dans les zones dissipatives d'une pile, sans préjudice des détails de construction et du pas minimal des armatures prescrits dans les trois paragraphes qui suivent, la quantité d'armature transversale est la valeur la plus élevée de celles nécessaires à: 
-
satisfaire aux vérifications de résistance au cisaillement;
-
confiner de manière adéquate le noyau de béton de la section;
-
contrer l'instabilité des barres verticales comprimées.
Sauf études spécifiques, les armatures visées sont mentionnées aux points 7.9.6.1.1, 7.9.6.1.2 et 7.9.6.1.3.
7.9.6.1.1
Armatures destinées au confinement du noyau de béton
Les armatures destinées au confinement du noyau de béton ne sont pas nécessaires dans les cas suivants: 
· si la contrainte de compression normalisée est de νk ≤ 0,08;
· dans le cas de sections des piles en paroi fine à double T ou creuses, mono ou multicellulaires, à condition que νk ≤ 0,2;
· dans le cas de sections des piles calculées en CD «A» ou en CD «B» lorsqu’il est possible d’obtenir une ductilité en courbure non inférieure, respectivement, à µ( = 13 ou à µ( = 7, sans que la déformation de compression maximale dans le béton ne dépasse la valeur de 0,0035.
Le pourcentage mécanique minimal de l'armature transversale pour le confinement constituée de haubans ou d'étriers de forme rectangulaire wd,r est obtenu au moyen de la formule:
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avec:
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où:
· Ac est l’aire totale de béton de la section.
· Acc est l’aire du noyau confiné de la section.
·  νk  QUOTE 
 a été défini précédemment.
·  vaut 0,37 pour les piles conçues en CD «A» et 0,28 pour les piles conçues en CD «B».
· w,min vaut 0,18 pour les piles conçues en CD «A» et 0,12 pour les piles conçues en CD «B».
· ρL est le pourcentage géométrique d’armature longitudinale.
Pour les étriers de forme circulaire, le pourcentage mécanique minimal de l'armature de confinement est obtenu au moyen de la formule:
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Le pourcentage mécanique est défini par les formules suivantes: 
–
sections rectangulaires 
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où: 
· Asw = aire totale des bras des étriers fermés et des haubans dans une direction
· s = entraxe vertical des armatures de confinement = SL
· b = dimension dans le plan horizontal du noyau confiné de béton mesurée en direction perpendiculaire par rapport à celle des bras des étriers.
–
sections circulaires 
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où 
· Asp, Dsp = aire de la section des barres circonférentielles et diamètre de la circonférence;
· s = entraxe vertical des armatures de confinement = SL. 
L’écartement de l’armature transversale de confinement le long de l’axe vertical de la pile SL doit respecter les conditions suivantes:
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où dbL est le diamètre des armatures longitudinales et b* est la plus petite dimension du noyau confiné de béton.
En direction transversale, la distance ST dans le plan horizontal entre deux bras d’étrier rectangulaire ou entre deux haubans doit être de:
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La portion de béton effectivement confinée se mesure du barycentre des étriers de confinement à la fibre dans laquelle la déformation de compression dans le conglomérat équivaut à la valeur de 0,0035/2.
7.9.6.1.2
Armatures destinées à contrer l'instabilité des barres verticales comprimées
Ces armatures ne sont pas nécessaires dans le cas de sections de piles projetées en CD”B”, lorsqu'il est possible d'omettre l'armature de confinement.
L’écartement de l’armature transversale pour contrer l'instabilité des barres verticales comprimées le long de l’axe vertical de la pile SL doit respecter la condition suivante:
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avec la signification des symboles exposée précédemment.
Le long des bords rectilignes des sections, l'objectif de retenir les barres longitudinales peut être atteint de deux manières alternatives:
· au moyen d'un bras d'étrier assuré avec des haubans intermédiaires placés en positions alternées le long de l'axe vertical de la pile;
· par la superposition de plusieurs étriers fermés disposés de manière à ce que les barres verticales internes soient liées alternativement.
En direction transversale, la distance ST dans le plan horizontal entre deux bras d’étrier ou haubans doit être inférieure ou égale à 200 mm. Le nombre minimal de haubans ou bras transversaux nécessaires afin de limiter les phénomènes d'instabilité des barres longitudinales le long des barres rectilignes est obtenu par la formule suivante:
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Où:
· AT et ST sont, respectivement, l’aire d'un bras d’étrier ou hauban (en mm2) et la distance mesurée en direction transversale entre les bras des haubans (m).
· ∑As est la somme des aires des barres verticales (en mm2) dépendant d'un bras d’étrier ou hauban. 
· fyk,s et fyk,t sont, respectivement, les limites d’élasticité de l’acier de l’armature verticale et des étriers ou haubans.
7.9.6.1.3
Détails de construction pour les zones dissipatives
La longueur, mesurée le long de l'axe vertical, de la zone dissipative d'une pile conçue en CD «A» où νk ≤ 0,3 est égale à la plus élevée des valeurs suivantes: 
· la profondeur de la section en direction perpendiculaire par rapport à l'axe de rotation du moment flexionnel; 
· la distance entre la section de moment maximal et la section dans laquelle le moment se réduit de 20 %. Le diagramme des moments flexionnels en fonction duquel on calcule la diminution de 20 % est celui dans lequel la valeur maximale du moment vaut Mprc.
Pour 0,3 ≤ νk ≤ 0,6, cette valeur doit être augmentée de 50 %. 
Pour une extension en longueur supplémentaire égale à la précédente, on ne dispose que l'armature de confinement graduellement décroissante dans une mesure totale non inférieure à la moitié de celle nécessaire dans le premier segment.
La longueur, mesurée le long de l'axe vertical, de la zone dissipative d'une pile conçue en CD «B» est égale à la distance entre la section de moment maximal et la section où MR,d ≤ 1,3 ME,d. Cette distance peut être nulle.
Toutes les armatures de confinement, étriers ou haubans, doivent se terminer par des pliures à 135° qui s'ancrent vers l'intérieur sur une longueur minimale de 10 diamètres.
Les haubans doivent toujours être ancrés aux étriers à proximité des barres verticales.
Dans le cas de sections où νk ≤ 0,30, il est possible d’utiliser des haubans avec des pliures à 135° sur une extrémité et à 90° sur l’autre extrémité, à condition que les sens de pose soient alternés.
Les haubans dont les pliures d'extrémités sont à 135° peuvent être constitués de deux éléments distincts à segments rectilignes adéquatement superposés à l'intérieur de la zone centrale du noyau de béton.
Dans le cas de sections des piles en paroi fine à double T ou creuses, mono- ou multicellulaires, le rapport entre la longueur nette de chaque paroi interne et l'épaisseur propre devra être inférieur ou égal à 8. Pour les parois externes, cette limite s'élève à 4. Pour les piles circulaires creuses, cette limitation s'entend par référence au diamètre interne.
7.9.6.2
Tablier, fondations et culées
Sans préjudice des prescriptions inhérentes, les armatures visées au point 7.2.5, ne doivent, en conséquence des critères de projet adoptés, pas être prévues pour les éléments de construction au titre mesures spécifiques destinées à conférer de la ductilité. 
7.10.
CONSTRUCTIONS AVEC ISOLATION ET/OU DISSIPATION 
7.10.1.
OBJECTIF 
Le présent chapitre définit des critères et règles pour la conception de constructions neuves et l'adaptation des constructions existantes dans lesquelles un système d'isolation sismique est installé sous la construction proprement dite, ou sous une partie concernée de cette dernière, en vue d'en améliorer la réponse aux actions sismiques horizontales. 
Indépendamment de la typologie et des matériaux structurels de la construction, la réduction de la réponse sismique horizontale peut être obtenue au moyen d'une des stratégies d'isolation suivantes ou d'une combinaison adéquate de celles-ci: 
a)
augmentation de la période fondamentale de la construction pour l'amener dans le champ des accélérations de réponse inférieures; 
b)
limitation de la force horizontale maximale transmise. 
Dans les deux stratégies, les performances de l'isolation peuvent être améliorées au moyen de la dissipation dans le système d'isolation d'une proportion substantielle de l'énergie mécanique transmise par le terrain à la construction. 
Les prescriptions du présent chapitre ne s'appliquent pas aux systèmes de protection sismique basés sur l'emploi d'éléments dissipateurs distribués à différents niveaux à l'intérieur de la construction. 
7.10.2.
EXIGENCES GÉNÉRALES ET CRITÈRES DE SATISFACTION À CELLES-CI 
Le système d'isolation se compose de dispositifs d'isolation et, éventuellement, de dissipation, chacun d'entre eux assumant une ou plusieurs des fonctions suivantes: 
–
soutien des charges verticales à rigidité élevée en direction verticale et faible rigidité ou résistance en direction horizontale, permettant des déplacements horizontaux notables; 
–
dissipation d'énergie, par le biais de mécanismes hystérétiques et/ou visqueux; 
–
recentrage du système; 
–
liaison latérale, avec rigidité adéquate, sous charges horizontales de service (non sismiques). 
Les éléments de connexion, ainsi que les éventuelles liaisons supplémentaires installées pour limiter les déplacements horizontaux causés par des actions non sismiques (p. ex. le vent) font partie intégrante du système d'isolation. 
Pour «l'interface d'isolation», la superficie de séparation sur laquelle le système d'isolation est actif, on entend par: 
–
«sous-structure», la partie de la structure installée en dessous de l'interface du système d'isolation et qui inclut les fondations, présentant en général une déformabilité horizontale négligeable et soumise directement aux déplacements imposés par le mouvement sismique du terrain; 
–
«superstructure», la partie de la structure installée au-dessus de l'interface du système d'isolation et donc isolée. 
La superstructure et la sous-structure doivent se maintenir dans un champ essentiellement élastique. Par conséquent, la structure peut être conçue en référence aux détails de construction exigés pour les constructions caractérisée, à l’ELV, à partir de agS ≤ 0,075g, par dérogation, pour les structures en béton armé, aux dispositions du point 7.4.6 et du point 7.9.6. 
Une fiabilité supérieure est exigée pour le système d'isolation, compte tenu de son rôle critique. Cette fiabilité est considérée comme assurée si le système d'isolation est conçu et vérifié de manière expérimentale conformément aux dispositions du point 11.9. 
7.10.3.
CARACTÉRISTIQUES ET CRITÈRES D'ACCEPTATION DES DISPOSITIFS 
Les dispositifs ne peuvent être utilisés que s'ils possèdent les caractéristiques et satisfont intégralement aux prescriptions exposées au point 11.9 des présentes normes. 
7.10.4.
INDICATIONS CONCEPTUELLES 
7.10.4.1
Indications relatives aux dispositifs 
Le logement des dispositifs d'isolation et de dissipation ainsi que leur raccordement à la structure doivent être conçus de manière à en garantir l'accès et à rendre les dispositifs proprement dits propres à l'inspection et au remplacement. Il est également nécessaire de prévoir des systèmes de compensation adéquats aptes à permettre l'éventuel recentrage des dispositifs dans l'hypothèse où, par suite d'un séisme, des déplacements résiduels incompatibles avec la fonctionnalité de la construction et/ou le comportement correct du système d'isolation surviendraient. 
Si nécessaire, les dispositifs doivent être protégés d'éventuels effets dérivant d'attaques par le feu, ou d'agents chimiques ou biologiques. À titre d'alternative, il convient de prévoir des dispositifs capables de transférer la charge verticale à la sous-structure en cas de destruction des isolateurs. 
7.10.4.2
Contrôle de mouvements indésirés 
Aux fins de réduire à un minimum les effets de torsion, la projection du centre de masse de la superstructure sur le plan des isolateurs et le centre de rigidité des dispositifs ou, dans le cas d'une sous-structure flexible, le centre de rigidité du système sous-structure/isolation doivent dans la mesure du possible être coïncidents. En outre, dans les cas où le système d'isolation confie à un nombre réduit de dispositifs ses capacités de dissipation et de recentrage par rapport aux actions horizontales, ces dispositifs doivent, dans la mesure du possible, être disposés de manière à réduire à un minimum les effets de torsion (périmétralement, par exemple) et être statiquement redondants en nombre. Dans le cas des ponts, les effets de l'excentricité accidentelle des masses pourront être négligés.
Pour réduire au minimum les différences de comportement des dispositifs, les tensions de compression auxquelles ils travaillent doivent être uniformes dans toute la mesure du possible. Dans le cas de systèmes d'isolation utilisant des dispositifs de types différents, une attention particulière doit être accordée aux effets possibles de la déformabilité verticale différente sous les actions, tant statiques que sismiques. 
Afin d'éviter ou de limiter les actions de traction à l'intérieur des dispositifs, les entraxes de la maille structurale doivent être choisis de manière à ce que la charge verticale «V» de calcul agissant sur l'isolateur individuel sous les actions sismiques et concomitantes soit de compression ou, au maximum, nulle (V ≥ 0). Si l'analyse aboutit à un résultat V < 0, il faut que la tension de traction soit en module inférieure à la valeur la plus basse entre 2G (G module de cisaillement du matériau élastomère) et 1 MPa, dans les isolateurs élastomères ou, pour les dispositifs d'un autre type, démontrer, au moyen d'essais expérimentaux adéquats, que le dispositif est à même de supporter cette condition, ou prédisposer des raccords adaptés capables d'absorber intégralement la traction. 
7.10.4.3
Contrôle des déplacements sismiques différentiels du terrain 
Dans les édifices, tant les structures du plan de pose des dispositifs que les structures du plan dont se détache la superstructure doivent être dimensionnées de manière à garantir un comportement rigide sur le plan précité, en vue de limiter les effets de déplacements sismiques différentiels. Sinon, la variabilité spatiale du mouvement du terrain doit être prise en compte conformément aux spécifications du point 3.2.4. 
La condition qui précède est considérée comme satisfaite si un diaphragme rigide constitué d'un plancher en béton armé ou d'une grille de poutres conçue avec prise en compte de possibles phénomènes d'instabilité est présent tant au-dessus qu'en dessous du système d'isolation et que les dispositifs du système d'isolation sont fixés aux deux diaphragmes, ou directement ou au moyen d'éléments verticaux dont le déplacement horizontal en conditions sismiques est inférieur à 1/20 du déplacement relatif du système d'isolation. Ces éléments doivent être conçus pour répondre en champ rigoureusement élastique, compte tenu également de la fiabilité supérieure exigée des dispositifs d'isolation et de dissipation. 
7.10.4.4
Contrôle des déplacements relatifs au terrain et aux constructions environnantes 
Un espace adéquat doit être prévu entre la superstructure isolée et le terrain ou les constructions environnantes pour permettre librement les déplacements sismiques dans toutes les directions. Pour les ponts, les joints de séparation entre les différents segments du tablier et entre le tablier et la sous-structure doivent être dimensionnés de manière à permettre le fonctionnement correct du système d'isolation, sans entrave aux déplacements libres des parties isolées. 
Des mesures adéquates doivent également être mises en œuvre pour que les éventuels dysfonctionnements des connexions en chevauchement des joints ne puissent compromettre l'efficacité de l'isolation. 
7.10.5.
MODÉLISATION ET ANALYSE STRUCTURELLE 
7.10.5.1
Propriétés du système d'isolation 
Les propriétés mécaniques du système d'isolation à adopter dans les analyses de calcul résultant de la combinaison des propriétés mécaniques des dispositifs individuels qui le constituent sont les plus défavorables que l'on puisse observer durant la période de référence VR considérée. Le cas échéant, elles doivent tenir compte de: 
–
l'ampleur des déformations subies en relation avec l'état limite pour la vérification duquel l'analyse a lieu; 
–
la variabilité des caractéristiques mécaniques des dispositifs, dans le cadre de la fourniture; 
–
la vitesse maximale de déformation (fréquence), dans un intervalle de variabilité de ± 30 % de la valeur de calcul;
–
l'ampleur des charges verticales agissant simultanément au séisme;
–
l'ampleur des charges et des déformations en direction transversale par rapport à celle considérée;
–
la température, pour les valeurs maximales et minimales de calcul. 
Il doit en outre être tenu compte de l'éventuel changement dans le temps des caractéristiques mécaniques pendant la durée de vie utile du dispositif. 
Par conséquent, plusieurs analyses doivent être réalisées pour chaque état limite à vérifier, en attribuant aux paramètres du modèle les valeurs extrêmes les plus défavorables en vue de l'évaluation des grandeurs à vérifier, et cohérentes par rapport à l'ampleur des déformations subies par les dispositifs. 
Si les valeurs extrêmes (maximales ou minimales) ne s'écartent pas de plus de 20 % de la valeur moyenne, les valeurs moyennes des propriétés mécaniques du système d'isolation pourront être adoptées. 
7.10.5.2
Modélisation 
La superstructure et la sous-structure doivent être modélisées comme système à comportement élastique linéaire présentant une rigidité correspondant au comportement structurel non dissipatif. Le système d'isolation peut être modélisé, quant à ses caractéristiques mécaniques, comme ayant un comportement viscoélastique linéaire ou avec lien constitutif non linéaire. La déformabilité verticale des isolateurs devra être prise en compte lorsque le rapport entre la rigidité verticale du système d'isolation KV et la rigidité équivalente horizontale Kesi est inférieure à 800. 
Si un modèle linéaire est utilisé, une rigidité équivalente quant au déplacement total de calcul doit être adoptée pour l'état limite analysé de chaque dispositif faisant partie du système d'isolation. La rigidité totale équivalente du système d'isolation, Kesi, est égale à la somme des rigidités équivalentes des dispositifs individuels. L'énergie dissipée par le système d'isolation doit être exprimée en termes de coefficient d'amortissement visqueux équivalent du système d'isolation ξesi, évalué en référence à l’énergie dissipée par le système d’isolation dans des cycles à fréquence dans l'intervalle des fréquences naturelles des modes considérés. Pour les modes supérieurs de la structure, à l'extérieur de cet intervalle, le rapport d'amortissement du modèle complet doit être celui de la superstructure dans la condition de base fixe. 
Lorsque la rigidité et/ou l'amortissement équivalents du système d'isolation dépendent significativement du déplacement projeté, une procédure itérative doit être mise en œuvre aux fins de garantir que la différence entre la valeur admise et celle calculée ne soit pas inférieure à 5 %. 
Le comportement du système d'isolation peut être modélisé comme linéaire équivalent si toutes les conditions suivantes sont réunies:
a)
la rigidité équivalente du système d'isolation est au moins égale à 50 % de la rigidité sécante pour des cycles avec déplacement égal à 20 % du déplacement de référence; 
b)
l'amortissement linéaire équivalent du système d'isolation, tel que défini précédemment, est inférieur à 30 %; 
c)
les caractéristiques force-déplacement du système d'isolation ne varient pas de plus de 10 % consécutivement à des variations de la vitesse de déformation, dans un champ de ± 30 % autour de la valeur de concept, et de l'action verticale sur les dispositifs, dans le champ de variabilité de calcul; 
d)
l'augmentation de la force du système d'isolation pour des déplacements entre 0,5 dc et ddc, ddc étant le déplacement du centre de rigidité dû à l’action sismique, est au moins égale à 2,5 % du poids total de la superstructure. 
Si un modèle non linéaire est adopté, le lien constitutif des dispositifs individuels du système d'isolation doit reproduire adéquatement leur comportement dans le champ des déformations et des vitesses observées durant l'action sismique, en relation notamment avec la représentation correcte de l'énergie dissipée durant les cycles d'hystérèse. 
Si cela est considéré comme indiqué pour la réponse sismique de la structure isolée, il est opportun de tenir compte de l'éventuelle interaction terrain-structure comme visé au point 7.9.3.1. 
7.10.5.3
Analyse 
Pour les constructions isolées à la base, ce sont les prescriptions visées aux points 7.3.3 et 7.3.4 complétées ou, le cas échéant, remplacées par celles renfermées aux points suivants qui s'appliquent. L'analyse statique non linéaire ne peut être utilisée pour ces constructions. 
7.10.5.3.1
Analyse linéaire statique 
Pour les constructions dotées d'une isolation à la base, la méthode de l'analyse statique linéaire peut être mise en œuvre si la structure isolée satisfait aux exigences suivantes: 
a)
le système d'isolation peut être modélisé comme linéaire, conformément au point 7.10.5.2 qui précède; 
b)
la période équivalente Tis de la construction isolée a une valeur comprise entre 3 · Tbf et 3,0 s, où Tbf est lé période de la superstructure considérée à base fixe, estimée au moyen d'une formule approximative; 
c)
la rigidité verticale du système d'isolation KV est au moins 800 fois plus grande que la rigidité équivalente horizontale du système d’isolation Kesi; 
d)
la période en direction verticale TV, calculée comme 
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, est inférieure à 0,1 s; 
e)
aucun isolateur ne se retrouve en traction sous l'effet combiné de l'action sismique et des charges verticales; 
f)
le système résistant à l'action sismique possède une configuration structurale régulière en plan, telle que définie au point 7.2.1. 
Aux exigences de a) à f) viennent s’ajouter les exigences suivantes pour les ouvrages civils et industriels:
· la superstructure a une hauteur n'excédant pas 20 m et ne comporte pas plus de 5 niveaux
· la sous-structure peut être considérée comme infiniment rigide, par conséquent sa période propre n'excède pas 0,05 s. 
· la plus grande dimension en plan de la superstructure est inférieure à 50 m; 
· dans chacune des directions principales horizontales, l'excentricité totale entre le centre de rigidité du système d'isolation et la projection verticale du centre de masse n'excède pas 3 % de la dimension de la superstructure transversale à la direction horizontale considérée. 
Aux exigences de a) à f) viennent s’ajouter les exigences suivantes pour les ponts: 
–
le schéma statique est à tabliers simplement en appui, ou le schéma statique est à tabliers continus à géométrie régulière, caractérisée par: rectilignité substantielle du tablier, portées égales, rapport maximal entre les rigidités des piles inférieur à 2, longueur totale du tablier continu inférieure à 150 m; 
–
la masse de la moitié supérieure des piles est inférieure à 1/5 de la masse du tablier; 
–
les piles ont une hauteur inférieure à 20 m; 
–
en direction transversale, la distance entre le centre de rigidité du système d'isolation et le centre de masse du tablier n'excède pas 5 % de la dimension transversale de la superstructure. 
Si les conditions exposées ci-dessus sont respectées, le calcul peut être réalisé sur deux modèles séparés (pour chacun desquels la valeur correspondante de l'amortissement est admise): un pour la superstructure plus le système d'isolation et un pour la sous-structure. Les forces obtenues du premier modèle et les forces d'inertie produites directement par le mouvement du terrain agissent sur ce dernier. 
La force horizontale globale appliquée au système d'isolation, à répartir entre les éléments structurels constituant la sous-structure en proportion des rigidités des dispositifs d'isolation correspondants, est égale à: 
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où 
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 est l’accélération spectrale définie au point 3.2.3 pour la catégorie de sol de fondation appropriée et Kesi,min,min est la rigidité équivalente minimale en relation avec la variabilité des propriétés mécaniques du système d'isolation, sous l’effet des facteurs définis au point 7.10.5.1. 
Le déplacement du centre de rigidité dû à l'action sismique ddc doit être calculé, dans chacune des directions horizontales, au moyen de la formule suivante: 
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Les forces horizontales à appliquer à chaque niveau de la superstructure doivent être calculées, dans chacune des directions horizontales, au moyen de la formule suivante:
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où mj est la masse du niveau j-ième. 
Les effets de la torsion d'ensemble de la superstructure sur les dispositifs d'isolation individuels peuvent être pris en compte par amplification dans chacune des directions des déplacements et des forces définis précédemment au moyen des facteurs δxi et δyi devant être appliqués, respectivement, aux actions en direction x et y: 
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où: 
(xi, xi)
sont les coordonnées du dispositif par rapport au centre de rigidité;
etot,x etot,y
est l’excentricité totale dans la direction x, y;
rx ry
sont les composantes, en direction x et y, du rayon de torsion du système d’isolation, obtenues au moyen des formules suivantes: 
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Kxi, Kxi sont les rigidités équivalentes du dispositif i-ième respectivement dans les directions x et y. 
Pour la vérification des éléments structuraux, les effets de torsion sur la superstructure sont évalués comme indiqué au point 7.3.3. 
7.10.5.3.2
Analyse linéaire dynamique 
Pour les constructions dotées d'une isolation à la base, l'analyse dynamique linéaire est admise lorsqu'il apparaît possible de modéliser élastiquement le comportement du système d'isolation, dans le respect des conditions visées au point 7.10.5.2. Pour le système global, formé par la sous-structure, le système d'isolation et la superstructure, on admet un comportement élastique linéaire. Si le système d'isolation ne se situe pas immédiatement au-dessus des fondations, le modèle doit comprendre tant la superstructure que la sous-structure, sauf si la sous-structure n'est pas assimilable à une structure en caisson rigide telle que définie au point 7.2.1. L'analyse peut être réalisée au moyen d'une analyse modale avec spectre de réponse ou au moyen d'une intégration au pas des équations du mouvement, après éventuellement désaccouplement modal, en considérant un nombre de modes permettant de comptabiliser également une proportion significative de la masse de la sous-structure, si celle-ci est incluse dans le modèle. 
Si l'on opte pour l'analyse modale avec spectre de réponse, celle-ci doit être réalisée conformément aux spécifications reprises au point 7.3.3.1, sauf indications différentes figurant au présent paragraphe. Les deux composantes horizontales de l'action sismiques sont généralement envisagées comme agissant simultanément, et l'on adopte les règles exposées au point 7.3.3.1 pour ce qui est de la combinaison des effets. La composante verticale doit être prise en compte dans les cas prévus au point 7.2.2 et, dans tous les cas, lorsque le rapport entre la rigidité verticale du système d’isolation KV et la rigidité équivalente horizontale Kesi est inférieur à 800. Dans ces cas, on veillera à ce que la masse excitée par les modes en direction verticale considérés dans l'analyse soit significative. 
Le spectre élastique défini au point 3.2.3.2 doit être réduit pour la totalité du champ de périodes T ≥ 0,8 Tis, en considérant pour le coefficient de réduction η la valeur correspondant au coefficient d’amortissement visqueux équivalent ξesi du système d’isolation. 
Dans le cas d'une analyse linéaire avec intégration dans le temps, la prise en compte de la valeur correcte du coefficient d'amortissement visqueux équivalent ξ est obtenue, lorsque l'on travaille sur les équations modales désaccouplées individuelles, en attribuant à chacune des équations la valeur modale correspondante de ξ ou, lorsque l'on travaille sur le système complet, en définissant de manière adéquate la matrice d'amortissement du système. 
7.10.6.
VÉRIFICATIONS 
7.10.6.1
Vérifications des états limites de service 
Le niveau de protection exigé pour la sous-structure et les fondations par rapport à l'ELD doit être considéré comme acquis si les vérifications correspondantes quant à l’ELV, visées au point 7.10.6.2, aboutissent à un résultat satisfaisant. 
La vérification de l’ELD de la superstructure doit être réalisée en s’assurant que les déplacements d’entreplan obtenus à l’issue de l’analyse sont inférieurs à 2/3 des limites indiquées pour l’ELD au point 7.3.6.1. 
Les dispositifs du système d'isolation ne peuvent subir de dommages susceptibles d'en compromettre le fonctionnement dans les conditions de service. Cette exigence est considérée comme normalement satisfaite si les vérifications de l’ELV des dispositifs sont satisfaites. Dans le cas de systèmes à comportement non linéaire, d'éventuels déplacements résiduels au terme de l'action sismique à l’ELD doivent être compatibles avec la fonctionnalité de la construction. 
Les éventuelles connexions, structurales ou non, notamment celles des installations, entre la structure isolée et le terrain ou les parties de structures non isolées, doivent absorber les déplacements correspondant à l’ELD sans subir aucune dégradation ou limitation d’usage. 
7.10.6.2
Vérifications des états limites ultimes 
Pour les constructions particulièrement exposées à l'action du vent et pour les ponts en général, on procédera à la vérification de l’ELU des dispositifs d’isolation et/ou de dissipation d’énergie soumis aux combinaisons inhérentes aux actions variables horizontales.
7.10.6.2.1
Vérifications de l'ELU 
La capacité de la sous-structure et de la superstructure doit être évaluée en appliquant les valeurs de γM utilisées pour les constructions non isolées.
Les éléments de la sous-structure doivent être vérifiés par rapport aux contraintes obtenues directement de l'analyse lorsque le modèle inclut également la sous-structure. Dans le cas contraire, ceux-ci doivent être vérifiés par rapport aux contraintes produites par les forces transmises par le système d'isolation combinées aux contraintes produites par les accélérations de réponse directement appliquées à la sous-structure. Dans l'hypothèse où la sous-structure peut être considérée comme infiniment rigide (période propre inférieure à 0,05 s), les forces d’inertie qui lui sont directement appliquées peuvent être considérées comme égales au produit des masses de la sous-structure et de l’accélération du terrain agS. La combinaison des contraintes doit être réalisée en appliquant les règles indiquées au point 7.3.5, en prenant en considération les effets pseudo-statiques induits par les déplacements relatifs produits par la variabilité spatiale du mouvement uniquement dans les cas prévus aux points 3.2.4.1 et 3.2.4.2.
La demande sur les éléments structurels de la superstructure et de la sous-structure et sur le terrain doit être évaluée, dans le cas d'une analyse linéaire, en prenant en considération un facteur de comportement q ≤ 1,50 dans le cas des bâtiments et q = 1 dans le cas des ponts, et en appliquant les règles de combinaison visées au point 2.5.3. 
Dans les conditions de contrainte maximale, les parties des dispositifs non sollicitées dans la fonction dissipative doivent demeurer dans le champ élastique, dans le respect des normes relatives aux matériaux dont elles sont constituées, et dans tous les cas avec un coefficient de sécurité au moins égal à 1,5. 
Dans les constructions de classe d'utilisation IV, les éventuelles connexions, structurales et non structurales, et plus particulièrement celles des installations, entre la structure isolée et le terrain ou les parties de structures non isolées, doivent absorber les déplacements relatifs prévus par le calcul sans subir de dégradation. 
Pour éviter le martèlement entre différentes parties mutuellement contiguës, les critères énoncés au point 7.2.1, à la section «Distance entre constructions contiguës» et, pour les ponts, au point 7.9.5.2 devront être respectés.
7.10.6.2.2
Vérifications de l'ELNE 
Les dispositifs du système d’isolation doivent être en mesure de supporter, sans rupture, les déplacements d2, évalués pour une action sismique en référence à l’ELNE. Dans le cas des systèmes à comportement non linéaire, il faut ajouter au déplacement obtenu avec l'action sismique précitée la valeur la plus grande entre celle du déplacement résiduel à l’ELD et 50 % du déplacement correspondant à l'annulation de la force, suivant la branche de déchargement à partir du point de déplacement maximal atteint à l’ELD. 
Dans toutes les constructions, les raccordements du gaz et d'autres installations dangereuses qui traversent les joints de séparation doivent être conçues pour permettre les déplacements relatifs de la superstructure isolée, avec le même niveau de sécurité que celui adopté pour le concept du système d'isolation. 
Pour les ponts et les constructions équipées également d'appuis mobiles, les exigences exposées respectivement aux points 7.9.5.3.2 et 7.2.1 doivent être respectées.
Lorsqu'ils sont prévus, les dispositifs en fin de course doivent permettre librement les déplacements maximaux des dispositifs d'isolation et/ou dissipation d'énergie et doivent être dimensionnés suivant les critères mentionnés au point 7.9.5.3.3. Les déplacements maximaux sont définis au premier alinéa du présent paragraphe.
7.10.7.
ASPECTS RELATIFS À LA CONSTRUCTION, À LA MAINTENANCE ET À LA REMPLAÇABILITÉ 
Le projet doit renfermer la description des modalités de mise en œuvre des dispositifs et le plan de maintenance y afférent. Les documents du projet doivent mentionner les détails, les dimensions et les prescriptions relatives à la qualité, tout comme les éventuels dispositifs de type spécial et les tolérances relatives à la mise en œuvre. Les éléments présentant un haut niveau d'importance réclamant des contrôles particuliers durant les phases de construction et de mise en œuvre doivent être mentionnés dans les graphiques du projet établis, conjointement avec les procédures de contrôle à adopter. 
Le plan relatif à la qualité doit en outre prévoir la description des modalités d'installation des dispositifs durant la phase de construction de l'ouvrage à isoler, ainsi que le programme des contrôles périodiques, des interventions de maintenance et de remplacement, durant la durée de vie nominale de la structure, dont la durée doit être mentionnée dans les documents de projet. 
Pour assurer la qualité de la pose, les isolateurs doivent être installés par un personnel spécialisé, sur la base d'un concept planimétrique mentionnant les coordonnées et la hauteur de chaque dispositif, l'ampleur et la prérégulation des éventuels dispositifs mobiles à roulement, les dimensions des éventuelles niches préinstallées dans les coulées de béton pour accueillir des étriers ou chevilles d'ancrage, ainsi que les caractéristiques des mortiers de nivellement et de scellement. 
Concernant le remplacement des isolateurs, le concept des structures doit prévoir la possibilité de transférer temporairement les charges verticales de la superstructure à la sous-structure par l'intermédiaire de vérins oléodynamiques adjacents à l'isolateur à remplacer. À cette fin, le projet relatif aux structures peut prévoir des niches pour l'insertion des vérins entre la sous-structure et la superstructure ou d'autres dispositions de construction équivalentes. 
De même, les trajets permettant au personnel préposé d’atteindre et d'inspecter les isolateurs doivent être prévus et figurer sur le projet exécutif des structures portantes et sur celui relatif aux éventuelles maçonneries de tamponnement, de manière à garantir l'accessibilité au dispositif de tous côtés. 
Les résultats des visites périodiques de contrôle doivent être consignés sur un document spécifique devant être conservé avec le projet relatif à la structure isolée durant toute la durée de vie d'utilisation de la construction. 
7.10.8.
MESURES SPÉCIFIQUES EN PHASE D'ESSAI 
Pour la réalisation du contrôle statique, le contrôle de la mise en place des dispositifs, dans le respect des tolérances et des modalités de pose prescrites par le projet, revêt une importance fondamentale, tout comme la vérification de la séparation complète entre sous-structure est superstructure et entre cette dernière et d'autres structures adjacentes, avec le respect rigoureux des distances de séparation prévues dans le projet. 
L'inspecteur peut ordonner l'exécution d'essais spéciaux pour la caractérisation dynamique du système d'isolation permettant de vérifier, sur le plan des actions de type sismique, que les caractéristiques de la construction correspondent à celles qui sont attendues. 
7.11.
OUVRAGES ET SYSTÈMES GÉOTECHNIQUES 
Les présentes normes régissent la conception et la vérification des ouvrages et des systèmes géotechniques visés au point 6.1.1 soumis à des actions sismiques, ainsi que les exigences auxquelles doivent satisfaire les sites de construction et les terrains interagissant avec les ouvrages en présence d'actions de ce type. 
En plus des prescriptions énoncées par le présent paragraphe, les ouvrages et systèmes géotechniques doivent satisfaire aux prescriptions du chapitre 6, relatives aux combinaisons de charge non sismique. 
7.11.1.
EXIGENCES RELATIVES AUX ÉTATS LIMITES 
Sous l'effet de l'action sismique conceptuelle, définie au chapitre 3, les ouvrages et les systèmes géotechniques doivent respecter les états limites ultimes et de service définis au point 3.2.1, avec les exigences de sécurité mentionnées au point 7.1.
Les vérifications aux états limites ultimes d'ouvrages et systèmes géotechniques se rapportent au seul état limite de protection de la vie (ELV) visé au point 3.2.1; les vérifications aux états limites de service se rapportent au seul état limite de dommage (ELD) visé au même point 3.2.1.
Les vérifications des états limites ultimes en présence d'actions sismiques doivent être effectuées en considérant comme égaux à 1 les coefficients partiels sur les actions et sur les paramètres géotechniques et en employant les résistances de calcul, avec les coefficients partiels R indiqués dans le présent chapitre 7, ou avec les R indiqués dans le chapitre 6 en l’absence de spécification expresse.
7.11.2.
CARACTÉRISATION GÉOTECHNIQUES AUX FINS SISMIQUES 
Les études géotechniques doivent être prévues par le concepteur en présence d'un cadre géologique adéquatement défini comprenant les principales caractéristiques tectoniques et lithologiques, ainsi que l'éventuelle préexistence de phénomènes d'instabilité du territoire. Les études doivent comprendre la vérification des éléments qui, conjointement aux effets topographiques, influent sur la propagation des ondes sismiques, comme les conditions stratigraphiques et la présence d'un substrat rigide ou d'une formation assimilable à ce dernier. 
La caractérisation physico-mécanique des terrains et le choix des moyens et procédures d'étude les plus appropriés doivent avoir lieu en tenant compte de la typologie du système géotechnique et de la méthode d'analyse adoptée lors des vérifications. 
Dans le cas d'ouvrages pour lesquels on prévoit l'utilisation de méthodes d'analyse avancées, la réalisation d'essais cycliques et dynamiques en laboratoire est également indiquée lorsqu'il est techniquement possible prélever des échantillons non troublés. Dans tous les cas, la caractérisation géotechnique des terrains doit permettre à tout le moins la classification du sous-sol en fonction des critères exposé au point 3.2.2. 
Lors de la caractérisation géotechnique, il est nécessaire d'évaluer la dépendance de la rigidité et de l'amortissement à l'égard du niveau de déformation. 
Lors des analyses de stabilité en conditions post-sismiques, il doit être tenu compte de la réduction de résistance au cisaillement induite par la dégradation des caractéristiques de résistance due à la dégradation des terrains et à l'éventuelle accumulation de pressions interstitielles qui peut s'observer sur les terrains saturés. 
Sur les terrains saturés, on postule généralement des conditions de drainage empêché. En pareil cas, lors des analyses réalisées en termes de tensions efficaces, la résistance au cisaillement peut être exprimée au moyen de la relation 
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Où σ’n est la tension efficace initiale normale à la disposition de rupture, ∆u est l'éventuelle superposition interstitielle générée par le séisme et les paramètres c’ et ϕ’ tiennent compte de la dégradation des terrains sous l’effet de l’historique cyclique des contraintes. 
Sur les terrains à grain fin, les analyses peuvent être conduites en termes de tensions totales par expression de la résistance au cisaillement au moyen de la résistance non drainée, évaluée en conditions de contrainte cyclique 
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où cu,c inclut les effets de dégradation des terrains. 
7.11.3.
RÉPONSE SISMIQUE ET STABILITÉ DU SITE 
7.11.3.1
Réponse sismique locale 
Le mouvement généré par un tremblement de terre sur un site dépend des conditions locales particulières, c'est-à-dire des caractéristiques topographiques et stratigraphique du sous-sol et des propriétés physiques et mécaniques du terrain ainsi que des amas rocheux dont il est constitué. À l'échelle de l'ouvrage individuel et du système géotechnique individuel, l'analyse de la réponse sismique locale permet donc de définir les modifications que le signal sismique d'entrée subit à cause des facteurs locaux précités.
Les analyses de réponse sismique locale nécessitent une connaissance adaptée des propriétés géotechniques du terrain, lesquelles doivent être déterminées au moyen d'études et d'essais spécifiques.
Dans les analyses de réponse sismique locale, l'action sismique d'entrée est décrite en termes d'historique temporel de l'accélération (accélérogrammes) sur un site de référence rigide et affleurant avec une superficie topographique horizontale (sous-sol de type A du point 3.2.2). Il doit être fait référence aux spécifications exposées précédemment au point 3.2.3.6 lors du choix des accélérogrammes.
7.11.3.2
Facteurs d'amplification stratigraphique 
Dans des conditions stratigraphiques et morphologiques pouvant être schématisées avec un modèle mono-dimensionnel et pour les profils stratigraphiques relevant des catégories visées dans le tableau 3.2.II, le mouvement sismique à la surface d’un site peut être défini par l’accélération maximale (amax) attendue en surface et une forme spectrale ancrée à celle-ci. La valeur de amax peut être obtenue par la formule amax = SS·ag où ag est l’accélération maximale sur le site de référence rigide et SS est le coefficient d’amplification stratigraphique.
7.11.3.3
Facteurs d'amplification topographique 
En ce qui concerne les conditions topographiques appartenant aux catégories visées dans le tableau 3.2.III, l’évaluation de l’amplification topographique peut être réalisée en utilisant le coefficient d’amplification topographique ST. Le paramètre ST doit être appliqué en cas de configurations géométriques essentiellement bidimensionnelles, comme les crêtes ou les versants longs, d’une hauteur supérieure à 30 m. Les effets topographiques peuvent être négligés pour les pentes dont l’inclinaison moyenne est inférieure à 15°, dans le cas contraire on applique les critères indiqués au point 3.2.2.
7.11.3.4
Stabilité face à la liquéfaction 
7.11.3.4.1
Généralités 
Le site près duquel l'ouvrage est situé doit être stable à la liquéfaction, étant entendus au travers de ce terme les phénomènes associés à la perte de résistance au cisaillement ou à l'accumulation de déformations plastiques sur des terrains saturés, principalement sablonneux, subissant les contraintes d'actions cycliques et dynamiques agissant en conditions non drainées. 
S'il s'avère que le terrain est susceptible de liquéfaction et que les effets qui en découlent sont de nature à influer sur les conditions de stabilité de pentes ou d'ouvrages, il faut procéder à des interventions de consolidation du terrain et/ou transférer la charge à des strates de terrain non susceptibles de liquéfaction. 
En absence d'interventions d'amélioration du terrain, l'utilisation de fondations profondes nécessite de toute façon l'évaluation de la réduction de la capacité porteuse et des augmentations des contraintes induites au niveau des pieux. 
7.11.3.4.2
Exclusion de la vérification relative à la liquéfaction 
La vérification relative à la liquéfaction peut être omise en présence d'au moins une des circonstances suivantes: 
1.
accélérations maximales attendues au niveau du sol en l’absence d'ouvrages (conditions de champ libre) inférieures à 0,1 g; 
2.
profondeur moyenne saisonnière de la nappe supérieure à 15 m depuis le niveau du sol, avec un niveau du sol sous-horizontal et des structures à fondations superficielles; 
3.
dépôts constitués de sables propres présentant une résistance pénétrométrique normalisée (N1)60 > 30 ou qc1N > 180 où (N1)60 est la valeur de la résistance déterminée lors d’essais pénétrométriques dynamiques (Standard Penetration Test) normalisée à une tension efficace verticale de 100 kPa et qc1N est la valeur de la résistance déterminée lors d’essais pénétrométriques statiques (Cone Penetration Test) normalisée à une tension efficace verticale de 100 kPa; 
4.
distribution granulométrique externe aux zones spécifiées à la Fig. 7.11.1(a) dans le cas de terrains présentant un coefficient d’uniformité Uc < 3,5 et à la Fig. 7.11.1(b) dans le cas de terrains présentant un coefficient d’uniformité Uc > 3,5. 
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Fig. 7.11.1 – Fuseaux granulométriques de terrains susceptibles de liquéfaction 
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Lorsqu'il apparaît que la condition 1 n'est pas satisfaite, les études géotechniques doivent être destinées au moins à la détermination des paramètres nécessaires à la vérification des conditions 2, 3 et 4. 
7.11.3.4.3
Méthodes d'analyse 
Quand il apparaît qu'aucune des conditions du point 7.11.3.4.2 n'est satisfaite et que le terrain de fondation comprend des strates étendues ou des lentilles épaisses de sables incohérents sous nappe, il faut évaluer le coefficient de sécurité à la liquéfaction aux profondeurs auxquelles sont présents les terrains potentiellement liquéfiables. 
Sauf si des procédures d'analyse avancées sont utilisées, la vérification peut être effectuée au moyen de méthodologies de type historico-empirique dans lesquelles le coefficient de sécurité est défini par le rapport entre la résistance disponible à la liquéfaction et la contrainte induite par le tremblement de terre du concept. La résistance à la liquéfaction peut être évaluée sur la base des résultats d'essais in situ ou d'essais cycliques en laboratoire. La contrainte induite par l'action sismique est estimée au moyen de la connaissance de l'accélération maximale atteinte à la profondeur d'intérêt. 
L'adéquation de la marge de sécurité à l'égard de la liquéfaction doit être évaluée et motivée par le concepteur. 
7.11.3.5
Stabilité des pentes 
La réalisation de structures ou d'infrastructures sur des versants ou à proximité du pied ou du sommet de pentes naturelles nécessite la vérification préalable des conditions de stabilité, de manière à ce qu'avant, pendant et après le séisme, la résistance du système soit supérieure aux actions (condition [6.2.1] visée au point 6.2.4.1), ou que les déplacements permanents induits par le séisme soient d'une ampleur ne portant pas atteinte aux conditions de sécurité ou de fonctionnalité des structures ou infrastructures concernées. 
7.11.3.5.1
Action sismique 
L'action sismique de calcul à prendre en considération dans les analyses de stabilité doit être déterminée conformément aux critères exposés au point 3.2.3. 
Dans le cas de pentes d'une inclinaison supérieure à 15° et d'une hauteur supérieure à 30 m, l'action sismique de calcul doit être, selon les circonstances, augmentée soit au moyen d'un coefficient d'amplification topographique (voir points 3.2.2 et 3.2.3), soit sur la base des résultats d'une analyse bidimensionnelle spécifique de la réponse sismique locale, au moyen de laquelle sont également évalués les effets d'amplification stratigraphique. 
De manière générale, l'amplification tend à décroître sous la surface de la pente. Par conséquent, les effets topographiques tendent à être les plus élevés le long des crêtes de dorsales et reliefs mais diminuent sensiblement dans les éboulements à surfaces de glissement profondes. Dans de telles situations, les effets d’amplification topographique peuvent être négligés dans les analyses pseudostatiques (ST =1). 
7.11.3.5.2
Méthodes d'analyse 
L'analyse des conditions de stabilité des pentes en conditions sismiques peut être réalisée au moyen de méthodes pseudostatiques, de méthodes des déplacements et de méthodes d'analyse dynamique. 
Dans les analyses, il doit être tenu compte des comportements de type fragile qui se produisent dans les terrains à grains fins surconsolidés et dans les terrains à gros grains et denses avec une réduction de la résistance au cisaillement à l'augmentation des déformations. Il doit en outre être tenu compte des possibles augmentations de pression interstitielle induites en conditions sismiques dans les terrains saturés. Dans les méthodes pseudostatiques, l'action sismique est représentée par une action statique équivalente, constante dans l'espace et le temps, proportionnelle au poids W du volume de terrain potentiellement instable. Cette force dépend des caractéristiques du mouvement sismique attendu dans le volume de terrain potentiellement instable et de la capacité de ce volume à subir des déplacements sans réduction de résistance significative. Lors des vérifications à l'état limite ultime, en l'absence d'études spécifiques, les composantes horizontale et verticale de cette force peuvent s'exprimer comme Fh = kh∙W et Fv = kv∙W, avec kh et kv respectivement égaux aux coefficients sismiques horizontal et vertical: 
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où 
βs
=le coefficient de réduction de l'accélération maximale attendue au site; 
amax
= l'accélération horizontale maximale attendue au site; 
g
= l'accélération de gravité. 
En l'absence d'analyses spécifiques de la réponse sismique locale, l'accélération maximale attendue au site peut être évaluée au moyen de la relation 

amax = S ∙ ag = ( SS ∙ ST ) ∙ ag
[7.11.5]
où 
S
= le coefficient comprenant l'effet de l'amplification stratigraphique (SS) et de l’amplification topographique (SS), visé au point 3.2.3.2; 
ag
= l'accélération horizontale maximale attendue sur site de référence rigide. 
Les valeurs de βs sont indiquées dans le tableau 7.11.I à la variation de la catégorie de sous-sol et de l'accélération horizontale maximale attendue sur site de référence rigide. 
La condition d'état limite doit être évaluée par référence aux valeurs caractéristiques des paramètres géotechniques et mise en rapport avec la surface de glissement critique, caractérisée par la marge de sécurité inférieure. L'adéquation de la marge de sécurité à l'égard de la stabilité de la pente doit être évaluée et motivée par le concepteur. 
Sur les terrains saturés et sur les sites présentant une accélération horizontale maximale attendue amax > 0,15.g, dans l'analyse statique des conditions consécutives au séisme, il doit être tenu compte de la possible réduction de la résistance au cisaillement liée à l'augmentation des pressions interstitielles ou à la dégradation des caractéristiques de résistance induite par les actions sismiques. 
Dans l'analyse de stabilité d'éboulements inactifs, susceptibles d'être réactivés par l'action du système, il doit être fait référence aux valeurs des paramètres de résistance issus de grandes déformations. L'éventuelle augmentation de pression induite par le séisme, qui doit être envisagée en fonction de la nature des terrains, doit être considérée comme uniformément distribuée le long de la surface de glissement critique. 
Tableau 7.11.I – Coefficients de réduction de l'accélération maximale attendue au site
	
	Catégorie de sous-sol

	
	A
	B, C, D, E

	
	βs
	βs

	0,2 < ag (g) ≤ 0,4
	0,30
	0,28

	0,1 < ag (g) ≤ 0,2
	0,27
	0,24

	ag (g) ≤ 0,1
	0,20
	0,20


Les analyses du comportement des pentes en conditions sismiques peuvent également être réalisées au moyen de la méthode des déplacements, dans laquelle la masse du terrain potentiellement en éboulement est assimilée à un accord rigide qui peut se déplacer par rapport au terrain stable le long d'une surface de glissement. La méthode permet d'évaluer le déplacement permanent induit par le séisme dans la masse de terrain potentiellement instable. 
L'application de la méthode nécessite d'évaluer l'accélération critique, laquelle doit être évaluée au regard des valeurs caractéristiques des paramètres de résistance et de l'action sismique conceptuelle, qui doit être représentée au moyen d'historiques temporels des accélérations. Les accélérogrammes employés dans les analyses, d'un nombre non inférieur à 7, doivent être représentatifs de la sismicité du site et leur choix doit être adéquatement justifié (voir point 3.2.3.6). L'utilisation d'accélérogrammes artificiels n'est pas admise. 
Dans la méthode des déplacements, l'évaluation des conditions de stabilité de la pente s'effectue par comparaison du déplacement calculé pour la chaîne cinématique d'affaissement critique et des valeurs limites ou de seuil du déplacement. Les conditions de la pente et des ouvrages interagissant éventuellement avec celle-ci peuvent être rapportées à l'obtention d'un état limite ultime (ELU) ou de service (ELS) en fonction de la valeur seuil du déplacement. Les critères de choix des valeurs limites de déplacement doivent être expliqués et justifiés par le concepteur. 
L'étude du comportement en conditions sismiques des pentes peut être également réalisée au moyen de méthodes avancées d'analyse dynamique, à condition qu'il soit tenu compte de la nature polyphase des terrains et que l'on décrive de manière réaliste leur comportement mécanique en conditions cycliques. Pour ces raisons, le recours aux analyses avancées nécessite des études géotechniques dûment approfondies. Pour ces analyses, l'action sismique conceptuelle doit être représentée au moyen d'accélérogrammes choisis en fonction des mêmes critères que ceux indiqués précédemment pour la méthode des déplacements.
7.11.4.
FRONTS DE TRANCHÉES ET REMBLAIS 
Le comportement en conditions sismiques des fronts de tranchées et remblais peut être analysé au moyen des mêmes méthodes que celles employées pour les pentes naturelles, et plus spécifiquement au moyen de méthodes pseudostatiques, de méthodes des déplacements et de méthodes d'analyse dynamique avancées.
Dans les méthodes pseudostatiques, l'action sismique est représentée par une action statique équivalente, constante dans l'espace et le temps, proportionnelle au poids W du volume de terrain potentiellement instable. Les composantes horizontales et verticales de cette force doivent être obtenues en fonction des propriétés du mouvement attendu dans le volume de terrain potentiellement instable et de la capacité de ce volume à subir des déplacements sans réduction de résistance significative.
En l'absence d'études spécifiques, les composantes horizontale et verticale de la force statique équivalente peuvent s'exprimer comme Fh = kh∙W et Fv = kv∙W, avec kh et kv respectivement égaux aux coefficients horizontal et vertical définis au point 7.11.3.5.2 et en appliquant les valeurs de coefficient de réduction de l'accélération maximale attendue au site suivantes:
βs = 0,38 dans les vérifications de l’état limite ultime (ELU)
βs = 0,47 dans les vérifications de l'état limite de service (ELS).
Lors des vérifications de sécurité, il faut s'assurer que la résistance du système est supérieure aux actions (condition [6.2.1]) en adoptant la même approche que celle décrite au point 6.8.2 pour les ouvrages en matériaux meubles et fronts de fouille, en considérant comme égaux à l’unité les coefficients partiels sur les actions et sur les paramètres géotechniques (point 7.11.1) et en utilisant les résistances de calcul calculées avec un coefficient partiel égal à R = 1.2. Il doit en outre être tenu compte de la présence de constructions interagissant avec l'ouvrage.
En alternative, les vérifications des états limites ultimes (ELU) ou de service (ELS) peuvent être effectuées au moyen de la méthode des déplacements, en vérifiant que les déplacements permanents induits par le séisme soient d'une ampleur ne portant pas atteinte aux conditions de sécurité ou de fonctionnalité des fronts de tranchées ou des remblais, ou des éventuelles constructions interagissant avec ces derniers. Dans la méthode des déplacements, l'accélération critique doit être évaluée en utilisant les valeurs caractéristiques des paramètres de résistance. Les conditions de l'ouvrage peuvent être rapportées à l'obtention d'un état limite ultime ou de service en fonction de la valeur seuil du déplacement. L'évaluation des conditions de sécurité s'effectue par comparaison du déplacement calculé et de la valeur limite ou de seuil correspondante. Les critères de choix des valeurs limites de déplacement doivent être expliqués et justifiés par le concepteur.
7.11.5.
FONDATIONS 
7.11.5.1
Règles générales de conception 
La conception des fondations a lieu conjointement avec celle de l'ouvrage auquel elles appartiennent et exige préalablement: 
1.
l'évaluation de la réponse sismique locale du site, selon les indications du point 7.11.3.1; 
2.
l'évaluation de la sécurité du site à l'égard de la liquéfaction et de la stabilité globale, suivant respectivement les indications des points 7.11.3.4. et 7.11.3.5;
les analyses visées au point (1) doivent permettre de justifier le choix de l'action sismique adoptée dans la conception de l'ouvrage dans son intégralité; les analyses visées au point (2) doivent mentionner explicitement les interventions éventuellement nécessaires à garantir la stabilité globale du site.
Il est renvoyé aux points 7.2.5 et 7.2.6 qui précèdent pour les actions transmises à la fondation, ainsi que pour les exigences et les critères de modélisation de celle-ci. 
7.11.5.2
Études et modèle géotechnique 
Le modèle géotechnique du sous-sol à utiliser lors des vérifications doit être défini au moyen de l'interprétation des résultats d'études et essais définis par le concepteur et réalisés en se référant spécifiquement aux choix typologiques du système de fondation adopté pour l'ouvrage projeté, et dans le respect des prescriptions du point 7.11.2 qui précède et du chapitre 3 de la présente norme. 
7.11.5.3
Vérifications à l'état limite ultime (ELU) et à l'état limite de service (ELS) 
Les états limites ultimes des fondations superficielles et sur pieux se rapportent au développement de mécanismes d'affaissement déterminés par la mobilisation de la résistance du terrain et à l'obtention de celle-ci des éléments structurels qui composent la fondation proprement dite. Doivent être envisagés au moins les mêmes états limites ultimes que ceux visés aux point 6.4.2.1 et 6.4.3.1. Lors des vérifications, il doit être tenu compte des pressions interstitielles préexistantes et des pressions éventuellement induites par le mouvement sismique. 
Les vérifications à l'état limite ultime de fondations superficielles et sur pieux sont réalisées au moyen des méthodologies exposées au chapitre 6 et suivant les prescriptions figurant au point 7.11.1.
7.11.5.3.1
Fondations superficielles 
La capacité de l'ensemble fondation-terrain doit être vérifiée par rapport à l'état limite ultime (ELU) au regard de l’obtention de la résistance par charge limite et par glissement, dans le respect de la condition [6.2.1] et en appliquant les coefficients partiels du tableau 7.11.II. Dans toutes les vérifications, la procédure adoptée pour le calcul de la résistance doit être compatible avec celle adoptée pour le calcul des actions. Plus précisément, la résistance peut être évaluée suivant des approches de type pseudo-statique si la détermination des actions découle d'une analyse pseudo-statique ou de dynamique modale. 
État limite ultime (ELU) par charge limite 
Les actions découlent de l'analyse de la structure en élévation comme spécifié au point 7.2.5. Les résistances sont les valeurs limites correspondantes qui produisent l'affaissement de l'ensemble fondation-terrain; elles sont évaluables par l'extension de procédures classiques en cas d'action sismique, compte tenu de l'effet de l'inclinaison et de l'excentricité des actions au niveau de la fondation. La valeur de calcul correspondante est obtenue en appliquant le coefficient R du tableau 7.11.II. Si, dans le calcul de la charge limite, l'on considère expressément l’effet des actions inertielles sur le volume de terrain significatif, le coefficient R peut être réduit à 1.8.
État limite ultime (ELU) par glissement sur le plan de pose 
Par action, on entend la valeur de la force agissant parallèlement au plan de glissement, et par résistance on entend la résultante des tensions tangentielles limites sur le même plan, additionnée, dans les cas particuliers, de la résultante des tensions limites agissant sur les surfaces latérales de la fondation. Plus spécifiquement, il peut être tenu compte de la résistance le long des surfaces latérales en cas de contact direct fondation-terrain dans les tranchées à section obligée ou de contact direct fondation-béton ou fondation-acier dans des tranchées soutenues par des cloisons ou des palplanches. Dans ces cas, le concepteur doit indiquer le niveau de la résistance le long des surfaces latérales qu'il projette de comptabiliser, lequel doit être justifié au moyen de considérations relatives aux caractéristiques mécaniques du terrain et aux critères de construction de l'ouvrage. En vue de la vérification au glissement, on ne peut considérer la résistance passive qu'en cas de permanence effective de ce paramètre, en prenant en compte un niveau non supérieur à 50 %.
Tableau 7.11.II - Coefficients partiels R pour les vérifications des états limites ultimes (ELU) des fondations superficielles avec actions sismiques
	Vérification
	Coefficient partiel R

	Charge limite
	2.3

	Glissement
	1.1

	Résistance sur les surfaces latérales
	1.3


État limite de service (ELS)
Sauf en cas de recours à des analyses dynamiques spécifiques permettant de fournir la réponse déformative du système fondation-terrain, la vérification à l'égard de l'état limite de dommage peut être considérée comme satisfaite par l'emploi des actions correspondant à l'ELD et en déterminant la charge limite de calcul avec le coefficient (R figurant dans le tableau 7.11.II.
7.11.5.3.2
Fondations sur pieux 
États limites ultimes (ELU) 
Les fondations sur pieux doivent être vérifiées pour les états limites ultimes (ELU) sous l’action du mouvement sismique de référence. 
Lors des vérifications, tous les états limites pertinents doivent être pris en considération, et à tout le moins les suivants: 
−
obtention de la résistance à la charge limite verticale de l'ensemble pieux-terrain; 
−
obtention de la résistance à la charge limite horizontale de l'ensemble pieux-terrain; 
−
liquéfaction du terrain de fondation; 
−
déplacements ou rotations excessifs susceptibles d'induire l'obtention d'un état limite ultime dans la structure en élévation; 
−
rupture d'un des éléments structurels de la palée (pieux ou structure de raccord). 
Les vérifications à la charge limite consistent à comparer les actions (force axiale et force transversale sur le pieu) et les résistances correspondantes, dans le respect de la condition [6.2.1] et moyennant la prescription du point 7.11.1. 
En présence de mouvements sismiques, des contraintes dues tant aux forces inertielles transmises par la superstructure (interaction inertielle) que par l'interaction entre le pieu et le terrain consécutive au secouement (interaction cinématique) se développent dans les pieux.
Dans les cas où les effets d'interaction cinématique sont considérés comme importants, les hypothèses de calcul adoptées et les critères de superposition ou non de ces effets doivent être justifiés. Il est indiqué que l'évaluation des effets dus à l'interaction cinématique soit effectuée pour les constructions de classes d'utilisation III et IV, pour les sous-sols de type D ou inférieurs, pour des valeurs de ag > 0,25 g, ainsi qu’en présence de contrastes de rigidité importants au contact entre couches de terrain contiguës.
L'évaluation des résistances de l'ensemble pieux-terrain soumis à l'action axiale et transversale doit être effectuée dans le respect des indications figurant aux points 7.11.2 e 7.11.5.2, en accordant une attention particulière à la caractérisation géotechnique en vue de tenir compte de l'éventuelle diminution de résistance des terrains sous l'effet de l'action sismique. 
Lors de vérifications réalisées en termes de tension efficace sur des terrains saturés, il doit être tenu compte des éventuelles augmentations de pression interstitielle induites par le mouvement sismique et, plus particulièrement, la contribution à la résistance d'éventuelles strates de terrain susceptibles de liquéfaction doit être négligée. 
Pour les fondations mixtes visées au point 6.4.3, l'interaction entre le terrain, les pieux et la structure de raccord doit être étudiée au moyen de modélisations adéquates, en vue de parvenir à la détermination de la proportion de l'action conceptuelle transférée au terrain directement par la structure de raccord, et de la proportion transmise aux pieux. Dans les cas où l'interaction est considérée comme non significative ou, en tout état de cause, lorsque l'on omet l'analyse afférente, les vérifications ELU et ELD doivent être réalisées en référence au seul groupe de pieux. Dans les cas où cette interaction est considérée comme significative et où l'analyse afférente est réalisée, les vérifications ELU et ELD doivent répondre aux critères exposés aux points 6.4.3.3 et 6.4.3.4, lorsque les actions et les résistances conceptuelles mentionnées doivent être considérées comme déterminées selon les spécifications du présent chapitre 7.
État limite de service (ELS) 
Sauf si des analyses dynamiques spécifiques permettant de fournir la réponse déformative du système fondation-terrain sont employées, la vérification à l'égard de l'état limite de dommage peut être considérée comme satisfaite par l'emploi des actions correspondant à l’ELD et en déterminant la charge limite de calcul avec le coefficient (R indiqué dans le tableau 6.4.II. 
7.11.6.
OUVRAGES DE SOUTÈNEMENT 
7.11.6.1
Exigences générales 
La sécurité des ouvrages de soutènement doit être garantie avant, pendant et après le tremblement de terre conceptuel. 
On peut admettre des déplacements permanents induits par le séisme n'altérant pas significativement la résistance de l'ouvrage et compatibles avec sa fonction, ainsi qu'avec celle d'éventuelles structures ou infrastructures interagissant avec lui. 
La portée des études géotechniques doit permettre la caractérisation des terrains qui interagissent directement avec l'ouvrage et de ceux qui déterminent la réponse sismique locale. 
L'analyse sismique des ouvrages de soutènement doit prendre en compte les facteurs qui en influencent significativement le comportement. 
Il est, en tout état de cause, nécessaire de prendre en compte les aspects suivants: 
−
effets inertiels du terrain au niveau des structures de soutènement ou des éventuelles charges additionnelles présentes; 
−
comportement anélastique et non linéaire du terrain; 
−
effets de la distribution des pressions interstitielles, si présentes, sur les actions échangées entre le terrain et l'ouvrage de soutènement; 
−
conditions de drainage; 
−
influence des déplacements de l'ouvrage sur la mobilisation des conditions d'équilibre limite. 
Pour les ouvrages particuliers avec terre-plein en nappe (comme les ouvrages maritimes), il doit être tenu compte des effets, différents en raison de la perméabilité, induits par l'action sismique sur le squelette solide et sur l'eau interstitielle. 
En présence d'eau libre contre la paroi externe de l'ouvrage, il doit être tenu compte de l'effet hydrodynamique induit par le séisme, avec évaluation des amplitudes de variation (positive et négative) de la pression de l'eau par rapport à celle hydrostatique. 
L'utilisation des méthodes pseudo-statiques, telles que visées aux points 7.11.6.2.1 et 7.11.6.3.1, est admise. 
Les états limites ultimes des ouvrages de soutènement se rapportent au développement de mécanismes plastiques déterminés par la mobilisation de la résistance du terrain et à l'obtention de la résistance des éléments structurels qui composent les ouvrages proprement dits. Doivent être envisagés au moins les mêmes états limites ultimes que ceux visés aux points 6.5.3.1.1, 6.5.3.1.2 et 6.6.2. 
Il est nécessaire de vérifier que le site n'est pas susceptible de liquéfaction par suite du tremblement de terre conceptuel. Dans le cas contraire, les mesures nécessaires à empêcher la survenue de ce phénomène doivent être prises.
7.11.6.2
Murs de soutènement 
Les systèmes de drainage au dos de la structure doivent être à même de tolérer les déplacements transitoires et permanents induits par le séisme sans que leur fonctionnalité ne s'en trouve dégradée. 
7.11.6.2.1
Méthodes d'analyse 
Sauf si des analyses dynamiques spécifiques sont pratiquées, l'analyse de la sécurité des murs de soutènement en conditions sismiques peut être réalisée au moyen des méthodes pseudo-statiques et des méthodes des déplacements. 
Si la structure peut se déplacer, l'analyse pseudostatique est réalisée au moyen des méthodes de l'équilibre limite. Le modèle de calcul doit inclure l'ouvrage de soutènement, le volume de terrain au dos de l'ouvrage, supposé en état d'équilibre limite actif, ainsi que les éventuelles surcharges agissant sur ce volume. 
Dans l'analyse pseudo-statique, l'action sismique est représentée par une force statique équivalente égale au produit des forces de gravité par un coefficient sismique opportun. 
Dans les vérifications, les valeurs des coefficients sismiques horizontal kh et vertical kv peuvent être évaluées au moyen des formules 
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où 
βm
= le coefficient de réduction de l’accélération maximale attendue au site; 
amax
= l'accélération horizontale maximale attendue au site; 
g
= l'accélération de gravité. 
En l'absence d'analyses spécifiques de la réponse sismique locale, l'accélération maximale peut être évaluée au moyen de la relation 

amax = S ∙ ag = ( SS ∙ ST ) ∙ ag
[7.11.8]
où 
S
= le coefficient comprenant l'effet de l'amplification stratigraphique (SS) et de l’amplification topographique (SS), visé au point 3.2.3.2; 
ag
= l'accélération horizontale maximale attendue sur site de référence rigide. 
Dans l'expression qui précède, le coefficient de réduction de l'accélération maximale attendue au site est égal à: 
βm = 0,38 dans les vérifications à l’état limite ultime (ELU)
βm = 0,47 dans les vérifications à l’état limite de service (ELS).
Pour les murs non libres de subir des déplacements relatifs par rapport au terrain, le coefficient βm a une valeur unitaire. Les valeurs du coefficient βm peuvent être augmentées en raison de caractéristiques de performances du mur particulières, en prenant pour référence le diagramme représenté à la figure 7.11.3 et visé au point 7.11.6.3.2 suivant.
Dans le cas des murs de soutènement libres de se mouvoir ou de tourner autour de leur pied, on peut considérer que l'augmentation de la poussée due au séisme agit sur le même point que la poussée statique. Dans les autres cas, en l'absence d'études spécifiques, on doit considérer que cette augmentation est appliquée à mi-hauteur du mur. 
L'état limite de renversement doit être traité en employant des coefficients partiels unitaires sur les actions et sur les paramètres géotechniques (point 7.11.1) et en recourant à des valeurs de m augmentées de 50 % par rapport à celles indiquées précédemment, et en tout état de cause non supérieures à l’unité.
7.11.6.2.2
Vérifications de sécurité 
Pour les murs de soutènement situés à hauteur de versants ou à proximité de pentes naturelles, les conditions de stabilité de la pente doivent être satisfaites, en présence du nouvel ouvrage, suivant les méthodes d'analyse visées au point 7.11.3.5. En outre, la vérification de stabilité de l'ensemble mur-terrain doit aboutir à un résultat favorable selon les critères mentionnés au point 7.11.4, tout comme les vérifications de sécurité relatives aux fondations visées au point 7.11.5. 
Lors des vérifications de sécurité, il doit être vérifié que la résistance du système est supérieure aux actions au regard de la condition [6.2.1], en posant comme égaux à l'unité les coefficients partiels sur les actions et sur les paramètres géotechniques (point 7.11.1) et en employant les résistances conceptuelles obtenues au moyen des coefficients partiels R indiqués dans le tableau 7.11.III.
Tableau 7.11.III - Coefficients partiels R pour les vérifications des états limites ultimes (ELU) des murs de soutènement.
	Vérification
	Coefficient partiel R 

	Charge limite
	1.2

	Glissement
	1.0

	Renversement
	1.0

	Résistance du terrain en aval
	1.2


Les actions à prendre en compte dans les analyses de sécurité des fondations sont fournies par la poussée exercée par le terre-plein, par les actions gravitationnelles permanentes et par les actions inertielles agissant dans le mur, dans le terrain et dans les éventuelles surcharges.
La vérification à l'égard de l'état limite de glissement peut être également réalisée au moyen de la méthode des déplacements (point 7.11.3.5.2). L'accélération critique doit être évaluée en utilisant les valeurs caractéristiques des paramètres de résistance. Les conditions de l'ouvrage peuvent être rapportées à l'obtention d'un état limite ultime (ELU) ou de service (ELS) en fonction de la valeur seuil du déplacement. L'évaluation des conditions de sécurité s'effectue par comparaison du déplacement calculé et de la valeur seuil correspondante. Les critères de choix des valeurs limites de déplacement doivent être expliqués et justifiés par le concepteur.
Outre les vérifications de sécurité à l'égard des états limites ultimes ELU, des vérifications à l'égard des états limites de service ELS doivent être effectuées. Plus particulièrement, les déplacements permanents induits par le séisme doivent être compatibles avec la fonctionnalité de l'ouvrage et avec celle d'éventuelles structures ou infrastructures interagissant avec celui-ci.
7.11.6.3
Cloisons
L'analyse des cloisons en conditions sismiques peut être réalisée au moyen de méthodes d'analyse dynamique spécifiques ou de méthodes pseudo-statiques.
7.11.6.3.1
Méthodes pseudo-statiques
Dans les méthodes pseudo-statiques, l'action sismique est définie au moyen d'une accélération équivalente, constante dans l'espace et le temps. 
Les composantes horizontales et verticales ah et av de l'accélération équivalente doivent être obtenues en fonction des propriétés du mouvement sismique attendu dans le volume de terrain significatif pour l'ouvrage et de la capacité de l'ouvrage à subir des déplacements sans réduction de résistance significative. 
En l’absence d’études spécifiques, ah peut être liée à l’accélération de pic amax attendue dans le volume de terrain significatif pour l’ouvrage au moyen de la formule: 

ah = kh ∙ g = α ∙ β ∙ amax
[7.11.9]
où g est l’accélération de gravité, kh est le coefficient sismique en direction horizontale, α ≤ 1 est un coefficient tenant compte de la déformabilité des terrains interagissant avec l'ouvrage et β ≤ 1 est un coefficient fonction de la capacité de l'ouvrage à subir des déplacements sans chute de résistance. 
Pour les cloisons, on peut considérer que av = 0. 
L'accélération de pic amax est évaluée au moyen d'une analyse de réponse sismique locale, ou comme

amax = S ∙ ag = ( SS ∙ ST ) ∙ ag
[7.11.10]
où S est le coefficient comprenant l’effet de l’amplification stratigraphique (SS) et de l’amplification topographique (SS), visé au point 3.2.3.2, et ag est l’accélération horizontale maximale attendue sur site de référence rigide. 
La valeur du coefficient α peut être obtenue sur la base de la hauteur totale H de la cloison et de la catégorie de sous-sol au moyen du diagramme représenté à la Fig. 7.11.2. 
Pour le sous-sol de catégorie E, on utilise les courbes des sous-sols C ou D en fonction des valeurs adoptées en rapport avec la vitesse équivalente Vs.
Pour l'évaluation de la poussée dans les conditions d'équilibre limite passif, il faut considérer que α = 1.
La valeur du coefficient β peut être obtenue par le biais du diagramme représenté à la Fig. 7.11.3, en fonction du déplacement permanent maximal us que l’ouvrage peut tolérer, en vérifiant le développement effectif de mécanismes ductiles dans le système. En l’absence de cette vérification, le coefficient β vaut 1. 
Pour us = 0 et β = 1. On doit obtenir, en tout état de cause:

us ≤ 0,005 ∙ H
[7.11.11]
Si α·β ≤ 0,2, l’on doit considérer que kh = 0,2· amax /g. 
Les effets inertiels sur les masses constituant la cloison peuvent en outre être négligés. 
Pour des valeurs d'angle de résistance au cisaillement entre terrain et cloisons δ > ϕ′/2, il est nécessaire, pour l'évaluation de la résistance passive, de tenir compte de la non-planéité des surfaces de glissement.
7.11.6.3.2
Vérifications de sécurité 
Pour les cloisons réalisées à hauteur de versants ou à proximité de pentes naturelles, les conditions de stabilité de la pente doivent être satisfaites, en présence du nouvel ouvrage, suivant les méthodes d'analyse visées au point 7.11.3.5. En outre, la vérification de stabilité de l'ensemble cloison-terrain doit aboutir à un résultat favorable selon les critères mentionnés au point 7.11.4. 
Pour les cloisons, les conditions de sécurité à l'égard des possibles états limites ultimes (ELU) doivent être satisfaites, avec vérification du respect de la condition [6.2.1] avec les coefficients de sécurité partiels prescrits au point 7.11.1. 
Dans les vérifications, on entend par actions les résultantes des poussées au dos de la cloison et par résistance les résultantes des poussées en aval de la cloison et les réactions des systèmes de liaison. 
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Fig. 7.11.2 – Diagramme d'évaluation du coefficient de déformabilité α
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Fig. 7.11.3 – Diagramme d'évaluation du coefficient de déplacement β.
7.11.6.4
Systèmes de liaison 
Les éléments d'appui sollicités en compression (étrésillons) doivent être dimensionnés de manière à ce que l'instabilité géométrique se produise sous l'effet de forces axiales supérieures à celles qui provoquent l'obtention de la résistance à la compression du matériau dont ils se composent. Dans le cas contraire, on doit poser que β = 1. 
Dans le cas de structures ancrées, pour le positionnement de la fondation de l'ancrage, il faut veiller à ce que sous l'effet du séisme, la surface potentielle de glissement des coins de poussée présente une inclinaison sur l'horizontale inférieure à celle relative au cas statique. Ls étant la longueur libre de l'ancrage en conditions statiques, la longueur libre correspondante en conditions sismiques Le peut être obtenue par la formule: 
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où amax est l’accélération horizontale maximale attendue au site. 
Les éléments d'ancrage doivent présenter une résistance et une longueur permettant de garantir l'équilibre de l'ouvrage avant, pendant et après l'événement sismique. 
Il faut en outre s'assurer que le terrain est en mesure de fournir la résistance nécessaire au fonctionnement de l'ancrage durant le tremblement de terre de référence et qu'une marge de sécurité adéquate au regard de la liquéfaction est conservée. 
7.11.6.4.1
Vérifications de sécurité 
Dans les haubans dont le segment libre est réalisé au moyen de brins ou de barres d'acier harmonique, dans le respect du critère de la projection en capacité, il doit être vérifié que la résistance à la tension élastique est toujours supérieure à la valeur maximale de résistance conceptuelle de la fondation de l'ancrage.
CHAPITRE 8.
CONSTRUCTIONS EXISTANTES
 TC " CHAPITRE 8 - CONSTRUCTIONS EXISTANTES" \f C \l "1" 
8.1.
OBJET
Le présent chapitre définit les critères généraux relatifs à l'évaluation de la sécurité et à la conception, l'exécution et la mise à l'épreuve des interventions sur des constructions existantes.
Est définie comme une construction existante une construction dont la structure est entièrement réalisée à la date de rédaction de l'évaluation de sécurité et/ou du projet d'intervention.
8.2.
CRITÈRES GÉNÉRAUX
Les dispositions à caractère général reprises dans les autres chapitres de la présente norme constituent également, lorsqu'elles sont applicables, une référence pour les constructions existantes, à l'exclusion des mentions présentes dans la présente norme au sujet de limitations de hauteur, de règles générales, de prescriptions en matière de géométrie, ainsi que des détails de construction, et sans préjudice des éléments qui suivent.
Dans le cas d'interventions ne prévoyant pas de modifications structurelles (touchant aux installations, à la distribution des espaces, etc.), le concepteur doit évaluer leur interaction possible avec les ELU et ELE de la structure ou d'une partie de celle-ci.
L'évaluation de la sécurité et la conception des interventions doivent tenir compte des aspects de la construction suivants: 
· elle reflète l'état des connaissances au moment de sa réalisation; 
· elle peut comporter des défauts de mise en place et de réalisation inhérents mais non évidents; 
· elle peut avoir été soumise à des actions, y compris exceptionnelles, dont les effets ne sont pas totalement manifestes; 
· ses structures peuvent présenter des dégradations et/ou modifications significatives par rapport à la situation initiale. 
Dans la définition des modèles structurels, il devra être tenu compte du fait que les caractéristiques suivantes peuvent être connues avec un niveau de profondeur tributaire de la documentation disponible et de la qualité ainsi que de l'étendue des études réalisées: 
· la géométrie et les détails de construction; 
· les propriétés mécaniques des matériaux et des terrains;
· les charges permanentes.
Il faudra prévoir l'utilisation de méthodes d'analyse et de vérification liées à l'exhaustivité et à la fiabilité de l'information disponible, et l'utilisation de coefficients liés aux «facteurs de confiance» qui, dans les vérifications de sécurité, modifient les paramètres de capacité en fonction du niveau de connaissance (voir le point 8.5.4) des caractéristiques susmentionnées.
8.3.
ÉVALUATION DE LA SÉCURITÉ 
L'évaluation de la sécurité d'une structure existante est un processus quantitatif destiné à déterminer l'ampleur des actions que la structure est en mesure de supporter avec le niveau de sécurité minimal exigé par la présente norme. L'objectif d'augmentation du niveau de sécurité est poursuivi principalement en agissant sur la conception structurelle globale par le biais d'interventions, y compris locales. 
L'évaluation de la sécurité, justifiée au moyen d'un rapport adéquat, doit permettre de déterminer si:
–
l'utilisation de la construction peut se poursuivre sans interventions;
–
l'utilisation doit être modifiée (déclassement, changement de destination et/ou fixation de limitations et/ou mesures de précautions dans l'utilisation); 
–
il est nécessaire d'augmenter la sécurité structurelle au moyen d'interventions.
L'évaluation de la sécurité doit avoir lieu même en présence d'une seule des situations suivantes seulement: 
–
diminution évidente de la capacité de résistance et/ou de déformation de la structure ou de plusieurs de ses parties consécutivement à: une dégradation et un dépérissement significatifs des caractéristiques mécaniques des matériaux, des déformations significatives consécutives également à des problèmes au niveau de la fondation; endommagements causés par des actions environnementales (séisme, vent, neige et température), par des actions exceptionnelles (chocs, incendies, explosions) ou par des situations de fonctionnement et d'utilisation anormales;
–
erreurs de conception ou de construction démontrées; 
–
changement de la destination d'utilisation de l'ouvrage ou de parties de ce dernier, accompagné d'une variation significative des charges variables et/ou du passage à une classe d'utilisation supérieure; 
–
exécution d'interventions non explicitement structurelles, lorsqu'elles interagissent, ne serait-ce qu'en partie, avec des éléments ayant une fonction structurelle et qu'elles en réduisent considérablement la capacité et/ou en modifient la rigidité;
–
à chaque fois que sont réalisées des interventions structurelles visées au point 8.4;
–
ouvrages réalisés en l'absence de ou de manière non conforme au titre résidentiel, si nécessaire au moment de la construction, ou en cas de non-conformité par rapport aux normes techniques pour les constructions en vigueur au moment de la construction.
Si les circonstances visées aux points précédents concernent des parties limitées de l'ouvrage, l'évaluation de la sécurité pourra également être limitée aux éléments concernés et à ceux qui interagissent avec ces éléments, avec prise en compte de leur fonction dans l'ensemble structurel, à condition que les changements de conditions locales n'aient pas d'influence substantielle sur le comportement global de la structure.
Dans l'évaluation de la sécurité, qui doit être réalisée à chaque fois que des interventions structurelles d'amélioration ou d'adaptation visées au point 8.4 sont effectuées, le concepteur devra exposer explicitement dans un rapport ad hoc – en les exprimant en termes de rapport entre capacité et demande – les niveaux de sécurité précédant l'intervention et ceux obtenus avec celle-ci.
S'il est nécessaire d'effectuer l'évaluation de la sécurité de la construction, la vérification du système de fondation n'est obligatoire qu'en présence de conditions susceptibles de donner lieu à des phénomènes d'instabilité globale ou si une des conditions suivantes se vérifie: 
· la construction comporte des défaillances importantes imputables à des défaillances des fondations, ou des défaillances de nature identique se sont produites par le passé;
· des phénomènes de renversement et/ou de glissement de la construction sont possibles consécutivement: à des circonstances morphologiques défavorables, à des modifications apportées au profil du terrain à proximité des fondations, à des actions sismiques conceptuelles;
· des phénomènes de liquéfaction du terrain de fondation liés aux actions sismiques conceptuelles sont possibles.
Pour vérifier l'existence des conditions précitées, il sera fait référence à la documentation disponible et on pourra omettre de réaliser des études spécifiques uniquement si, de l'avis explicitement motivé de l'ingénieur en charge, des éléments connus se présentent au niveau du volume de terrain significatif et des fondations qui suffisent pour justifier d'effectuer les évaluations précédentes 
L'évaluation de la sécurité et la conception des interventions sur les constructions existantes pourront être effectuées par référence aux seuls ELU, hormis pour les constructions de la classe d'utilisation IV, pour lesquelles sont également exigées les vérifications aux ELE spécifiées au point 7.3.6; dans ce dernier cas, des niveaux de performance réduits pourront être adoptés. 
Pour la combinaison sismique, les vérifications aux ELU peuvent être réalisées par rapport à la condition de protection de la vie (ELPV) ou, à titre d'alternative, à la condition de non-effondrement (ELNE), conformément aux prescriptions du point 7.3.6.
Dans les vérifications relatives aux actions sismiques, le niveau de sécurité de la construction est quantifié au travers du rapport E entre l'action sismique maximale supportable par la structure et l'action sismique maximale que l'on utiliserait dans le projet d'une nouvelle construction; l'étendue des autres actions présentes simultanément est la même que celle qui est considérée pour les nouvelles constructions, sauf pour ce qui est apparu concernant les charges verticales permanentes consécutivement aux études réalisées (visées au point 8.5.5) et sauf adoption éventuelle de mesures restrictives adéquates concernant l'utilisation et, par conséquent, les charges verticales variables.
La restriction d’usage peut changer d'une partie à l'autre de la construction et est, pour la i-ème partie, quantifiée au travers du rapport V,i entre la valeur maximale de la surcharge variable verticale supportable par cette partie de la construction et la valeur de la surcharge verticale variable que l'on utiliserait dans le projet d'une nouvelle construction.
Il est nécessaire de prendre des mesures concernant l'utilisation de la construction et/ou de procéder à des interventions d'amélioration ou d'adaptation au cas où les vérifications relatives aux actions contrôlées par l'humain, ou principalement aux charges permanentes et aux autres actions de service, n'aboutissent pas à un résultat satisfaisant.
8.4.
CLASSIFICATION DES INTERVENTIONS 
On distingue les catégories d'intervention suivantes:
· interventions de réparation ou locales: interventions touchant à des éléments structurels individuels et qui, en tout état de cause, ne réduisent pas les conditions de sécurité préexistantes;
· interventions d'amélioration: interventions permettant d'augmenter la sécurité structurelle préexistante sans nécessairement parvenir aux niveaux de sécurité fixés au point 8.4.3; 
· interventions d'adaptation: interventions permettant d'augmenter la sécurité structurelle préexistante en parvenant aux niveaux de sécurité fixés au point 8.4.3; 
Seules les interventions d'amélioration et d'adaptation sont soumises à une mise à l'épreuve statique.
Pour les interventions d'amélioration et d'adaptation, l'exclusion de mesures au niveau de la fondation devra être dans tous les cas explicitement justifiée par le concepteur, au travers d'une vérification de l'aptitude du système de fondation sur la base des critères visés au point 8.3. 
Si l'intervention prévoit la mise en place de nouveaux éléments nécessitant des fondations spécifiques à cette fin, ces dernières devront être vérifiées au regard des critères généraux visés aux précédents chapitres 6 et 7, tout comme cela est exigé pour les nouvelles constructions.
Pour les biens d'intérêt culturel relevant de zones déclarées à risque sismique, au sens du paragraphe 4 de l'article 29 du DLgs du 22 janvier 2004 nº 42 «Code des biens culturels et du paysage», il est dans tous les cas possible de se limiter à des interventions d'amélioration en procédant à l'évaluation de la sécurité afférente.
8.4.1.
RÉPARATION OU INTERVENTION LOCALE
Les interventions de ce type concerneront des parties et/ou éléments individuels de la structure. Elles ne peuvent modifier significativement le comportement global de la construction et sont destinées à concrétiser une des finalités suivantes:
· rétablir, par rapport à la configuration antérieure au dommage, les caractéristiques initiales d'éléments ou parties endommagés;
· améliorer les caractéristiques de résistance et/ou de ductilité d'éléments ou parties, y compris non endommagés;
· empêcher les mécanismes d'affaissement local;
· modifier un élément ou une portion limitée de la structure.
Le projet et l'évaluation de la sécurité pourront se rapporter aux seuls parties et/ou éléments concernés, en documentant les carences structurelles observées et démontrant que, par rapport à la configuration antérieure au dommage, à la dégradation ou à la variante, aucune modification substantielle n'est occasionnée au comportement des autres parties et de la structure dans son ensemble, et que les interventions ne comportent aucune réduction des niveaux de sécurité préexistants.
Le rapport visé au point 8.3 qui, dans ces cas, pourra se limiter aux seules parties concernées par l'intervention et à celles interagissant avec elles, devra documenter les carences structurelles observées, résolues et/ou persistantes, et indiquer les éventuelles limitations à l'usage de la construction qui en découlent. 
Dans le cas d'interventions de renforcement local destinées à améliorer les caractéristiques mécaniques d'éléments structurels ou à limiter la possibilité de mécanismes d'affaissement local, il est nécessaire d'évaluer l'augmentation du niveau de sécurité local.
8.4.2.
INTERVENTION D'AMÉLIORATION
L'évaluation de la sécurité et le projet d'intervention devront être étendus à toutes les parties de la structure potentiellement concernées par des modifications de comportement, ainsi qu'à la structure dans son ensemble.
Pour la combinaison sismique des actions, la valeur de E peut être inférieure à l’unité. Sauf en présence de situations spécifiques relatives aux biens culturels, pour les constructions de classe III à usage scolaire et de classe IV, la valeur de E, consécutivement aux interventions d'amélioration, ne peut en aucun cas être inférieure à 0,6, tandis que pour les autres constructions de classe III et pour celles de classe II, la valeur de E, toujours consécutivement aux interventions d'amélioration, doit être augmentée d'une valeur non inférieure à 0,1. 
Dans le cas d'interventions prévoyant l'emploi de systèmes d'isolation, pour la vérification du système d'isolation, on doit avoir au moins E =1,0.
8.4.3.
INTERVENTIONS D'ADAPTATION
L'intervention d'adaptation de la construction est obligatoire lorsque l'on vise à: 
a) surélever la construction;
b) agrandir la construction au moyen d'ouvrages reliés structurellement à celle-ci et de nature à en altérer significativement la réponse;
c) apporter des modifications de destination d'usage impliquant des augmentations des charges globales verticales sur fondation supérieures à 10 %, évaluées selon la combinaison caractéristique visée à l'équation 2.5.2 du point 2.5.3 et en incluant les seules charges gravitationnelles. L'obligation de procéder à la vérification locale des parties et/ou éléments individuels de la structure demeure, même s'ils ne concernent que des portions limitées de la construction;
d) effectuer des interventions structurelles destinées à transformer la construction au moyen d'un ensemble systématique d'ouvrages aboutissant à un système structurel différent du précédent; dans le cas des bâtiments, effectuer des interventions structurelles qui transforment le système structurel au moyen de l'emploi de nouveaux éléments verticaux porteurs sur lesquels reposent au moins 50 % des charges gravitationnelles globales rapportées aux étages individuels;
e) apporter des modifications de classe d'utilisation aboutissant à des constructions de classe III à usage scolaire ou de classe IV.
Dans tous les cas, le projet devra se référer à l'ensemble de la construction et devra indiquer les vérifications de l'intégralité de la structure post-intervention selon les indications du présent chapitre.
Dans les cas a), b) et d), pour la vérification de la structure, on doit avoir E ≥ 1,0. Dans les cas c) et e), on peut considérer que E ≥ 0,80.
L'obligation de procéder à la vérification locale des parties et/ou éléments individuels de la structure demeure, même s'ils ne concernent que des portions limitées de la construction.
Une variation de la hauteur de l'immeuble due à la réalisation de bordures faîtières ou à des variations de la couverture n'impliquant pas d'augmentations de surface habitable n'est pas considérée comme une augmentation au sens de la condition  a). Dans ce cas, il n'est pas nécessaire de procéder à l'adaptation, sauf en présence d'une ou plusieurs des conditions visées aux points précédents.
8.5.
DÉFINITION DU MODÈLE DE RÉFÉRENCE POUR LES ANALYSES
Dans les constructions existantes, les situations que l'on peut concrètement rencontrer sont des plus diverses et il est donc impossible de prévoir des règles spécifiques pour la totalité des cas. Par conséquent, le modèle d'évaluation de la sécurité devra être défini et justifié par le concepteur au cas par cas en relation avec le comportement structurel attendu, et compte tenu des indications générales exposées ci-après. 
8.5.1.
ANALYSE HISTORICO-CRITIQUE 
Pour parvenir à une bonne détermination du système structurel et de son état de sollicitation, il est important de reconstituer le processus de réalisation, ainsi que les modifications successives subies au fil du temps à dater de la construction et les évènements qui l'ont concernée. 
8.5.2.
LEVÉ 
Le levé géométrico-structurel devra se rapporter à la géométrie dans son intégralité, tant de la construction que des éléments de construction, en incluant les rapports avec les éventuelles structures adhérentes. Le levé devra représenter les modifications intervenues au fil du temps, telles que déduites de l'analyse historico-critique. 
Le levé doit identifier l'organisme résistant de la construction, en tenant également compte de la qualité et de l'état de conservation des matériaux et des éléments de construction. 
Devront également être levées les défaillances, actives ou stabilisées, avec une attention particulière accordée à l'identification des cadres de fissure et des mécanismes de dégradation. 
8.5.3.
CARACTÉRISATION MÉCANIQUE DES MATÉRIAUX 
Pour permettre une connaissance adéquate des caractéristiques des matériaux et de leur dégradation, on se basera sur la documentation déjà disponible, sur des vérifications visuelles situ, ainsi que sur des recherches expérimentales. Les recherches devront être justifiées, quant au type et à la quantité, par leur usage effectif dans les vérifications; dans le cas de constructions protégées, en vertu du décret législatif 42/2004, de biens d’intérêt historico-artistique ou historico-documentaire ou intégrés à des agrégats historiques et dans la réhabilitation de centres historiques ou de sites historiques, il conviendra de prendre en considération l’impact en matière de conservation. Les valeurs conceptuelles des résistance mécanique des matériaux devront être évaluées sur la base des recherches et des essais effectués sur la structure, avec prise en compte motivée de l'ampleur des dispersions, abstraction faite des classes discrétisées prévues dans les normes relatives aux nouvelles constructions. Pour les essais visés par la circulaire nº 7617/STC du 8 septembre 2010, le prélèvement des échantillons dans la structure et l'exécution des essais proprement dits doivent être effectués par les soins d'un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République 380/2001.
8.5.4.
NIVEAUX DE CONNAISSANCE ET FACTEURS DE CONFIANCE
Sur la base des recherches approfondies effectuées durant les phases de prise de connaissance susmentionnées, on identifiera les «niveaux de connaissance» des différents paramètres impliqués dans le modèle et définira les facteurs de confiance corrélés à utiliser dans les vérifications de sécurité. 
Pour le choix du type d'analyse et des valeurs des facteurs de confiance, on distingue les trois niveaux de connaissance suivants, classés par ordre croissant d'information:
-
LC1;
-
LC2;
-
LC3.
Les aspects définissant le niveau de connaissance sont: géométrie de la structure, détails de construction, propriétés des matériaux, connexion entre les différents éléments et leurs modalités d'affaissement probables.
Une attention spécifique devra être accordée à l'identification complète des mécanismes potentiels d'affaissement locaux et globaux, ductiles et fragiles.
8.5.5.
ACTIONS 
Les valeurs des actions et leurs combinaisons à prendre en considération dans le calcul, tant aux fins de l'évaluation de la sécurité que pour le projet des interventions, sont les valeurs définies par la présente norme pour les nouvelles constructions, sans préjudice des dispositions du présent chapitre. 
Pour les charges permanentes, un levé géométrico-structurel et des matériaux précis pourra permettre d'adopter des coefficients partiels modifiés, en attribuant à γG des valeurs expressément justifiées. Les valeurs conceptuelles des autres actions seront celles prévues par la présente norme. 
8.6.
MATÉRIAUX 
Les interventions au niveau des structures existantes doivent être effectués au moyen des matériaux prévus par les présentes normes; peuvent également être utilisés des matériaux non traditionnels, dans le respect toutefois de normes et documents dont la validité est attestée, visés au chapitre 12. 
Dans le cas d'immeubles en maçonnerie, il est possible de procéder à des réparations locales ou à des adjonctions au moyen de matériaux analogues au matériau employé initialement dans la construction, à condition que ce matériau soit durable et présente des caractéristiques mécaniques appropriées.
8.7.
PROJET RELATIF AUX INTERVENTIONS EN PRÉSENCE D'ACTIONS SISMIQUES
Une attention particulière sera accordée aux aspects relatifs à la ductilité dans le projet relatif à des interventions sur des constructions existantes, surtout si celles-ci sont soumises à des actions sismiques. Il faudra donc prendre en compte les informations nécessaires à vérifier si les détails de construction, les matériaux utilisés et les mécanismes de résistance sont en mesure de supporter des cycles de contrainte ou de déformations, y compris en champ anélastique. 
8.7.1.
CONSTRUCTIONS EN MAÇONNERIE 
Des mécanismes tant locaux que globaux peuvent se manifester dans les constructions existantes en maçonnerie, et plus particulièrement les immeubles. Les mécanismes locaux concernent des panneaux en maçonnerie individuels ou des parties plus grandes de la construction et sollicitent les panneaux en maçonnerie principalement situés à l'extérieur de leur plan moyen; ils sont favorisés par l'absence de ou la faible efficacité des raccords, tant entre parois et éléments horizontaux qu'au niveau des croisements entre parois. Les mécanismes globaux sont ceux qui concernent l'ensemble de la construction et sollicitent les panneaux en maçonnerie principalement dans leur plan moyen. 
La sécurité de la construction doit être évaluée à l'égard des deux types de mécanisme. 
Pour l'analyse sismique des mécanismes locaux, on peut recourir aux méthodes de l'analyse limite, en tenant compte, y compris de manière approximative, de la résistance à la compression de la maçonnerie, de l'appareillage de maçonnerie, de la qualité des raccords entre les murs en maçonnerie et murs et éléments horizontaux, ainsi que de la présence de chaînes et de tirants. Ces méthodes permettent d'évaluer la capacité sismique en termes tant de résistance (par application d'un facteur de comportement approprié) que de déplacement (par détermination de l'évolution de l'action horizontale que la structure est progressivement capable de supporter avec l'évolution du mécanisme). 
L'analyse sismique globale doit tenir compte, dans la mesure du possible, du système structurel réel de l'ouvrage, en prêtant une attention particulière à la rigidité et à la résistance des éléments horizontaux et à l'efficacité des raccords entre les éléments structurels et les éléments horizontaux ainsi que des raccords mutuels. Dans le cas d'une maçonnerie irrégulière, la résistance au cisaillement conceptuelle d'un panneau en maçonnerie pourra, pour des actions dans son plan moyen, être calculée en au moyen de formules différentes de celles adoptées pour des ouvrages neufs, à condition que leur validité ait été démontrée. 
En présence de bâtiments agrégés, contigus, en contact ou interconnectés avec des bâtiments adjacents, les méthodes de vérification utilisées généralement pour les constructions neuves peuvent s'avérer non adéquates. Dans l'analyse d'un bâtiment faisant partie d'un ensemble de bâtiments agrégés, il faut de tenir compte des éventuelles interactions découlant de la contiguïté structurelle avec les bâtiments adjacents. À cette fin, il faudra déterminer l'unité structurelle (US) faisant l'objet de l'étude en mettant en évidence les actions sur celle-ci peuvant résulter des unités structurelles contiguës. 
L'US doit présenter une continuité de la base au sommet concernant le flux des charges verticales et sera, en règle générale, délimitée soit par des espaces ouverts, soit par des joints structurels, soit par des bâtiments contigus structurellement mais, à tout le moins sur le plan typologique, différents. Outre ce qui est normalement prévu pour les bâtiments non agrégés, les effets suivants devront être évalués pour les bâtiments agrégés: poussées non compensée sur les murs communs avec les US adjacentes, causées par des éléments horizontaux de niveau décalé, mécanismes locaux découlant de façades non alignées, tant verticalement qu'horizontalement, US adjacentes de hauteur différente. 
L'analyse globale d'une unité structurelle individuelle prend souvent un sens conventionnel et des méthodologies simplifiées peuvent donc être utilisées. La vérification d'une US dotée d'éléments horizontaux suffisamment rigides dans son plan propre peut être réalisée, pour des bâtiments comprenant plus de deux éléments horizontaux également, au moyen de l'analyse statique non linéaire, avec vérification tant en termes de forces qu'en termes de déplacements, en analysant et en vérifiant séparément chaque entreplan du bâtiment et en négligeant la variation de la force axiale des écrans en maçonnerie due à l'effet de l'action sismique. Exclusion faite des US d'angle ou de tête, de même que des parties de bâtiment non reliées ou non adhérentes d'aucun côté à d'autres unités structurelles, l'analyse peut également être réalisée en négligeant les effets de torsion, dans l'hypothèse où les éléments horizontaux ne peuvent se déplacer que dans la direction de l'action sismique considérée . Par contre, dans le cas des US d'angle ou de tête, le recours à des analyses simplifiées est autorisé, à condition qu'il soit tenu compte des éventuels effets de torsion et de l'action supplémentaire transférée par les US adjacentes, en appliquant des coefficients de majoration des actions horizontales appropriés. 
Si les éléments horizontaux du bâtiment sont insuffisamment rigides sur leur plan, on pourra procéder à l'analyse des murs individuels ou des systèmes de murs coplanaires, chaque mur étant soumis à des charges verticales et aux actions du séisme correspondantes dans la direction parallèle au mur.
8.7.2.
CONSTRUCTIONS EN BÉTON ARMÉ OU EN ACIER 
Dans les constructions existantes en béton armé ou en acier soumises à des actions sismiques, la capacité d'éléments et mécanismes résistants, qui peuvent être «ductiles» ou «fragiles», est activée. 
L'analyse sismique globale doit utiliser, dans la mesure du possible, des méthodes d'analyse permettant d'évaluer de manière adéquate tant la résistance que la ductilité disponibles. L'utilisation de méthodes de calcul linéaires implique de la part du concepteur une définition adéquate du facteur de comportement en rapport avec les caractéristiques mécaniques, globales et locales, de la structure étudiée. 
La vérification des mécanismes «ductiles» a lieu par le contrôle du fait que la demande ne dépasse pas la capacité correspondante en termes de déformation ou de résistance en relation avec la méthode utilisée; la vérification des mécanismes «fragiles» a lieu par le contrôle du fait que la demande ne dépasse pas la capacité correspondante en termes de résistance. 
Pour le calcul de la capacité d'éléments/mécanismes ductiles, on utilise les propriétés des matériaux existants, déterminées selon les modalités spécifiées au point 8.5.3, divisées par les facteurs de confiance correspondant au niveau de connaissance atteint. 
Pour le calcul de la capacité d'éléments/mécanismes fragiles, les résistances sont divisées par les coefficients partiels correspondants et par les facteurs de confiance correspondant au niveau de connaissance atteint. 
Pour les matériaux neufs ou ajoutés, on utilise les mêmes propriétés de calcul que celles employées pour les constructions neuves.
Dans le cas de démolitions ou d'interventions sur des organismes en b.a. faisant partie d'immeubles agrégés, le concepteur a l'obligation de procéder à des études et/ou vérifications permettant de s'assurer préalablement de l'absence d'interactions avec les corps adjacents, en vue de pouvoir exclure la manifestation sur ceux-ci de modifications dans un sens négatif du comportement structurel consécutivement aux démolitions ou aux interventions.
8.7.3.
CONSTRUCTIONS MIXTES 
Plusieurs typologies de constructions existantes peuvent être classées comme mixtes. Les situations récurrentes sont les suivantes: 
–
constructions dont les murs périmétriques sont en maçonnerie porteuse et dont la structure verticale interne est représentée par des piliers (en b.a. ou en acier, par exemple); 
–
constructions en maçonnerie sur lesquelles reposent des surélévations ayant un système structurel (en b.a. ou en acier, par exemple) ou murs en b.a. ou en acier sur lesquels reposent des surélévations en maçonnerie; 
–
constructions en maçonnerie ayant subi des augmentations planimétriques dont le système structurel (en b.a. ou en acier, par exemple) est interconnecté avec celui en maçonnerie préexistant. 
Pour ces situations, il est nécessaire de prévoir des modélisations prenant en considération les particularités structurelles identifiées et l'interaction entre éléments structurels différents par matériau et par rigidité, en recourant, lorsque cela s'indique, à des méthodes d'analyse non linéaire dont la validité est établie.
8.7.4.
CRITÈRES ET TYPES D'INTERVENTION 
Pour toutes les typologies de constructions existantes, les interventions doivent être projetées et exécutées, dans la mesure du possible, de manière régulière et uniforme. L'exécution d'interventions sur des portions limitées du bâtiment doit être adéquatement évaluée et justifiée, avec prise en considération de la variation dans la distribution des rigidités et des résistances et de l'éventuelle interaction consécutive avec les parties restantes de la structure. Une attention particulière doit être accordée à la phase d'exécution des interventions, une mauvaise exécution pouvant faire empirer le comportement global de la construction. 
Le choix du type, de la technique, de la portée et de l'urgence de l'intervention dépend des résultats de la phase d'évaluation précédente, l'objectif devant être prioritairement de contrer le développement de mécanismes locaux et/ou de mécanismes fragiles et donc d'améliorer le comportement global de la construction. 
De manière générale, il faudra évaluer et pourvoir aux aspects suivants:
–
réparation d'éventuelles dégradations présentes;
–
réduction des déficiences dues à des erreurs grossières;
–
amélioration de la capacité de déformation («ductilité») d'éléments individuels;
–
réduction des conditions, liées notamment à la présence d'éléments non structurels, qui causent des situations de forte irrégularité, tant planimétrique qu'altimétrique, des bâtiments, en termes de masse, de résistance et/ou de rigidité; 
–
réduction des masses, y compris au moyen d'une démolition partielle ou d'une modification de la destination d'utilisation; 
–
réduction de la sollicitation des éléments structurels initiaux par l'introduction de systèmes d'isolation ou de dissipation d'énergie; 
–
réduction de la déformabilité excessive des éléments horizontaux tant sur leur plan que sur un plan orthogonal par rapport à eux;
–
amélioration des raccords entre éléments non structurels et structures, ainsi que mutuellement; 
–
augmentation de la résistance des éléments verticaux résistants, compte tenu éventuellement d'une possible réduction de la ductilité globale sous l'effet de renforcements locaux;
–
réalisation, agrandissement, élimination de joints sismiques ou interposition de matériaux permettant d'atténuer les chocs éventuels;
–
amélioration du système de fondation, si nécessaire. 
Les interventions sur des parties non structurelles et des installations sont nécessaires lorsque, en plus de motifs relevant de la fonctionnalité, leur réponse sismique est susceptible de mettre en péril la vie des occupants ou d'occasionner des dommages aux bien contenus dans la construction. Les prescriptions mentionnées aux points 7.2.3 et 7.2.4 s'appliquent aux projets d'interventions permettant de garantir l'intégrité de ces parties. 
En outre, pour les structures en maçonnerie, il faudra évaluer et pourvoir aux aspects suivants: 
–
amélioration des raccords entre éléments horizontaux et murs, entre couvertures et murs, entre murs confluents dans des «marteaux muraux» ou angles; 
–
réduction et élimination de poussées non compensées de couvertures, arcs et voûtes; 
–
renforcement des murs autour des ouvertures.
Pour les structures en béton armé et en acier, on prendra également en compte, en en évaluant l'éventuelle nécessité et l'efficacité, les typologies d'interventions exposées ci-après ou leurs combinaisons:
–
renforcement de la totalité ou d'une partie des éléments; 
–
adjonction de nouveaux éléments résistants, tels que murs en béton armé, contrevents en acier, etc.; 
–
élimination d'éventuels mécanismes «de plan»; 
–
introduction d'un système structurel additionnel capable de résister intégralement à l'action sismique projetée; 
–
transformation éventuelle d'éléments non structurels en éléments structurels, comme dans le cas de l'enchemisage en béton armé de murs en brique.
Enfin, pour les structures en acier, on pourra évaluer et pourvoir aux aspects suivants:
–
amélioration de la stabilité des éléments et de la structure; 
–
augmentation de la résistance et/ou de la rigidité des raccords; 
–
amélioration des détails de construction dans les zones de dissipation; 
–
introduction d'affaiblissements locaux contrôlés destinés à améliorer le mécanisme d'affaissement. 
8.7.5.
DOCUMENTS DU PROJET D'INTERVENTION 
Pour toutes les typologies de construction, le projet d'intervention d'amélioration ou d'adaptation sismique droit comprendre au moins: 
a) l'analyse et la vérification de la structure préalables à l'intervention, avec identification des déficiences et du niveau d'action sismique pour laquelle l'ELU (et l'ELE si cela est exigé) est atteint; 
b) le choix, explicitement justifié, du type d'intervention; 
c) le choix, explicitement justifié, des techniques et/ou des matériaux; 
d) le dimensionnement préalable des renforts et des éventuels éléments structurels additionnels; 
e) l'analyse structurelle de la structure post-intervention; 
f) la vérification de la structure post-intervention, avec identification du niveau d'action sismique pour laquelle l'ELU (et l'ELE si cela est exigé) est atteint; 
On procédera de manière analogue pour les interventions (de réparation ou de renforcement) locales. En pareil cas, les analyses de la structure et les vérifications avant et après ouvrage visées aux points a), e), f) ne seront pas réalisées et seront remplacées par des vérifications analogues portant sur l'élément individuel ou sur le mécanisme local sur lequel on intervient, en vue d'en déterminer les augmentations de résistance /ou de ductilité consécutives à l'intervention.
CHAPITRE 9.
CONTRÔLE STATIQUE
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9.1.
PRESCRIPTIONS GÉNÉRALES 
Le contrôle statique, qui s'entend comme étant une procédure régie par les lois en vigueur dans le secteur, est destiné à évaluer et juger les prestations, telles que définies par les présentes normes, des ouvrages et des composantes structurelles comprises dans le projet ainsi que des éventuelles variantes présentées aux organes de contrôle compétents. En cas de résultat positif, la procédure se conclut par l'émission du certificat de réception.
Le contrôle statique doit, sauf cas particuliers, avoir lieu en cours d'ouvrage.
Les ouvrages ne peuvent avoir été mis en service avant que le contrôle statique n'ait eu lieu. 
Le contrôle statique de l'ensemble des ouvrages de génie civil régis par les présentes normes techniques doit inclure les devoirs suivants: 
a)
contrôle des éléments prescrits pour les ouvrages réalisés avec des matériaux réglementés par le décret du président de la République nº 380 du 6 juin 2001, les lois nº 1086/71 et nº 64/74, ou avec des matériaux différents; 
b)
inspection de l'ouvrage lors des différentes phases de construction des éléments structurels lorsque l'inspecteur est nommé en cours d'ouvrage, et de l'ouvrage dans son ensemble, avec une attention particulière accordée aux parties structurelles les plus importantes. 
L'inspection de l'ouvrage devra être exécutée en présence du directeur des travaux et du constructeur, avec comparaison contradictoire du projet déposé sur chantier avec ce qui a été construit. 
L'inspecteur vérifiera également que les prescriptions du projet ont été mises en œuvre et que les contrôles expérimentaux ont été réalisés. Lorsque la construction est réalisée dans le cadre d'une procédure de garantie de qualité, l'inspecteur doit prendre connaissance du contenu des documents de contrôle de la qualité et du registre des non-conformités. 
c)
examen des certificats des essais sur les matériaux, détaillé: 
-
pour la vérification du nombre de prélèvements effectués et de sa conformité aux prescriptions figurant au chapitre 11 des présentes normes techniques;
-
pour le contrôle du fait que les résultats obtenus à l'issue des essais sont compatibles avec les critères d'acceptation définis audit chapitre 11; 
d)
examen des certificats visés aux contrôles en stabilité et dans le cycle de production, prévus au chapitre 11; 
e)
contrôle des procès-verbaux et des résultats des éventuels essais de charge que le directeur des travaux a fait réaliser. 
L'inspecteur devra en outre‚ dans le cadre de ses responsabilités: 
f)
examiner le projet de l'ouvrage, l'organisation générale, du projet dans ses aspects structurel et géotechnique, les schémas de calcul et les actions envisagées; 
g)
examiner les études réalisées durant les phases de projet et de construction telles que prescrites par les présentes normes; 
h)
examiner le rapport à structures achevées du directeur des travaux. 
Enfin, l'inspecteur pourra exiger, à sa discrétion: 
i)
que l'on procède à toutes les vérifications, études, enquêtes, expérimentations et recherches utiles pour se forger la conviction de la sécurité, de la durabilité et du caractère conforme de l'ouvrage, et notamment:
-
des essais de charge; 
-
des essais sur les matériaux mis en œuvre, y compris au moyen de méthodes non destructrices; 
-
une surveillance programmée de grandeurs significatives du comportement de l'ouvrage à poursuivre, éventuellement, également après le contrôle de celui-ci. 
9.2.
ESSAIS DE CHARGE
Lorsqu'ils sont considérés comme nécessaires par l'inspecteur, les essais de charge devront identifier la correspondance entre le comportement théorique et le comportement expérimental. Les matériaux des éléments soumis à contrôle doivent avoir atteint les résistances prévues pour leur fonctionnement final en service.
Le programme des essais, établi par l'inspecteur, comprenant l'indication des procédures de charge et des performances attendues, doit être soumis au directeur des travaux pour la réalisation et être communiqué au concepteur et au constructeur.
Les essais de charge doivent se dérouler selon les modalités indiquées par l'inspecteur, qui en assume la pleine responsabilité, le responsable étant le directeur des travaux pour ce qui concerne leur exécution matérielle.
Les essais de charge sont des essais de comportement des ouvrages sous les actions de service. De manière générale, il doivent être de nature à générer les contraintes maximales de service pour des combinaisons caractéristiques (rares). Pour ce qui concerne le type de structure et la nature des charges, les essais peuvent être, le cas échéant, prolongés dans le temps ou répétés sur plusieurs cycles.
Le jugement du résultat de l'essai relève de la responsabilité de l'inspecteur.
Le résultat de l'essai doit être évalué sur la base des éléments suivants:
-
les déformations s'accroissent de manière plus ou moins proportionnelle aux charges;
-
aucune fracture, fissuration, déformation ou déficience compromettant la sécurité ou la conservation de l'ouvrage ne survient durant l'essai;
-
la déformation résiduelle après la première application de la charge maximale ne dépasse pas un pourcentage de la déformation totale proportionnée aux tassements initiaux de type anélastique de la structure faisant l'objet de l'essai. À l'inverse, si cette limite est dépassée, des essais de charge ultérieurs doivent indiquer que la structure tend à un comportement élastique.
-
la déformation élastique n'est pas supérieure à la déformation calculée.
Les essais statiques peuvent, à la discrétion de l'inspecteur et en rapport avec l'importance de l'ouvrage, être complétés par des essais dynamiques et des essais à la rupture sur des éléments structurels.
Dans le cas de constructions dotées de dispositifs antisismiques, pour la réalisation du contrôle statique, le contrôle de la mise en place des dispositifs, dans le respect des tolérances et des modalités de pose prescrites par le projet, revêt une importance fondamentale, tout comme la vérification de la séparation complète entre sous-structure est superstructure et entre cette dernière et d'autres structures adjacentes, avec le respect rigoureux des distances de séparation prévues dans le projet. 
L'inspecteur peut également imposer des essais dynamiques spécifiques permettant de vérifier le comportement dynamique de la construction.
9.2.1
STRUCTURES PRÉFABRIQUÉES
En présence de structures préfabriquées mises en place, et sans préjudice de ce qui précède, des contrôles permettant de vérifier la conformité de l'ouvrage aux exigences conceptuelles doivent être effectués; le contrôle de la pose des éléments préfabriqués et du respect du projet dans les tolérances et les dispositions des armatures et des joints, ainsi que dans la vérification de dispositif de raccord revêt en outre une importance fondamentale
9.2.2
PONTS ROUTIERS
Sans préjudice de ce qui précède, il faudra en particulier s'assurer que les déformations sous les charges d'essai, en termes d'abaissements, de rotations, etc. sont compatibles avec celles qui sont prévues dans le projet et que les éventuelles déformations résiduelles à l'issue du premier cycle de charge, déterminées comme indiqué précédemment, ne sont pas supérieures à 15 % des déformations maximales mesurées, ou que des essais de charge ultérieurs démontrent que les déformations résiduelles tendent à disparaître.
Pour les ponts à travée multiple, l'essai de charge doit être réalisé sur au moins un cinquième des travées, selon les modalités précisées ci-dessus.
Pour les ouvrages d'importance significative, les essais statiques devront être complétés par des essais dynamiques mesurant la réponse du pont à l'excitation dynamique, avec vérification du fait que la période fondamentale expérimentale est comparable à celle prévue par le projet.
9.2.3
PONTS FERROVIAIRES
Outre ce qui est prévu au point 9.2 qui précède, les essais de charge devront être réalisés avec adoption de charges induisant d'office les contraintes conceptuelles dues aux charges mobiles verticales à l'état limite de service, en considération de la disponibilité des moyens ferroviaires ordinaires et/ou spéciaux. Les déformations résiduelles à l'issue du premier cycle de charge, déterminées comme spécifié précédemment, ne peuvent être supérieures à 15 % des déformations maximales mesurées, sinon des essais de charge ultérieurs doivent démontrer que les déformations résiduelles tendent à disparaître.
Pour les ponts à travée multiple, l'essai de charge doit être réalisé sur au moins un cinquième des travées, selon les modalités précisées au point qui précède.
Pour les ouvrages d'importance significative, les essais statiques devront être complétés par des essais dynamiques mesurant la réponse du pont à l'excitation dynamique, avec vérification du fait que la période fondamentale expérimentale est comparable à celle prévue par le projet.
CHAPITRE 10.
RÉDACTION DES PROJETS STRUCTURELS D'EXÉCUTION ET DES NOTES DE CALCUL
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10.1.
Caractéristiques générales
Les projets d'exécution concernant les structures doivent présenter des caractéristiques de clarté d'exposition et d'exhaustivité dans les contenus et doivent en outre définir intégralement l'intervention à réaliser.
Les plans opérationnels de chantier et les plans d'approvisionnement demeurent exclus.
Le projet doit comprendre les documents suivants:
-
note de calcul structurel, incluant une description générale de l'ouvrage et des critères généraux d'analyse et de vérification;
-
note relative aux matériaux;
-
graphiques développés, détails de construction;
-
plan de maintenance de la partie structurelle de l'ouvrage;
-
compte rendu des résultats expérimentaux correspondant aux études spécialisées considérées comme nécessaires à la réalisation de l'ouvrage.
Un soin tout particulier devra être accordé au développement des notes de calcul, avec référence aux analyses réalisées à l'aide du calcul automatique, tant pour faciliter l'interprétation et la vérification des calculs que pour permettre des traitements indépendants de la part d'entités autres que le rédacteurs du document.
Le concepteur reste en tout état de cause responsable de la totalité du projet structurel.
Dans le cas d'une analyse et d'une vérification réalisées au moyen de codes de calcul, outre ce qui est spécifié précédemment, et plus particulièrement outre la Note générale structurelle, les prescriptions du point 10.2 devront être suivies. 
10.2.
ANALYSES ET VÉRIFICATIONS RÉALISÉES AU MOYEN DE CODES DE CALCUL
Si l'analyse structurelle et la vérification qui s'y rattache sont réalisées au moyen de codes de calcul automatique, le concepteur devra contrôler la fiabilité des codes utilisés et vérifier la crédibilité des résultats obtenus.
Le concepteur devra donc examiner préalablement la documentation accompagnant le logiciel pour en évaluer la fiabilité et surtout le caractère adéquat au regard du cas spécifique. À cet égard, la documentation, qui sera fournie par le producteur ou le distributeur du logiciel, devra renfermer une description complète des bases théoriques et des algorithmes utilisés, l'identification des champs d'utilisation, ainsi que des cas types entièrement résolus et commentés pour lesquels devront être fournis les fichiers d'input nécessaires à la reproduction du traitement.
10.2.1.
NOTE DE CALCUL 
Le concepteur devra veiller à ce que dans la note de calcul, la présentation des résultats proprement dits soit de nature à en garantir la lisibilité, l'interprétation correcte et la reproductibilité. Plus spécifiquement, les indications suivantes doivent être fournies dans la note de calcul:
Type d'analyse réalisée:
Préalablement, il faut:
· exposer le type d'analyse structurelle réalisée (de type statique ou dynamique, linéaire ou non linéaire) et ses justifications;
· mentionner la méthode adoptée pour résoudre le problème structurel et les méthodologie suivies pour la vérification ou pour le projet-vérification des sections;
· mentionner clairement les combinaisons de charge adoptées et, dans le cas de calculs non linéaires, les parcours de charge suivis. En tout état de cause, l'utilisation des combinaisons ou des parcours de charge adoptés, et plus spécialement concernant l'exhaustivité effective des configurations étudiées pour la structure examinée, doit être justifiée.
Origine et caractéristiques des codes de calcul
Il convient de mentionner précisément l'origine et les caractéristiques des codes de calcul utilisés en faisant mention du titre, de l'auteur, du producteur, de la version, des données de licence d'utilisation ou de toute autre forme d'autorisation d'utilisation.
Modalités de présentation des résultats
La quantité d'informations accompagnant usuellement l'utilisation de procédures de calcul automatique nécessite une attention particulière concernant les modalités de présentation des résultats, de manière à ce que celles-ci résument, dans une synthèse complète et efficace, le comportement de la structure pour le type d'analyse développée particulier. Plus spécifiquement, la note de calcul doit nécessairement mentionner les indications suivantes:
· description de l'ouvrage et de la typologie structurelle
· encadrement normatif de l'intervention;
· définition des paramètres de projet;
· description des matériaux choisis et de leurs caractéristiques mécaniques;
· critère de projection et de modélisation;
· combinaisons des actions;
· code de calcul employé;
· Respect des vérifications pour les états limites considérés.
Le résultat de chaque traitement doit être résumé dans des dessins et schémas graphiques renfermant, au moins pour les parties les plus sollicitées de la structure, les configurations déformées, la représentation graphique des principales caractéristiques de contrainte ou des composantes des efforts, les diagrammes d'enveloppe associés aux combinaisons des charges considérés, les schémas graphiques accompagnés de la représentation des charges appliquées et des réactions de liaison.
Conjointement aux diagrammes et aux schémas graphiques, les conventions relatives aux signes, aux valeurs numériques et aux unités de mesure de ces celles-ci aux points ou dans les sections significatives aux fins de l'évaluation du comportement global de la structure, et les valeurs numériques nécessaires aux vérifications de mesure de la sécurité doivent être clairement identifiés pour ces grandeurs.
Il est indiqué que les relevés généralement fournis par les programmes automatiques, auxquels la note de calcul doit faire référence, ne fassent pas partie intégrante de la note proprement dite mais en constituent une annexe.
Informations générales relatives au traitement
En aval de l'exposition des résultats, doivent également être rapportées les informations générales concernant l'examen et les contrôles effectués sur les résultats, ainsi qu'une évaluation complète du traitement du point de vue du comportement correct du modèle.
Jugement d'acceptabilité des résultats motivé
Le concepteur doit soumettre les résultats des traitements à des contrôles qui en établissent la crédibilité. Cette évaluation consistera en la comparaison avec les résultats de calculs simples, y compris à maximum très élevé, réalisés en faisant référence à des schémas ou solutions connus et adoptés, par exemple, durant la phase de première phase de définition des proportions de la structure. En outre, sur la base de considérations concernant les états de tension et de déformation déterminés, il évaluera la cohérence des choix opérés concernant la schématisation et la modélisation de la structure et des actions.
La note doit lister et illustrer synthétiquement les contrôles effectués, tels que des vérifications d'équilibre entre réactions de liaison et charges appliquées, des comparaisons entre les résultats des analyses et ceux des évaluations simplifiées, etc.
10.2.2.
ÉVALUATION INDÉPENDANTE DE CALCUL
Dans le cas où une évaluation indépendante du calcul structurel apparaît comme nécessaire ou, en tout état de cause, dans le cas d'ouvrages d'importance particulière, les calculs les plus importants doivent refaits par des entités différentes de celle qui les a réalisés initialement au moyen de programmes de calcul différents de ceux utilisés initialement, et ce aux fins de procéder à un contrôle croisé effectif des résultats des traitements.
CHAPITRE 11.
MATÉRIAUX ET PRODUITS À USAGE STRUCTUREL
 TC " CHAPITRE 11 - MATÉRIAUX ET PRODUITS À USAGE STRUCTUREL" \f C \l "1" 
11.1.
GÉNÉRALITÉS 
Sont définis comme matériaux et produits à usage structurel, utilisés dans les ouvrages soumis aux présentes normes, ceux qui permettent à un ouvrage dans lequel ils sont incorporés de manière permanente de satisfaire de façon prioritaire l'exigence de base des ouvrages nº 1 «Résistance mécanique et stabilité» visée à l’annexe I du règlement (UE) nº 305/2011.
Les matériaux et les produits à usage structurel doivent répondre aux exigences indiquées ci-après. 
Les matériaux et produits à usage industriel doivent être:
–
identifiés de façon univoque par le fabricant, selon les procédures rappelées ci-après;
–
qualifiés sous la responsabilité du fabricant, selon les procédures rappelées ci-après;
–
acceptées par le directeur des travaux au moyen de l'acquisition et la vérification de la documentation d'identification et de qualification, ainsi qu'au moyen, éventuellement, des essais d'acceptation. 
En particulier, en ce qui concerne l'identification et la qualification, peuvent se présenter les cas suivants: 
A)
matériaux et produits pour lesquels est disponible, pour l'usage structurel prévu, une norme européenne harmonisée dont le référentiel est publié au JOUE. À la fin de la période de coexistence, leur emploi dans les ouvrages est possible uniquement s'ils sont accompagnés de la «Déclaration de performance» et du marquage CE, prévu au chapitre II du règlement (UE) nº 305/2011; 
B)
matériaux et produits à usage structurel pour lesquels n'est disponible aucune norme européenne harmonisée n'est disponible ou rentre dans la période de coexistence, et pour lesquels la qualification est prévue selon les modalités et les procédures indiquées dans les présentes normes. Et sans préjudice du cas où, durant la période de coexistence de la norme harmonisée spécifique, le fabricant a volontairement opté pour le marquage CE; 
C)
matériaux et produits à usage structurel ne rentrant dans aucun des types A) ou B). Dans ce cas, le fabricant devra parvenir au marquage CE sur la base de l'«Évaluation technique européenne» (ETA) pertinente, ou devra obtenir un «Certificat d'évaluation technique» délivré par le président du Conseil supérieur des travaux publics, après examen par le service technique central, notamment sur la base des lignes directrices approuvées par le Conseil supérieur des travaux publics, lorsqu'elles existent; les lignes directrices relatives aux procédures spécifiques pour la délivrance du «Certificat d'évaluation technique» sont approuvées par décret du président du Conseil supérieur des travaux publics, sur avis conforme de la section compétente.
Dans le cas C), si le fabricant prévoit d'employer des produits structurels ayant également des fonctions de compartimentage anti-incendie, en déclarant aussi la performance de la caractéristique essentielle, à savoir la résistance au feu, les lignes directrices sont élaborées par le service technique central, de concert, pour l'évaluation de cet aspect spécifique, avec le département des pompiers, du secours public et de la défense civile du ministère de l'intérieur.
Le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics publie périodiquement la liste des lignes directrices pour la délivrance du certificat d'évaluation technique de produits spécifiques.
A l'exception de portant le marquage CE, des matériaux et produits conformes à d'autres spécifications techniques peuvent être employés, à condition que lesdites spécifications garantissent un niveau de sécurité équivalent à celui prévu par les présentes normes. Cette équivalence sera vérifiée via des procédures ad hoc établies par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, après avoir entendu le Conseil supérieur.
Afin de démontrer l'identification, la qualification et la traçabilité des matériaux et produits à usage structurel, le fabricant, ou tout autre opérateur économique [importateur, distributeur ou mandataire au sens de l'article 2 du règlement (UE) nº 305/2011], selon les dispositions et les compétences visées au chapitre III du règlement (UE) nº 305/2011, est tenu de fournir une copie de la susdite documentation d'identification et de qualification (cas A, B ou C), dont les informations devront être reportées sur les documents de transport, par le fabricant jusqu'au chantier, y compris les éventuelles phases de commercialisation intermédiaire, rattachables à la fourniture spécifique.
En rédigeant la «Déclaration de performance» et la documentation de qualification, le fabricant assume la responsabilité de la conformité du produit de construction aux performances déclarées. En outre, le fabricant déclare assumer la responsabilité de la conformité du produit de construction à la «Déclaration de performance» ou à la documentation de qualification et à toutes les exigences applicables. 
Pour tout matériau ou produit identifié et qualifié au moyen du marquage CE, il incombe au directeur des travaux, lors de la phase d'acceptation, de s'assurer de la présence du marquage CE et de demander une copie de la documentation de marquage CE et de la Déclaration de performance visées au chapitre II du règlement (UE) nº 305/2011, ainsi que - chaque fois qu'il le juge nécessaire à la vérification susmentionnée - une copie du certificat de constance de la performance du produit ou de conformité du contrôle de la production en usine, visés au chapitre IV et à l'annexe V du règlement (UE) nº 305/2011, délivré par l'organisme notifié approprié, conformément au chapitre VII du même règlement (UE) nº 305/2011.
En ce qui concerne les produits non qualifiés au moyen du marquage CE, le directeur des travaux devra s'assurer de la présence et du régime de validité de la documentation de qualification (cas B) ou du certificat d'évaluation technique (cas C). Les fabricants peuvent utiliser comme certificats d'évaluation technique les certificats d'aptitude technique à l'emploi qui ont été délivrés par le service technique central avant l'entrée en vigueur des présentes normes techniques, jusqu'à la fin de leur validité.
Il incombera en outre au directeur des travaux, dans le cadre de l'acceptation des matériaux avant leur installation, de vérifier que lesdits produits correspondent à ce qui est indiqué dans la documentation d'identification et de qualification, ainsi que de vérifier l'aptitude du produit pour l'usage spécifique, en vérifiant les performances déclarées pour le produit dans le respect des exigences établies par la norme technique applicable à l'usage spécifique et par les documents de projet, avec une référence particulière au Rapport sur les matériaux, visé au point 10.1. 
L'absence de respect des prescriptions susmentionnées entraînera l'interdiction d'employer le matériau ou produit.
À la fin des travaux qui concernent les éléments structurels, le directeur des travaux rédige, dans le cadre du Rapport d’achèvement des travaux visé à l'article 65 du décret du président de la République nº 380/2001, une section spécifique relative aux contrôles et essais d'acceptation sur les matériaux et produits structurels, dans laquelle est donnée une preuve documentaire concernant l'identification et la qualification des matériaux et produits, les essais d'acceptation et les éventuelles autres évaluations des performances. 
Le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics pourra effectuer une action de surveillance sur les chantiers et les lieux de travail pour vérifier la bonne application des présentes dispositions, conformément au chapitre V du décret législatif 106/2017 et au chapitre VIII du règlement (UE) nº 305/2011. 
Les essais des matériaux et produits, en fonction des procédures spécifiques applicables, comme spécifié au cas par cas ci-après, doivent généralement être effectués par: 
a)
les laboratoires d'essai notifiés en vertu du chapitre VII du règlement (UE) nº 305/2011; 
b)
les laboratoires visés à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001; 
c)
d'autres laboratoires possédant la compétence adéquate et les équipements appropriés, après autorisation du service technique central; 
Chaque fois que sont appliquées les spécifications techniques européennes harmonisées, aux fins du marquage CE, les activités de certification de produit ou de contrôle de production en usine et d'essai devront être exécutées par les personnes prévues par le système d'évaluation et de vérification de la constance des performances, visé au chapitre IV et à l'annexe V du règlement (UE) nº 305/2011, applicable au produit. 
Les fabricants de matériaux, produits ou composants réglementés par la présente norme doivent se doter des procédures de contrôle de production en usine adéquates. Par contrôle de production en usine, on entend le contrôle permanent de la production, effectué par le fabricant. Toutes les procédures et les dispositions adoptées par le fabricant doivent être documentées systématiquement et être mises à la disposition de toute personne ou organisme de contrôle habilités. 
Si le fabricant n'est pas établi sur le territoire de l'Union européenne, il devra nommer un mandataire établi sur le territoire de l'Union, autorisé à agir pour le compte du Fabricant pour les missions indiquées dans le mandat, conformément à l'article 12 du règlement (UE) nº 305/2011.
Tout renvoi aux spécifications techniques harmonisées, visées dans le règlement (UE) nº 305/2011, contenu dans la présente norme doit s'entendre comme faisant référence à la dernière version mise à jour, sauf si spécifié autrement. Tout renvoi aux spécifications techniques volontaires UNI, EN et ISO contenu dans la présente norme doit s'entendre comme faisant référence à la date de publication si elle est indiquée, ou, si elle ne l'est pas, à la dernière version mise à jour. Les listes des spécifications techniques volontaires UNI, EN et ISO rappelées dans la présente norme seront mises à jour périodiquement au moyen d'autres mesures.
11.2.
BÉTON 
Les normes contenues dans le présent point s'appliquent au béton à usage structurel, armé ou non, normal ou précontraint, visé au point 4.1. 
11.2.1.
SPÉCIFICATIONS POUR LE BÉTON 
La prescription du béton au moment du projet doit être au moins caractérisée par la classe de résistance, la classe de consistance à la coulée et le diamètre maximal du granulat, ainsi que la classe d'exposition, visés par la norme UNI EN 206:2016. Dans le cas de l'emploi d'armatures de pré- ou post-tension incorporées de façon permanente dans les bétonnages, l'indication de la classe de teneur en chlorures est également obligatoire. La classe de résistance se distingue par les valeurs caractéristiques des résistances cubique Rck et cylindrique fck en compression uni-axiale, mesurées respectivement sur des cubes d'arête 150 mm et sur des cylindres de diamètre 150 mm et de hauteur 300 mm. 
En outre, devront être indiqués les processus de cure et les procédures de mise en œuvre, en faisant utilement référence à la norme UNI EN 13670 et aux Lignes directrices pour la mise en œuvre du béton structurel, ainsi qu’aux Lignes directrices pour l’évaluation des caractéristiques du béton mis en œuvre élaborées et publiées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
La résistance caractéristique à la compression est définie comme la résistance pour laquelle il y a 5 % de probabilité de trouver des valeurs inférieures. Dans les présentes normes la résistance caractéristique désigne celle déduite d'essais sur des éprouvettes telles que décrites ci-dessus, confectionnées et vieillies comme spécifié au point 11.2.4, exécutés à 28 jours de cure. Pourront être indiqués d'autres temps de cure auxquels rattacher les mesures de résistance et la valeur caractéristique correspondante. En outre, il devra être tenu compte des effets produits par les éventuels processus accélérés de cure.
Le conglomérat pour la coulée des structures d'un ouvrage ou d'une partie de celle-ci est considéré comme homogène aux fins du contrôle (selon les performances) s'il possède les mêmes caractéristiques de performance (classe de résistance et classe d'exposition).
11.2.2.
CONTRÔLES DE QUALITÉ DU BÉTON 
Le béton doit être produit sous un régime de contrôle de qualité, afin de garantir qu'il respecte les prescriptions définies lors de la phase de projet. 
Le contrôle se divise en plusieurs phases: 
Évaluation préliminaire 
Elle sert à déterminer, avant le début de la construction des ouvrages, le mélange qui servira à produire le béton conformément aux prescriptions du projet. 
Contrôle de production 
Concerne le contrôle à exécuter sur le béton durant la production du béton selon un processus industrialisé. 
Contrôle d'acceptation 
Concerne le contrôle à exécuter sur le béton utilisé pour l'exécution de l'ouvrage, avec prélèvement effectué au moment de la coulée des éléments structurels. 
Essais complémentaires 
Ce sont des essais qui sont exécutés, le cas échéant, en complément des essais d'acceptation. 
Les essais d'acceptation et les éventuels essais complémentaires, y compris les carottages visés au point 11.2.6, doivent être exécutés et certifiés par les laboratoires visés à l'article 59 du DPR nº 380/2001. 
Le constructeur reste dans tous les cas le responsable de la qualité du béton mis en œuvre, qui sera contrôlée par le directeur des travaux, selon les procédures prévues au point 11.2.5.
11.2.3.
ÉVALUATION PRÉLIMINAIRE 
Le constructeur, avant le début de la construction de l'ouvrage, doit effectuer les essais préliminaires d'étude appropriés et acquérir la documentation appropriée concernant les composants, pour chaque mélange homogène de béton à utiliser, afin d'obtenir les performances exigées par le projet. 
Dans le cas de fournitures provenant d'une installation de production industrialisée avec certificat de contrôle de la production en usine prévu au point 11.2.8, cette documentation est constituée par les documents d'identification, de qualification et de contrôle des produits à fournir.
Le directeur des travaux a l'obligation d'acquérir, avant le début de la construction, la documentation relative à l'évaluation préliminaire des performances et d'accepter les types de béton à fournir, avec faculté de faire réaliser d'autres essais préliminaires. Le directeur des travaux a dans tous les cas l'obligation d'exécuter des contrôles systématiques au cours de la mise en œuvre, pour vérifier la conformité des caractéristiques du béton fourni avec celles établies dans le projet. 
11.2.4.
PRÉLÈVEMENT ET MISE À L'ESSAI DES ÉCHANTILLONS 
Un prélèvement consiste à prélever sur les mélanges, au moment de la mise en œuvre et en présence du directeur des travaux ou d'une personne ayant sa confiance, le béton nécessaire à la confection d'un groupe de deux éprouvettes. 
La moyenne des résistances à la compression des deux éprouvettes d'un prélèvement représente la «Résistance de prélèvement» qui constitue la valeur en référence à laquelle sont exécutés les contrôles du béton. Le prélèvement n'est pas accepté si la différence entre les valeurs de résistance des deux éprouvettes est supérieure à 20 % de la valeur inférieure; dans ce cas sont appliquées les procédures prévues au point 11.2.5.3.
Le directeur des travaux est tenu de prescrire d'autres prélèvements par rapport au nombre minimal, indiqué dans les points suivants, chaque fois que des variations de qualité et/ou de provenance des constituants du mélange peuvent laisser présumer une variation de qualité du béton lui-même, telle qu'il ne peut plus être considéré comme homogène. 
Pour la préparation, la forme, les dimensions et le vieillissement des éprouvettes de béton est applicable ce qui est indiqué dans les normes UNI EN 12390-1:2012 et UNI EN 12390-2:2009. 
En ce qui concerne la procédure à suivre pour déterminer la résistance à la compression des éprouvettes de béton, est applicable ce qui est indiqué dans les normes UNI EN 12390-3:2009 et UNI EN 12390-4:2002. 
En ce qui concerne la procédure à suivre pour déterminer la masse volumique, est applicable ce qui est indiqué dans la norme UNI EN 12390-7:2009. 
11.2.5.
CONTRÔLE D'ACCEPTATION 
Le contrôle d'acceptation est exécuté par le directeur des travaux sur chaque mélange homogène et prend la forme, en fonction de la quantité de béton en phase d'acceptation: 
– du contrôle de type A visé au point 11.2.5.1;
– du contrôle de type B visé au point 11.2.5.2. 
Le contrôle d'acceptation est positif et la quantité de béton acceptée si sont constatées les inégalités indiquées dans le tableau 11.2.I suivant:
Tableau 11.2.I 
	Contrôle de type A 
	Contrôle de type B 

	Rc,min ≥ Rck - 3,5 

	Rcm28 ≥ Rck + 3,5 
	Rcm28 ≥ Rck + 1,48 s 

	(Nb prélèvements: 3) 
	(Nb prélèvements ≥ 15) 


où: Rcm28 = résistance moyenne des prélèvements (N/mm²);
Rc,min = valeur minimale de résistance des prélèvements (N/mm²);
s = écart quadratique moyen
11.2.5.1
Contrôle de type A 
Tout contrôle de type A se réfère à une quantité de mélange homogène non supérieure à 300 m3 et est constitué de trois prélèvements, dont chacun est exécuté sur un maximum de 100 m3 de coulée de mélange homogène. On obtient donc un contrôle d’acceptation tous les 300 m3 de coulée au maximum. Pour chaque jour de coulée doit être effectué au moins un prélèvement. 
Dans les constructions de moins de 100 m3 de coulée de mélange homogène, sous réserve de l'obligation d'effectuer au moins 3 prélèvements et du respect des limitations susmentionnées, il est permis de déroger à l'obligation de prélèvement quotidien. 
11.2.5.2
Contrôle de type B 
Pour la réalisation d'ouvrages structurels exigeant l'emploi de plus de 1 500 m3 de mélange homogène, le contrôle d'acceptation de type statistique (type b) est obligatoire. 
Le contrôle se réfère à un mélange homogène et doit être exécuté avec une fréquence non inférieure à un contrôle tous les 1 500 m3 de béton. 
Tout contrôle d'acceptation de type B est constitué d'au moins 15 prélèvements, dont chacun est exécuté sur 100 m3 de coulée de mélange homogène. Pour chaque jour de coulée doit être effectué au moins un prélèvement.
Si les contrôles statistiques sont exécutés avec précision, l'interprétation des résultats expérimentaux peut être réalisée avec les méthodes complètes de l'analyse statistique en prenant la loi de distribution la plus correcte et sa valeur moyenne, ainsi que le coefficient de variation (rapport entre écart type et valeur moyenne). Les bétons ayant un coefficient de variation supérieur à 0,3 ne sont pas acceptables. Pour les bétons ayant un coefficient de variation (s/Rm) supérieur à 0,15, des contrôles plus précis sont nécessaires, qui doivent être complétés par les essais complémentaires visés au point 11.2.7. 
Enfin, la résistance caractéristique Rck de calcul devra être inférieure à la valeur expérimentale correspondant au fractile inférieur 5 % des résistances de prélèvement et la résistance minimale de prélèvement Rc,min devra être supérieure à la valeur correspondant au fractile inférieure 1 %. 
11.2.5.3
Prescriptions communes aux deux critères de contrôle 
Le prélèvement des éprouvettes pour le contrôle d'acceptation doit être exécuté en présence du directeur des travaux ou d'un technicien ayant sa confiance, qui rédige le procès-verbal de prélèvement et organise l'identification des éprouvettes au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc.; la certification effectuée par le laboratoire d'essais de matériaux doit faire référence à ce procès-verbal. 
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais sur le béton procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi. 
La demande d'essais au laboratoire doit être signée par le directeur des travaux et doit contenir des indications précises sur la position des structures concernées par chaque prélèvement. 
Les essais non demandés par le directeur des travaux ne peuvent pas faire partie de l'ensemble statistique qui sert à déterminer la résistance caractéristique du matériau. 
Les essais de compression doivent être exécutés conformément aux normes UNI EN 12390-3:2009, entre le 28e et le 30e jour de cure et dans tous les cas dans les 45 jours suivant la date de prélèvement. En cas de non-respect de ces termes, les essais de compression devront être complétés par ceux relatifs au contrôle de la résistance du béton mis en œuvre.
Les certificats d'essai délivrés par les laboratoires doivent contenir au moins: 
–
l'identification du laboratoire qui délivre le certificat;
–
une identification univoque du certificat (numéro de série et date de délivrance) et de chacune de ses pages, ainsi que le nombre total de pages; 
–
l'identification du commettant des travaux en cours d'exécution et du chantier de référence; 
–
le nom du directeur des travaux qui demande l'essai; 
–
la description, l'identification et la date de prélèvement des échantillons destinés à l'essai; 
–
la date de réception des échantillons et la date d'exécution des essais; 
–
l'identification des spécifications d'essai ou la description de la méthode ou procédure adoptée, avec indication des normes de référence pour l'exécution de l'essai; 
–
les dimensions réellement mesurées des échantillons soumis à essai, après éventuelle rectification; 
–
les modalités de rupture des échantillons; 
–
la masse volumique de l'échantillon; 
–
les valeurs des performances mesurées. 
Pour les éléments préfabriqués de série, réalisés selon un processus industrialisé, sont valables les indications spécifiques visées au point 11.8.3.1. 
L'ouvrage ou la partie d'ouvrage réalisée avec le béton non conforme aux contrôles d'acceptation ne peut être acceptée tant que la non-conformité n'a pas été définitivement résolue. Le constructeur doit procéder à une vérification des caractéristiques du béton mis en œuvre au moyen de l'emploi d'autres moyens d'investigation, conformément aux prescriptions du directeur des travaux et conformément à ce qui est indiqué au point 11.2.6. Si les susdits contrôles confirment la non-conformité du béton, il doit être procédé, après avoir entendu l'ingénieur concepteur, à un contrôle théorique et/ou expérimental de la sécurité de la structure concernée par la quantité de béton non conforme, sur la base de la résistance réduite du béton. 
S'il n'est pas possible d'effectuer la susdite vérification des caractéristiques du béton, ou si les résultats du contrôle théorique et/ou expérimental ne sont pas satisfaisants, on peut: conserver l'ouvrage ou une partie de celui-ci pour un usage compatible avec les caractéristiques de performance diminuées constatées, exécuter des travaux de consolidation, ou encore démolir l'ouvrage ou une partie de celui-ci. 
Les contrôles d'acceptation sont obligatoires et le réceptionnaire est tenu d'en vérifier la validité, qualitative et quantitative; lorsqu'ils n'ont pas été respectés, le réceptionnaire est tenu de faire exécuter des essais qui attestent des caractéristiques du béton, selon la même procédure que celle qui est appliquée quand ne sont pas respectées les limites fixées par les contrôles d'acceptation. 
11.2.6.
CONTRÔLE DE LA RÉSISTANCE DU BÉTON MIS EN ŒUVRE 
La résistance du béton dans la structure dépend de la résistance du béton mis en œuvre, de sa pose et de son compactage, des conditions environnementales durant la coulée, et de la cure. 
Dans le cas où:
a)
les résistances à la compression des éprouvettes prélevées durant la coulée ne satisfont pas les critères de la résistance caractéristique prévue dans le projet, ou si
b)
des doutes surgissent concernant les modalités de confection, de conservation, de cure et d'essai des éprouvettes de béton, ou
c)
si surgissent des doutes concernant les modalités de mise en œuvre, compactage et cure du béton, ou
d)
s'il est nécessaire d'évaluer a posteriori les propriétés d'un béton précédemment mis en œuvre, 
on peut procéder à une évaluation des caractéristiques de résistance au moyen d'une série d'essais destructifs et non destructifs. 
Ces essais ne se substituent en aucun cas aux contrôles d'acceptation, mais peuvent servir au directeur des travaux ou au réceptionnaire pour formuler un jugement sur le béton mis en œuvre.
La valeur caractéristique de la résistance du béton mis en œuvre (définie comme la résistance caractéristique in situ, Rckis ou fckis) est en général inférieure à la valeur de la résistance caractéristique retenue en phase de calcul Rck o fck. Pour les seuls aspects relatifs à la sécurité structurelle et sans préjudice d'éventuelles défauts de durabilité, est acceptable une valeur caractéristique de la résistance in situ non inférieure à 85 % de la résistance caractéristique retenue en phase de calcul. Pour les modalités de détermination de la résistance à la compression in situ, mesurée avec des techniques adéquates (destructives et non destructives), on pourra faire utilement référence aux normes UNI EN 12504-1, UNI EN 12504-2, UNI EN 12504-3, UNI EN 12504-4. La résistance caractéristique in situ doit être calculée conformément aux dispositions de la norme UNI EN 13791:2008, points 7.3.2 et 7.3.3, en considérant l'approche B si le nombre de carottes est inférieur à 15, ou l'approche A si le nombre de carottes est supérieur ou égal à 15, conformément aux Lignes directrices pour le mise en œuvre du béton structurel et pour l'évaluation des caractéristiques mécaniques du béton élaborées et publiées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
11.2.7.
ESSAIS COMPLÉMENTAIRES 
Ce sont des essais qui sont éventuellement exécutés afin d'estimer la résistance du béton lors de phases de construction particulières (précontrainte, mise en œuvre) ou dans des conditions d'utilisation particulières (températures exceptionnelles, etc.). 
La procédure de contrôle est la même que celle des contrôles d'acceptation. 
Ces essais ne peuvent se substituer aux contrôles d'acceptation relatifs aux éprouvettes confectionnées et curées selon les prescriptions du point 11.2.4. 
Les résultats de ces essais pourront servir au directeur des travaux ou au réceptionnaire pour formuler un jugement sur le béton mis en œuvre. 
11.2.8.
PRESCRIPTIONS RELATIVES AU BÉTON FABRIQUÉ SELON UN PROCESSUS INDUSTRIALISÉ 
Par béton fabriqué selon un processus industrialisé, on entend un béton produit au moyen d'installations, de structures et de techniques organisées aussi bien sur un chantier que dans un établissement externe au chantier lui-même. 
Les installations de production du béton selon un processus industrialisé réglementé par les présentes normes doivent être propres à une production constante, posséder les machines adéquates pour la fabrication, ainsi que le personnel expert et les équipements aptes à mettre à l'essai, évaluer et maintenir la qualité du produit. 
Les installations doivent être dotées d'un système permanent de contrôle interne de la production afin de garantir que le produit répond aux exigences des présentes normes et que cette conformité est constamment maintenue jusqu'à son emploi. 
Le système de contrôle de la production de béton fabriqué selon un processus industrialisé dans les installations d'un fournisseur, organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001, doit faire référence aux indications spécifiques contenues dans les Lignes directrices pour la production, le transport et le contrôle du béton préfabriqué élaborées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
Ce système de contrôle doit être certifié par des organismes tiers indépendants opérant en conformité avec la norme UNI CEI EN ISO/IEC 17021, agréés par le service technique du Conseil supérieur des travaux publics sur la base de critères spécialement établis par le Conseil supérieur des travaux publics.
Les documents qui accompagnent toute fourniture de béton fabriqué selon un processus industrialisé doivent indiquer les informations relatives à cette certification. 
Dans le cas où l'installation de production industrialisée appartiendrait au constructeur dans le cadre d'un chantier spécifique, la susdite certification ne sera pas nécessaire si le système de gestion de la qualité du constructeur - organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001 et certifié par un organisme accrédité - prévoit l'existence et l'application d'un système de contrôle de la production de l'installation, conformément aux indications spécifiques contenues dans les Lignes directrices pour la production, la transport et le contrôle du béton préfabriqué élaborées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
Le directeur des travaux, qui est tenu de vérifier ce qui précède et de rejeter toute fourniture provenant d'installations non conformes, devra effectuer les essais d'acceptation prévus au point 11.2.5 et recevoir, avant le début de la fourniture, une copie de la certification du contrôle du processus de production. 
Pour les productions de béton jusqu'à 1 500 m3 de mélange homogène, effectuées directement sur le chantier, selon des processus de production temporaires et non industrialisés, le béton doit être fabriqué sous la responsabilité directe du constructeur. Le directeur des travaux doit acquérir, avant le début de la production, la documentation relative aux critères et aux essais qui ont conduit à la détermination des performances de chaque mélange homogène de conglomérat, comme indiqué au point 11.2.3. 
11.2.9.
COMPOSANTS DU BÉTON 
11.2.9.1
Liants 
Dans les ouvrages objet des présentes normes, doivent être exclusivement employés les liants hydrauliques prévus par les dispositions en vigueur en la matière, dotés du marquage CE en conformité avec la norme européenne harmonisée UNI EN 197-1, ou avec un Agrément technique européen spécifique, à condition qu'ils soient propres à l'emploi prévu ainsi que, dans la mesure où ce n'est pas contradictoire, conformes aux prescriptions prévues par la loi nº 595 du 26 mai 1965. 
L'emploi de ciments alumineux est exclu. 
L'emploi des ciments rappelés à l'article 1, lettre C, de la loi nº 595 du 26 mai 1965 est limité aux bétons pour barrages de retenue. 
Pour la réalisation de digues et autres ouvrages massifs similaires qui exigent une faible chaleur d'hydratation, doivent être utilisés les ciments spéciaux avec chaleur d'hydratation très basse dotés du marquage CE conformément à la norme européenne harmonisée UNI EN 14216. 
Les liants hydrauliques, lorsqu'ils sont introduits sur le marché par un distributeur via un centre de distribution, doivent être à l'origine dotés du marquage CE susmentionné. Le centre de distribution, tel que défini dans la norme UNI EN 197-2, doit posséder une autorisation d'utilisation dudit marquage, accordée au distributeur par un organisme de certification notifié, sur la base des procédures de la norme UNI EN 197-2, prouvant que la conformité du produit marqué CE a été maintenue durant les phases de transport, réception, dépôt, emballage et expédition, de même que sa qualité et son identité.
Si le béton est exposé à des conditions environnementales chimiquement agressives, des ciments avec des caractéristiques adéquates de résistance aux agressions spécifiques doivent être utilisés. Plus spécifiquement, dans un environnement sulfatique, doivent être employés des ciments résistants aux sulfates conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 197-1 et à la norme UNI 9156:1997 ou, dans des conditions de ruissellement, des ciments résistants au ruissellement conformes à la norme UNI 9606:2015.
11.2.9.2
Granulats 
Sont propres à la production de béton à usage structurel les granulats issus de la transformation de matériaux naturels, artificiels, ou issus de processus de recyclage conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 12620 et, dans le cas des granulats légers, à la norme européenne harmonisée UNI EN 13055-1. 
Le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance de ces granulats, au sens du règlement (UE) nº 305/2011, est indiqué dans le tableau 11.2.II. 
Tableau 11.2.II 
	Spécification technique européenne harmonisée de référence
	Usage prévu
	Système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance 

	Granulats pour béton UNI EN 12620 et UNI EN 13055-1
	Béton structurel
	2 +


L'emploi de granulats grossiers issus du recyclage est permis dans les limites indiquées dans le tableau 11.2.III à condition que le mélange de béton, fabriqué avec des granulats recyclés, soit préalablement qualifié et documenté, puis accepté sur le chantier, via les procédures prévues par les présentes normes. 
Tableau 11.2.III
	Origine du matériau recyclé 
	Classe du béton 
	pourcentage d'emploi

	Démolition d'édifices (moellons) 
	= C 8/10
	jusqu'à 100 %.

	démolition béton uniquement et béton armé (fragments de béton ≥ 90 %, UNI EN 933-11:2009)
	≤ C20/25
	jusqu'à 60%.

	
	≤ C30/37
	≤ 30%

	
	≤ C45/55
	≤ 20%

	Réutilisation de béton interne dans les usines de préfabrication qualifiées - de toute classe 
	Classe inférieure au béton d'origine
	jusqu'à 15%.

	
	Même classe que le béton d'origine
	jusqu'à 10%.


En ce qui concerne les contrôles d'acceptation des granulats qui doivent être effectués par le directeur des travaux, ils sont destinés, entre autres, à vérifier les caractéristiques techniques indiquées dans le tableau 11.2.IV. Les méthodes d'essai qui doivent être utilisées sont celles indiquées dans les normes européennes harmonisées précitées, spécifiques à chaque caractéristique.
Tableau 11.2.IV – Contrôles d'acceptation des granulats pour béton structurel 
	Caractéristiques techniques 

	Description pétrographique 

	Dimension de l'agrégat (analyse granulométrique et teneur en fins) 

	Indice d'aplatissement

	Teneur en sulfates et en soufre

	Dimension pour le filler 

	Résistance à la fragmentation/concassage (pour béton Rck ≥ C50/60 et agrégat issu du recyclage)


Le projet, dans les prescriptions spécifiques, pourra faire utilement référence aux normes UNI 8520-1 et UNI 8520-2, afin d'identifier les limites d'acceptabilité des caractéristiques techniques des granulats. 
11.2.9.3
Ajouts 
Dans les bétons est autorisé l'emploi d'ajouts, en particulier cendres volantes, laitiers granulés de haut fourneau et fumées de silice, à condition qu'ils ne modifient pas négativement les caractéristiques de performance. 
Les cendres volantes doivent satisfaire les conditions de la norme européenne harmonisée UNI EN 450-1. En ce qui concerne leur emploi, on pourra faire utilement référence aux critères établis par les normes UNI EN 206 et UNI EN 11104.
Les fumées de silice doivent satisfaire les conditions de la norme européenne harmonisée UNI EN 13263-1. 
11.2.9.4
Additifs 
Les additifs doivent être conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 934-2. 
11.2.9.5
Eau de gâchage 
L'eau de gâchage, y compris l'eau de recyclage, doit être conforme à la norme UNI EN 1008: 2003. 
11.2.9.6
Mélanges préfabriqués de composants pour béton 
En l'absence de norme harmonisée européenne spécifique, le fabricant de mélanges préfabriqués de composants pour bétons, auxquels l'eau de gâchage est ajoutée sur le chantier, doit documenter la conformité de chaque composant à la norme harmonisée européenne afférente. 
11.2.10.
CARACTÉRISTIQUES DU BÉTON 
Les caractéristiques du béton peuvent être déduites, en phase de conception, des formules indiquées aux points ci-après. Pour tout ce qui n'est pas prévu, on pourra faire utilement référence à la section 3 de la norme UNI EN 1992-1-1:2005. 
11.2.10.1
Résistance à la compression 
En phase de projet structurel, on se réfèrera à la résistance caractéristique à la compression sur cubes Rck, telle que définie au point 11.2.1. 
De la résistance cubique, on passera à la résistance cylindrique à utiliser dans les vérifications au moyen de l'expression: 

fck = 0,83 ∙ Rck
[11.2.1]
Toujours en phase de prévisions de projet, il est possible de passer de la valeur caractéristique à la valeur moyenne de la résistance cylindrique au moyen de l'expression 

fcm = fck + 8 [N/mm2]
[11.2.2]
11.2.10.2
Résistance à la traction 
La résistance à la traction du béton peut être déterminée par expérimentation directe, réalisée sur des éprouvettes spécialement conçues, selon la norme UNI EN 12390-2:2009, au moyen des essais suivants: 
–
essais de traction directe;
–
essais de traction indirecte: (selon la norme UNI EN 12390-6:2010 ou une méthode démontrée équivalente);
–
essais de traction par flexion: (selon la norme UNI EN 12390-5:2009 ou une méthode démontrée équivalente). 
En phase de conception, on peut retenir comme résistance moyenne à la traction simple (axiale) du béton la valeur (en N/mm2): 

fctm = 0,30 ( fck2/3
pour des classes ≤ C50/60
[11.2.3a] 

fctm = 2,12 ( ln [1+fcm/10]
pour des classes > C50/60
[11.2.3b] 
valeurs qui devront être réduites de 10 % en cas d'utilisation de granulats grossiers issus du recyclage dans les limites prévues par le tableau 11.2.III.
Les valeurs caractéristiques correspondant aux fractiles 5 % et 95 % retenues sont, respectivement, égales à 0,7 fctm, et 1,3 fctm. 
La valeur moyenne de la résistance à la traction par flexion retenue est, en l'absence d'expérimentation directe, égale à: 

fcfm = 1,2 fctm
[11.2.4] 
11.2.10.3
Module d'élasticité 
Comme module d'élasticité instantané du béton, on retient le module d'élasticité sécant entre la contrainte nulle et 0,40 fcm, déterminé sur la base d'essais ad hoc, à exécuter selon la norme UNI EN 12390-13:2013. 
En phase de conception, on peut retenir la valeur: 

Ecm = 22.000 ( [fcm/ 10]0,3 [N/mm2]
[11.2.5] 
qui devra être réduite de 20 % en cas d'utilisation de granulats grossiers issus du recyclage dans les limites prévues par le tableau 11.2.III. Cette formule n'est pas applicable aux bétons curés à la vapeur. Elle ne doit pas être considérée comme contraignante dans l'interprétation des contrôles expérimentaux des structures. 
11.2.10.4
Coefficient de Poisson 
Pour le coefficient de Poisson , on peut adopter, en fonction de l’état de contrainte, une valeur comprise entre 0 (béton fissuré) et 0,2 (béton non fissuré). 
11.2.10.5
Coefficient de dilatation thermique 
Le coefficient de dilatation thermique du béton peut être déterminé au moyen d'essais ad hoc, à exécuter selon la norme UNI EN 1770:2000. 
En phase de conception structurelle, ou en l'absence d'une détermination expérimentale directe, on peut retenir, pour le coefficient de dilatation thermique du béton, une valeur moyenne égale à 10 x 10-6 °C-1, restant entendu que cette grandeur dépend du type de béton considéré (rapport granulats/liant, types de granulats etc.) et peut même revêtir des valeurs sensiblement différentes de celle indiquée. 
11.2.10.6
Retrait 
La déformation axiale par retrait du béton peut être déterminée au moyen d'essais ad hoc, à exécuter selon la norme UNI 11307:2008. 
En phase de conception structurelle, et lorsque l'on n'a pas recours à des additifs spéciaux, le retrait du béton peut être évalué sur la base des indications fournies ci-après: 
La déformation totale au retrait peut être exprimée comme: 

εcs =εcd +εca
[11.2.6]
où: 
εcs
est la déformation totale par retrait 
εcd
est la déformation par retrait de dessiccation 
εca
est la déformation par retrait autogène. 
La valeur moyenne au temps infini de la déformation par retrait de dessiccation: 

εcd,∞ = kh εc0
[11.2.7]
peut être évaluée au moyen des valeurs des tableaux 11.2.Va et 11.2.Vb ci-après, en fonction de la résistance caractéristique à la compression, de l'humidité relative et du paramètre h0: 
Tableau 11.2.Va – Valeurs de εc0 
	fck
	Déformation de retrait par dessiccation (en ‰)

	
	Humidité relative (en %)

	
	20
	40
	60
	80
	90
	100

	20
	-0,62
	-0,58
	-0,49
	-0,30
	-0,17
	+0,00

	40
	-0,48
	-0,46
	-0,38
	-0,24
	-0,13
	+0,00

	60
	-0,38
	-0,36
	-0,30
	-0,19
	-0,10
	+0,00

	80
	-0,30
	-0,28
	-0,24
	-0,15
	-0,07
	+0,00


Tableau 11.2.Vb – Valeurs de kh
	h0 (mm) 
	kh

	100 
	1,00 

	200 
	0,85 

	300 
	0,75 

	≥ 500 
	0,70 


Pour les valeurs intermédiaires des paramètres indiqués, l'interpolation linéaire est permise. Le développement dans le temps de la déformation εcd peut être évalué comme: 

εcd ( t) = βds ( t − ts ) ( ε cd,∞
[11.2.8] 
où la fonction de développement temporel prend la forme 

βds(t-ts) = (t-ts) / [(t-ts)+0,04 ho3/2]
[11.2.9]
où: 
t
est l'âge du béton au moment considéré (en jours) 
ts
est l'âge du béton à partir duquel est considéré l'effet du retrait de dessiccation (normalement la fin de la cure, exprimée en jours). 
h0
est la dimension fictive (en mm) égale au rapport 2Ac / u 
Ac
est l'aire de la section en béton 
u
est le périmètre de la section en béton exposé à l'air. 
La valeur moyenne au temps infini de la déformation par retrait autogène εca,∞ peut être évaluée au moyen de la formule: 

εca,∞ = -2,5 ( ( fck − 10) ( 10-6
[11.2.10]
avec fck en N/mm2.
11.2.10.7
Viscosité 
En phase de conception, si la contrainte de compression du béton, au temps t0 = j de mise en chargement, n’est pas supérieure à 0,45 (fckj, le coefficient de viscosité φ (∞, t0), au temps infini, sauf évaluations plus précises (par ex. point 3.1.4 de la norme UNI EN 1992-1-1:2005), peut être déduit des tableaux 11.2.VI et 11.2.VII ci-après, où h0 est la dimension fictive définie au point 11.2.10.6: 
Tableau 11.2.VI – Valeurs de φ (∞, t0). Atmosphère avec humidité relative d'environ 75 % 
	t0 
	h0 ≤ 75 mm 
	h0 = 150 mm
	h0 = 300 mm
	h0 ≥ 600 mm

	3 jours 
	3,5 
	3,2 
	3,0 
	2,8

	7 jours 
	2,9 
	2,7 
	2,5 
	2,3

	15 jours 
	2,6 
	2,4 
	2,2 
	2,1


	30 jours 
	2,3 
	2,1 
	1,9 
	1,8

	≥ 60 jours 
	2,0 
	1,8 
	1,7 
	1,6


Tableau 11.2.VII - Valeurs de φ (∞, t0). Atmosphère avec humidité relative d'environ 55%
	t0 
	h0 ≤ 75 mm 
	h0 = 150 mm
	h0 = 300 mm
	h0 ≥ 600 mm

	3 jours 
	4,5 
	4,0 
	3,6 
	3,3

	7 jours 
	3,7 
	3,3 
	3,0 
	2,8

	15 jours 
	3,3 
	3,0 
	2,7 
	2,5

	30 jours 
	2,9 
	2,6 
	2,3 
	2,2

	≥ 60 jours
	2,5 
	2,3 
	2,1 
	1,9


Pour les valeurs intermédiaires, l'interpolation linéaire est permise. 
Dans le cas où est requise une évaluation dans des temps autres que t = ∞ du coefficient de viscosité, celui-ci pourra être évalué selon les modèles tirés des documents ayant une validité prouvée visés au chapitre 12.
11.2.11.
DURABILITÉ 
Pour garantir la durabilité des structures en béton armé ordinaire ou précontraint, exposées à l'action de l'environnement, il convient d'adopter des mesures propres à limiter les effets de dégradation induits par les attaques chimiques et physiques, ainsi que ceux découlant de la corrosion des armatures et des cycles de gel et dégel. 
 À cette fin, après avoir évalué opportunément les conditions environnementales du site où se dressera la construction ou celles d'emploi, conformément aux indications du tableau 4.1.III des présentes normes, lors de la phase de calcul devront être indiquées les caractéristiques du béton à employer en accord avec les Lignes directrices sur le béton structurel éditées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics en faisant également, en l'absence d'analyse spécifiques, utilement référence aux normes UNI EN 206 et UNI 11104. En outre, devront être respectées les valeurs de l'enrobage nominal visé au point 4.1.6.1.3, ainsi que les modalités et la durée de la cure humide conformément à la norme UNI EN 13670:2010 et aux Lignes directrices pour la mise en œuvre du béton structurel, ainsi qu’aux Lignes directrices pour l’évaluation des caractéristiques du béton mis en œuvre publiées par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics. 
Aux fins d'évaluation de la durabilité, dans le cadre de la formulation des prescriptions sur le béton, pourront également être prescrits des essais pour la vérification de la résistance à la pénétration des agents agressifs, tels que le dioxyde de carbone et les chlorures. On peut, en outre, tenir compte du degré d'imperméabilité du béton, en déterminant la valeur de la profondeur de pénétration de l'eau sous pression. Pour l'essai de détermination de la profondeur de la pénétration à l'eau sous pression dans le béton durci, on pourra faire utilement référence à la norme UNI EN 12390-8. 
11.2.12.
BÉTON FIBRORENFORCÉ (FRC) 
Le béton fibro-renforcé (FRC) est caractérisé par la présence de fibres discontinues dans la matrice cimentaire; ces fibres peuvent être réalisées en acier ou en matériau polymère, et doivent être marquées CE conformément aux normes européennes harmonisées, telles que UNI EN 14889-1 et UNI EN 14889-2 pour les fibres réalisées en acier ou en matériau polymère. 
Le mélange du béton fibro-renforcé doit être soumis à évaluation préliminaire selon les indications figurant au point 11.2.3, avec détermination des valeurs de résistance à la traction résiduelle fR1k pour l’état limite de service et fR3k pour l’état limite ultime, déterminés selon la norme UNI EN 14651:2007.
Pour la qualification du béton fibro-renforcé et la conception des structures en FRC, il devra être fait exclusivement référence aux dispositions spécifiques émises par le Conseil supérieur des travaux publics.
11.3.
ACIER 
11.3.1.
PRESCRIPTIONS COMMUNES À TOUS LES TYPES D'ACIER 
11.3.1.1
Contrôles 
Les présentes normes prévoient trois formes de contrôle obligatoire: 
· en établissement de production, à exécuter sur les lots de production; 
· dans les centres de transformation; 
· d'acceptation sur chantier. 
À cet égard, le Lot de production se réfère à la production continue, ordonnée chronologiquement au moyen de l'apposition de signes distinctifs sur le produit fini (couronne finie, bobine de toron, faisceau de barres, etc.). Un lot de production doit avoir comme valeurs des grandeurs nominales homogènes (dimensionnelles, mécaniques, de formation) et peut être compris entre 30 et 120 tonnes. 
11.3.1.2
Contrôles de production en usine et procédures de qualification 
Tous les aciers objet des présentes normes, qu'ils soient destinés à être utilisés comme armatures pour béton armé normal ou précontraint ou à une utilisation directe comme charpentes de structures métalliques, doivent être produits avec un système permanent de contrôle interne de la production en usine qui doit garantir le maintien du même niveau de fiabilité de la conformité du produit fini, quel que soit le processus de production.
Sans préjudice des dispositions des normes européennes harmonisées, lorsqu'elles sont applicables, le système de gestion de la qualité du produit qui régit le processus de fabrication doit être organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001 et certifié par un organisme tiers indépendant, possédant la compétence et l'organisation adéquates, opérant en conformité avec les normes UNI CEI EN ISO/IEC 17021-1.
Quand le marquage CE n'est pas applicable, au sens du règlement (UE) nº 305/2011, l'évaluation de la conformité du contrôle de production en usine et du produit fini est effectuée au moyen de la procédure de qualification indiquée ci-après.
Le service technique central de la présidence du Conseil supérieur des travaux publics est l'organisme qui délivre l'attestation de qualification pour les aciers susmentionnés.
Le début de la procédure de qualification doit être préalablement communiqué au service technique central en joignant en annexe un rapport indiquant:
1)
la liste et les caractéristiques des produits que l'on entend qualifier (type, dimensions, caractéristiques mécaniques et chimiques, etc.); 
2)
l'indication de l'établissement et la description des installations et des processus de production; 
3)
la description de l'organisation du contrôle interne de qualité avec indication des responsables de l'entreprise; 
4)
une copie de la certification du système de gestion de la qualité; 
5)
l'indication des responsables de l'entreprise chargés de la signature des certificats; 
6)
la description détaillée des appareils et des instruments du laboratoire interne de l'établissement pour le contrôle continu de la qualité; 
7)
une déclaration attestant que le service de contrôle interne de la qualité régit les contrôles de production et est indépendant des services de production; 
8)
les modalités de marquage que l'on entend adopter pour l'identification du produit fini; 
9)
la description des conditions générales de fabrication du produit ainsi que de l'approvisionnement en matières premières et/ou en produits intermédiaires (billettes, couronnes, fil machine, tôles, laminés, etc.); 
10)
une copie du manuel de qualité de l'entreprise, conforme à la norme UNI EN ISO 9001.
11)
si le fabricant n'est pas établi sur le territoire de l'Union européenne, une copie de la nomination, par mandat écrit, du mandataire.
Le service technique central vérifie le caractère complet et la cohérence de la documentation présentée et procède à une vérification documentaire préliminaire d'adéquation des processus de production et du système de gestion de la qualité dans son ensemble. 
Si cette vérification préliminaire a une issue positive, le service technique central peut effectuer une visite d'inspection dans l'établissement de production. 
Le résultat de la vérification documentaire préliminaire, ainsi que le résultat de la visite d'inspection, font ensuite l'objet d'une évaluation par le service technique central pour la ratification nécessaire et la notification du fabricant. En cas d'issue positive, le fabricant peut poursuivre la procédure de qualification du produit. En cas d'issue négative, le fabricant est requis d'apporter les actions correctives opportunes qui doivent être mises en œuvre. 
La procédure de qualification du produit se poursuit à travers les phases suivantes:
–
exécution des essais de qualification par un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 mandaté par le service technique central sur proposition du fabricant selon les procédures prévues au point 11.3.1.4; 
–
envoi des résultats des essais de qualification à soumettre au jugement de conformité au service technique central par le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 mandaté; 
–
en cas de jugement positif, le service central délivre l'attestation de qualification au fabricant et insère cette dernière dans le catalogue officiel des produits qualifiés qui est rendu disponible au public; 
–
en cas de jugement négatif, le fabricant peut identifier les causes de la non-conformité, apporter les actions correctives opportunes, en en informant le service technique central et le laboratoire mandaté, et ensuite répéter les essais de qualification. 
Le produit ne peut être mis sur le marché qu'après que l'attestation de qualification a été délivrée. La qualification a une durée de validité de cinq ans. 
11.3.1.3
Maintien et renouvellement de la qualification 
Pour le maintien de la qualification, les fabricants sont tenus, une fois par an et au plus tard 60 jours avec la date d'échéance de l'année de référence, d'envoyer au service technique central: 
1)
une déclaration attestant la permanence des conditions initiales d'adéquation du processus de production, de l'organisation du contrôle interne de la production en usine; 
2)
les résultats des contrôles internes exécutés au cours de l'année sur le produit ainsi que leur élaboration statistique avec indication de la quantité de production et du nombre d'essais; 
3)
les résultats des contrôles exécutés sur le produit au cours des essais de vérification périodique de surveillance, par le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 mandaté; 
4)
la documentation de conformité des paramètres relevés (figurant dans les tableaux relatifs aux aciers spécifiques) au cours des essais visés aux points 2) et 3). Pour la conformité statistique entre les résultats des contrôles internes et les résultats des contrôles effectués par le laboratoire mandaté, des méthodes statistiques à la validité établie doivent être utilisées pour comparer les variances et les moyennes des deux séries de données, selon les procédures du contrôle de la qualité.
Le fabricant doit signaler au service technique central toute modification, même provisoire, du processus de production ou du système de contrôle, apportée à l'une des exigences durant la procédure de qualification. 
Le service technique central examine la documentation en vue du maintien de la qualification.
Toute suspension de la production doit être notifiée dans les meilleurs délais au service technique central en en indiquant les raisons. Si la production est suspendue pendant plus d'un an, la procédure de qualification doit être répétée. 
Le service technique central peut effectuer ou faire effectuer, à tout moment, au laboratoire mandaté d'autres visites d'inspection en vue de vérifier l'existence des conditions prévues pour la qualification. 
Au terme de la période de validité de cinq ans de l'attestation de qualification, le fabricant doit en demander le renouvellement; le service technique central, après avoir évalué également la conformité de l'ensemble de la documentation fournie au cours des cinq années précédentes, renouvelle la qualification. 
L'absence d'envoi de la documentation susmentionnée dans le délai de 60 jours prévu ou la constatation par le service technique central de non-conformités importantes, entraîne la suspension ou la déchéance de la qualification. 
11.3.1.4
Identification et suivi des produits qualifiés 
Chaque produit qualifié doit être constamment reconnaissable en ce qui concerne ses caractéristiques qualitatives et rattachable à l'établissement de production au moyen d'un marquage indélébile déposé auprès du service technique central, faisant figurer, de façon non équivoque, la référence au fabricant, à l'établissement, au type d'acier et à son éventuelle soudabilité. 
Chaque produit doit être marqué avec des identifiants différents soit de ceux des produits fabriqués dans le même établissement mais ayant des caractéristiques différentes, soit de ceux des produits ayant des caractéristiques identiques mais fabriqués dans d'autres établissements, que ces derniers appartiennent ou non au même fabricant. Le marquage doit être inaltérable dans le temps et inviolable. 
Par établissement on entend une unité de production indépendante, possédant ses propres installations et ses propres magasins pour le produit fini. Dans le cas d'unités de production multiples appartenant au même fabricant, la qualification doit être répétée pour chacune de celles-ci et pour chaque type de produit fabriqué. 
Etant donné la diversité de nature, forme et dimension des produits, les caractéristiques des installations pour leur production, ainsi que la possibilité de fourniture soit en pièces soit en faisceaux, différents systèmes de marquage peuvent être adoptés, notamment en fonction de l'usage, par exemple l'impression sur cylindres de laminage, le poinçonnage à chaud et à froid, l'estampillage à la peinture, l'apposition de plaques ou d'étiquettes, le cachetage des faisceaux, etc. La marque de laminage demeure dans tous les cas obligatoire pour ce qui concerne les barres et le couronnes. 
L'identification et le suivi des produits qualifiés sont des exigences obligatoires. Les modalités d'application sont spécifiées dans les points relatifs à chaque type de produit.
Compte tenu du fait que l'élément déterminant du marquage est constitué par son inaltérabilité dans le temps et par son inviolabilité, le fabricant doit respecter les modalités de marquage déclarées dans la documentation présentée au service technique central et doit communiquer dans les meilleurs délais toute modification apportée. 
L'absence de marquage, la non-conformité avec ce qui a été déposé ou l'illisibilité, même partielle, rendent le produit non employable. 
Chaque fois que, soit chez les utilisateurs, soit chez les commerçants, l'unité marquée (pièce individuelle ou colis) est désincorporée, avec pour conséquence qu'une partie, ou le tout, perd le marquage original du produit, il est de la responsabilité des utilisateurs et des commerçants de documenter l'origine au moyen des documents d'accompagnement du matériau et des informations relatives au dépôt de la marque auprès du service technique central. 
Dans le premier cas, les échantillons destinés au laboratoire mandaté pour les essais de chantier doivent être accompagnés de la documentation susmentionnée et d'une déclaration d'origine délivrée par le directeur des travaux, telle qu'elle ressort des documents d'accompagnement du matériau. 
Les fabricants et les intermédiaires successifs doivent garantir un archivage correct de la documentation d'accompagnement des matériaux en en garantissant la disponibilité pendant au moins 10 ans. Aux fins de suivi des produits, le fabricant doit en outre garantir la conservation de ladite documentation, ainsi que celle des marquages ou étiquettes de d'identification, jusqu'à l'achèvement des opérations de contrôle statique. 
D'éventuelles dispositions supplémentaires tendant à faciliter l'identification et le suivi du produit au moyen de la marque peuvent être émises par le service technique central. 
Tous les certificats relatifs aux essais mécaniques des aciers, aussi bien en usine que sur chantier ou sur le lieu d'usinage, doivent comporter l'indication de la marque d'identification, relevé par le laboratoire chargé des contrôles, sur les échantillons à soumettre aux essais. Si les échantillons sont dépourvus d'une telle marque, ou si la marque ne rentre pas parmi celles déposées auprès du service technique central, les certifications délivrées par le laboratoire ne peuvent revêtir aucune valeur au sens des présentes normes et il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même. Dans ce cas le matériau ne peut être utilisé et le laboratoire mandaté est tenu d'en informer le service technique central. 
11.3.1.5
Fournitures et documentation d'accompagnement 
Toutes les fournitures d'acier pour lesquelles le marquage CE n'est pas obligatoire, doivent être accompagnées de la copie de l'attestation de qualification du service technique central et du certificat de contrôle interne type 3.1 prévu par la norme UNI EN 10204, relatif au lot de matériau spécifique fourni. 
Toutes les fournitures d'acier pour lesquelles le marquage CE est obligatoire, doivent être accompagnées de la «Déclaration de performance» prévue par le règlement (UE) nº 305/2011, du marquage CE prévu, ainsi que du certificat de contrôle interne type 3.1 prévu par la norme UNI EN 10204, relatif au lot de matériau spécifique fourni. 
La référence aux attestations prouvant la qualification du produit doit être mentionnée sur le document de transport. 
Les fournitures effectuées par un distributeur doivent être accompagnées de la copie des documents délivrés par le fabricants et complétés par la référence au document de transport du distributeur lui-même. 
Dans le cas d'une fourniture sur chantier ne provenant pas d'un centre de transformation, le directeur des travaux, avant la mise en œuvre, est tenu de vérifier ce qui précède et de rejeter toute fourniture non conforme, sans préjudice de la responsabilité du fabricant. 
11.3.1.6
Essais de qualification et vérifications périodiques de la qualité 
Les laboratoires mandatés, visés à l'article 59 du DPR nº 380/2001, doivent opérer selon un plan de qualité spécifique approuvé par le service technique central.
Les certificats d'essai doivent être conformes au modèle standard élaboré par le service technique central.
Les certificats doivent contenir au moins:
–
l'identification du fabricant et de l'établissement de production;
–
l'indication du type de produit et de l'éventuelle soudabilité déclarée;
–
la marque d'identification du produit déposé auprès du service technique central;
–
les informations de l'attestation de qualification ainsi que la dernière attestation de confirmation de la qualification (uniquement pour les vérifications périodiques de la qualité); 
–
la date de prélèvement, le lieu de réalisation des essais et la date de délivrance du certificat; 
–
les dimensions nominales et réelles du produit et les résultats des essais exécutés; 
–
l'analyse chimique des produits déclarés soudables (ou utilisés dans la fabrication de produits finis électrosoudés); 
–
les élaborations statistiques prévues aux points 11.3.2.12 et 11.3.3.5.
les prélèvements en usine sont effectués, chaque fois que possible, sur la ligne de production. 
Les essais peuvent être effectués par des techniciens du laboratoire mandaté, y compris dans l'usine du fabricant, à condition que les équipements utilisés soient étalonnés et que leur aptitude soit vérifiée et documentée. 
Il doit en être fait explicitement mention dans le rapport d'essai, qui doit inclure la déclaration du représentant du laboratoire mandaté relativement à l'aptitude des équipements utilisés. 
En cas de résultat négatif des essais, le fabricant doit en identifier les causes et apporter les actions correctives opportunes, en en informant le laboratoire mandaté, et ensuite répéter les essais de vérification. 
Les spécifications relatives à la réalisation des essais de qualification et des vérifications périodiques de la qualité, y compris la fréquence temporelle des contrôles, sont mentionnées respectivement dans les points ci-après.
11.3.2.12, pour les aciers pour béton armé en barres ou couronnes, grillages et treillis électrosoudés; 
11.3.3.5, pour les aciers pour béton armé précontraint; 
11.3.4.11, pour les aciers pour charpentes métalliques. 
11.3.1.7
Centres de transformation 
Est défini comme centre de transformation, une installation externe à l'usine et/ou au chantier, fixe ou mobile, qui reçoit du fabricant d'acier des éléments de base (barres, couronnes, grillages, tôles ou profilés, profilés creux, etc.) et fabrique des éléments structurels directement employables sur chantier, prêts pour la mise en œuvre ou pour d'autres usinages. 
Le centre de transformation ne peut recevoir et travailler que sur les produits qualifiés à l'origine, accompagnés de la documentation prévue au point 11.3.1.5. 
Une attention particulière doit être accordée au cas où, dans le centre de transformation, sont utilisés des éléments de base qualifiés mais provenant de différents fabricants, au moyen de procédures documentées garantissant le suivi des produits. 
Les centres de transformation doivent être dotés d'un système de contrôle de l'usinage afin de garantir que les usinages effectués garantissent le maintien de la conformité des caractéristiques mécaniques et géométriques des produits aux présentes normes. 
Le système de gestion de la qualité du produit, qui régit le processus de transformation, doit être organisé conformément à la norme UNI EN ISO 9001. 
Tous les produits fournis après l'intervention d'un centre de transformation doivent être accompagnés de la documentation appropriée, spécifiée ci-après, qui identifie de façon non équivoque ledit centre de transformation et qui permette le suivi complet du produit.
Les centres de transformation sont tenus d'effectuer des contrôles propres à garantir au produit final des caractéristiques mécaniques conformes à la classification de l'acier original non usiné. 
Dans le cadre du processus de production, une attention particulière doit être accordée aux processus de pliage et de soudage. En particulier, le directeur technique du centre de transformation doit vérifier, au moyen des essais opportuns, que les pliages et les soudures, y compris dans le cas de pliages et soudures non résistants, n'altèrent pas les caractéristiques mécaniques originelles du produit. Pour les processus de soudage et de pliage, on pourra faire utilement référence à la réglementation européenne applicable. 
Le directeur technique de l'établissement, nommé par le centre de transformation, devra être détenteur d'une habilitation à exercer cette profession technique.
Les centres de transformation sont tenus de déclarer au service technique central leur activité, en indiquant les types de produit transformés, l'organisation, les procédures d'usinage, ainsi que de fournir une copie des certifications du système de gestion de la qualité qui régit le processus de transformation. Chaque centre de transformation doit en outre indiquer le logo et la marque qui l'identifient de façon non équivoque; le système de gestion de la qualité qui régit le processus de transformation, organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001, doit être certifié par un organisme tiers indépendant, possédant la compétence et l'organisation adéquates, opérant conformément à la norme UNI CEI EN ISO/IEC 17021. 
La déclaration d'activité au service technique central doit mentionner l'engagement à utiliser exclusivement des éléments de base qualifiés à l'origine. 
A cette déclaration doit être jointe la lettre de mission du directeur technique du centre de transformation, contresignée par ce dernier pour acceptation et engagement de responsabilité, au sens de la présente norme, à l'égard des contrôles et des matériaux. 
Le service technique central, en délivrant l'attestation de «Déclaration de l'activité du centre de transformation» afférente, atteste la présentation effective de la déclaration susmentionnée. 
Les centres de transformation sont tenus de notifier tout changement par rapport à ce qui a été déclaré au moment de la présentation de la déclaration d'activité. Le service technique central met à jour la liste des documents nécessaires pour obtenir l'attestation de «Déclaration de l'activité du centre de transformation», sur la base des progrès techniques et des mises à jour réglementaires susceptibles d'intervenir par la suite.
Les centres de transformation doivent faire exécuter par les laboratoires visés à l'article 59 du décret du présent de la République nº 380/2001 les essais indiqués dans les points spécifiques à chaque produit en acier (11.3.2.10.3, 11.3.3.5.3, 11.3.4.11.2) et doivent communiquer au service technique central toute variation apportée au processus de production déposé.
Chaque fourniture sur chantier d'éléments présoudés, préformés ou préassemblés, provenant d'un centre de transformation, doit être accompagnée: 
a)
de la déclaration, sur le document de transport, des informations de l'attestation de «Déclaration de l'activité du centre de transformation» délivrée par le service technique central, comportant le logo et la marque du centre de transformation; 
b)
de l'attestation d'exécution des essais de contrôle interne prévus aux points spécifiques à chacun des produits (11.3.2.10.3, 11.3.3.5.3, 11.3.4.11.2), faits exécutés par le directeur du centre de transformation, avec l'indication des dates où la fourniture a été usinée. Chaque fois que le directeur le requiert, il peut consulter le Registre visé au point 11.3.2.10.3; 
c)
de la déclaration contenant les références à la documentation fournie par le fabricant conformément au point 11.3.1.5 relativement aux produits utilisés dans le cadre de la fourniture spécifique. Une copie de la documentation fournie par le fabricant et citée dans la déclaration du centre de transformation doit être remise au directeur des travaux s'il le requiert.
Le directeur des travaux est tenu de vérifier ce qui précède et de rejeter toute fourniture non conforme, sans préjudice de la responsabilité du centre de transformation. Les documents susmentionnés sont remis au réceptionnaire qui, entre autres, reporte sur le certificat de réception les informations relatives au centre de transformation qui a fourni le matériau usiné. 
Le centre de transformation fournit une copie de la documentation indiquée aux points b) et c) en cas de requête des autorités de surveillance compétentes.
Est prévue la suspension ou, dans les cas les plus graves ou de récidive, la révocation de l'attestation de «Déclaration de l'activité du centre de transformation», si le service technique central constate des incohérences entre les documents fournis et l'activité réellement exercée, des inexactitudes dans les déclarations ou l'absence de respect des prescriptions contenues dans la réglementation technique en vigueur. Les mesures de suspension et de révocation sont adoptées par le service technique central.
11.3.2.
ACIER POUR BÉTON ARMÉ 
Seul est autorisé l'emploi d'aciers soudables qualifiés selon les procédures mentionnées au point 11.3.1.2 et contrôlées selon les modalités indiquées au point 11.3.2.11. 
11.3.2.1
Acier pour béton armé B450C 
L'acier pour béton armé B450C est caractérisé par les valeurs nominales de limite élastique et de contrainte en charge maximale suivantes, à utiliser dans les calculs: 
Tableau 11.3.Ia 
	fy nom 
	450 N/mm²

	ft nom 
	540 N/mm²


et doit respecter les exigences indiquées dans le tableau 11.3.Ib ci-après: 
Tableau 11.3.Ib 
	Caractéristiques 
	Exigences 
	Fractile (%) 

	Limite élastique caractéristique 
	fyk 
	≥ fy nom
	5.0 

	Contrainte caractéristique en charge maximale 
	ftk 
	≥ ft nom
	5.0 

	(ft/fy)k
	≥ 1,15
	10.0

	
	< 1,35
	

	(fy/fynom)k
	≤ 1,25
	10.0 

	Allongement 
	(Agt)k
	≥ 7,5%
	10.0 

	Diamètre du mandrin pour essais de pliage à 90° et redressage sans criques:
φ < 12 mm
	4 φ
	

	12 ≤ φ ≤ 16 mm
	5 φ
	

	pour 16 < φ ≤ 25 mm
	8 φ
	

	pour 25 < φ ≤ 40 mm
	10 φ
	


Pour la vérification des caractéristiques mécaniques, sont applicables les indications du point 11.3.2.3.
11.3.2.2
Acier pour béton armé B450A
L'acier pour béton armé B450A, caractérisé par les mêmes valeurs nominales de limite élastique et de contrainte en charge maximale que l'acier B450C, doit respecter les exigences indiquées dans le tableau 11.3.Ic ci-après:
Tableau 11.3.Ic
	Caractéristiques 
	Exigences 
	Fractile (%)

	Limite élastique caractéristique 
	fyk 
	≥ fy nom
	5.0 

	Contrainte caractéristique en charge maximale 
	ftk 
	≥ ft nom
	5.0 

	(ft/fy)k
	≥ 1,05
	10.0

	(fy/fynom)k
	≤ 1,25
	10.0 

	Allongement 
	(Agt)k
	≥ 2,5%
	10.0 

	Diamètre du mandrin pour essais de pliage à 90° et redressage sans criques:
pour φ ≤ 10 mm
	4 φ
	


Pour la vérification des caractéristiques mécaniques, sont applicables les indications du point 11.3.2.3. 
11.3.2.3
Vérification des propriétés mécaniques 
Pour la vérification des propriétés mécaniques indiquées dans les tableaux ci-dessus, la norme UNI EN ISO 15630-1: 2010. 
Les propriétés mécaniques des échantillons obtenus de couronnes redressées, de grillages ou de treillis sont déterminées sur des éprouvettes maintenues pendant 60 (+15, –0) minutes à 100 ± 10 °C et ensuite refroidies à l'air calme à température ambiante. 
Dans tous les cas, si l'élasticité n'est pas clairement identifiable, on remplace fy par f(0,2). 
L'essai de pliage et redressage est exécuté à une température de 20 ± 5 °C en pliant l'éprouvette à 90°, et en la maintenant ensuite pendant 60 minutes à 100 ± 10 °C avant de procéder, après refroidissement à l'air, à un redressage partiel d'au moins 20°. Après l'essai, l'échantillon ne doit présenter aucune crique. 
11.3.2.4
Caractéristiques dimensionnelles et d'emploi 
L'acier pour béton armé est exclusivement produit en usine sous la forme de barres, couronnes, grillages ou treillis, pour une utilisation directe ou comme éléments de base pour d'autres transformations. 
Avant la fourniture sur chantier les éléments susmentionnés peuvent être soudés, préformés (étriers, fers pliés, etc.) ou préassemblés (cages d'armature, etc.) pour former des éléments composés directement utilisables sur place. 
Le façonnage et/ou l'assemblage peuvent être réalisés:
–
sur chantier, sous la surveillance de la Direction des travaux;
–
dans les centres de transformation, uniquement s'ils remplissent les conditions visées au point 11.3.1.7.
Tous les aciers pour béton armé doivent être à adhérence améliorée, c'est-à-dire avoir une surface dotée de nervures ou de dentures transversales, uniformément distribuées sur toute la longueur, propres à garantir une adhérence adéquate entre les armatures et le conglomérat de ciment. 
En ce qui concerne le marquage des barres et des couronnes, les prescriptions du point 11.3.1.4 sont applicables. 
Pour la documentation d'accompagnement des fournitures d'acier provenant de l'établissement de production ou d'un distributeur intermédiaire, les prescriptions du point 11.3.1.5 sont applicables; en ce qui concerne les produits préformés ou préassemblés, les prescriptions du point 11.3.1.7 sont applicables.
Tous les produits sont caractérisés par le diamètre ( de la barre ronde lisse de même classe, calculé en supposant que la densité de l’acier est égale à 7,85 kg/dm3.
Les aciers B450C visés au point 11.3.2.1 peuvent être employés sous forme de barres de diamètre ( compris entre 6 et 40 mm. 
Pour les aciers B450A visés au point 11.3.2.2, le diamètre( des barres doit être compris entre 5 et 10 mm. 
L'utilisation d'aciers fournis sous forme de couronne est exclusivement autorisée pour les emplois structurels, pour des diamètres ( non supérieurs à 16 mm pour les aciers B450C et des diamètres ( non supérieurs à 10 mm pour les aciers B450A. 
L'acier en couronnes doit être utilisé directement pour le façonnage et l'assemblage et exclusivement par un centre de transformation visé au point 11.3.1.7 ou par un fabricant de grillages ou treillis électrosoudés visé au point 11.3.2.5. Tout autre emploi de barres d'acier provenant du redressage de couronnes est interdit.
En ce qui concerne les tolérances dimensionnelles, il est renvoyé aux dispositions de la norme UNI EN 10080:2005.
11.3.2.5
Grillages et treillis électrosoudés 
Les aciers des grillages et treillis électrosoudés doivent être soudables. L'entraxe des barres ne doit pas excéder, dans les deux directions, 330 mm.
Les treillis et les grillages sont des produits réticulés assemblés en usine au moyen d'électrosoudures exécutées par des machines automatiques sur tous les points d'intersection.
Pour les grillages et les treillis constitués d'un acier B450C, les éléments de base doivent avoir un diamètre( qui respecte la limitation: 6 mm ≤ ( ≤ 16 mm. 
Pour les grillages et les treillis constitués d'un acier B450A, les éléments de base doivent avoir un diamètre ( qui respecte la limitation: 5 mm ≤ ( ≤ 10 mm. 
Le rapport entre les diamètres des barres constituant les grillages et treillis doit être: 

( min / ( max ≥ 0,6
[11.3.1]
Les nœuds des grillages doivent résister à une force d'arrachement déterminée conformément à la norme UNI EN ISO 15630-2:2010, égale à 25 % de la force élastique de la barre, à calculer pour celle ayant le plus grand diamètre sur la limite élastique égale à 450 N/mm2. 
En plus de ce qui précède, aux procédures de soudage non automatisées et aux soudeurs de grillages et treillis électrosoudés, sont applicables la norme UNI EN ISO 17660-1:2007 pour les joints soudés destinés à la transmission des charges, et la norme UNI EN 17660-2:2007 pour les joints soudés non destinés à la transmission des charges. 
Dans chaque élément de grillage ou de treillis, les armatures constituantes doivent être de la même classe d'acier. Dans le cas des treillis, l'utilisation d'éléments de liaison entre courants supérieurs et inférieurs ayant une surface lisse est autorisée à condition qu'ils soient réalisés avec un acier B450A ou B450C. 
Dans tous les cas, le fabricant doit procéder à la qualification du produit fini, grillage ou treillis, selon les procédures prévues au point 11.3.2.11.
11.3.2.5.1
Identification des grillages et des treillis électrosoudés
La production de grillages et de treillis électrosoudés doit être réalisée à partir d'un matériau de base qualifié. 
Dans le cas des grillages et treillis formés d'éléments de base produits dans le même établissement, le marquage du produit fini peut coïncider avec celui de l'élément de base.
Dans le cas des grillages et treillis formés d'éléments de base produits dans un autre établissement, une étiquette spéciale doit être apposée sur chaque colis de grillages ou de treillis, avec indication de toutes les informations nécessaires à la correcte identification du produit et du fabricant des grillages et treillis eux-mêmes. Le directeur des travaux, au moment de l'acceptation de la fourniture sur chantier, doit vérifier la présence de la susdite étiquette.
11.3.2.6
Soudabilité 
L'analyse chimique effectuée sur coulée et l'éventuelle analyse chimique de contrôle effectuée sur le produit fini doivent satisfaire les limitations indiquées dans le tableau 11.3.II dans lequel le calcul du carbone équivalent Ceq est effectué au moyen de la formule suivante: 
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où les symboles chimiques indiquent les teneurs en éléments, exprimées en pourcentages. 
Tableau 11.3.II – Teneur maximale en éléments chimiques en % 
	
	
	Analyse de produit 
	Analyse de coulée 

	Carbone 
	C 
	0,24 
	0,22 

	Phosphore 
	P 
	0,055 
	0,050 

	Soufre 
	S 
	0,055 
	0,050 

	Cuivre 
	Cu 
	0,85 
	0,80 

	Azote 
	N 
	0,014 
	0,012 

	Carbone équivalent
	Ceq
	0,52
	0,50


Il est possible de dépasser la valeur maximale de C de 0,03 % en masse, à condition que la valeur du Ceq soit diminuée de 0,02 % en masse. 
Des teneurs en azote plus élevées sont autorisées en présence d'une quantité suffisante d'éléments qui fixent l'azote lui-même. 
11.3.2.7
Tolérances dimensionnelles 
L'écart admissible pour la masse nominale par mètre doit être celle indiquée dans le tableau 11.3.III ci-après.
Tableau 11.3.III 
	Diamètre nominal, (mm)
	5 ≤ φ ≤ 8
	8 < φ ≤ 40

	Tolérance en % sur la masse nominale par mètre
	± 6
	± 4,5


11.3.2.8
Autres types d'acier 
11.3.2.8.1
Aciers inoxydables 
L'emploi d'aciers inoxydables de nature austénitique ou austéno-ferritique est autorisé, à condition que les caractéristiques mécaniques soient conformes aux prescriptions relatives aux aciers visées au point 11.3.2.1, en prenant garde de remplacer le terme t du tableau 11.3.Ib, uniquement pour le calcul du rapport ft / fy, le terme f7 %, contrainte correspondant à un allongement total de 7 %. La soudabilité de ces aciers doit être documentée par des essais de soudabilité certifiés par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001 et effectués sur des échantillons réalisés selon les procédures de soudage spécifiques prévues par le fabricant pour l'utilisation sur chantier ou dans les centres de transformation.
Pour ces aciers, la qualification est autorisée même dans le cas d'une production non continue, toutes les autres règles relatives à la qualification des aciers pour béton armé restant applicables par ailleurs.
11.3.2.8.2
Aciers zingués 
L'utilisation d'aciers zingués est autorisée à condition que les caractéristiques physiques, mécaniques et technologiques soient conformes aux prescriptions relatives aux aciers B450C et B450A.
Le matériau de base à soumettre au zingage doit avoir été qualifié à l'origine. 
Les contrôles d'acceptation sur chantier et la vérification de ce qui précède doivent être effectués sur le produit fini, après le processus de zingage, dans un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, conformément à ce qui est prévu au point 11.3.2.12.
Dans tous les cas, il convient de vérifier les caractéristiques d'adhérence du produit fini selon les procédures indiquées pour les centres de transformation de produits pour les constructions en béton armé.
Pour les modalités de contrôle du revêtement de zinc (qualité de la surface, adhésion du revêtement, masse de revêtement par unité de surface) et comme guide utile pour le choix des quantités minimales de zinc, on peut faire référence aux normes UNI EN 10622 et UNI EN ISO 1461.
11.3.2.9
Jonctions mécaniques
L'assemblage ou l'union de deux barres d'armature peut être effectuée au moyen de dispositifs, ou jonctions mécaniques, qui en garantissent la continuité. Ces jonctions mécaniques doit être marquées, traçables et mises en œuvre conformément aux instructions d'installation spécifiques et, si elles ne sont pas marquées CE, doivent satisfaire les exigences indiquées dans la norme UNI 11240-1:2018. Les essais sur les jonctions mécaniques doivent être exécutés conformément à la norme UNI 11240-2:2018.
Aux fins de la qualification de ces produits, le cas C) du point 11.1 s'applique.
Les essais d'acceptation sur chantier doivent être effectués en conformité avec la norme UNI 11240-2:2018, selon les modalités indiquées au point 11.3.4.11.3.
11.3.2.10
Procédures de contrôle des aciers pour béton armé normal – barres et couronnes 
11.3.2.10.1
Contrôles systématiques en usine 
11.3.2.10.1.1
Généralités 
Les essais de qualification et de vérification périodique, dont il est question aux points ci-après, doivent être répétés pour chaque produit ayant des caractéristiques différentes ou réalisé selon des processus de production différents, même s'il provient de la même usine. 
Les couronnes doivent être soumises à une qualification distincte de celle de la production en barres et être dotées d'un marquage différencié. 
11.3.2.10.1.2
Essais de qualification 
Le laboratoire mandaté doit effectuer, dans l'établissement de production, le prélèvement d'une série de 75 échantillons, tirés de trois coulées ou lots de production différents, 25 pour chaque coulée ou lot de production, choisis sur 3 diamètres différents clairement différenciés, dans le cadre de la gamme produite. Le prélèvement doit être effectué sur tous les produits qui portent la marque déposée en Italie, quelle que soit l'étiquette ou la destination spécifique. 
Sur les échantillons doivent être déterminés, par le laboratoire mandaté, les valeurs de limite élastique et de contrainte en charge maximale fy e ft et l’allongement Agt et les essais de pliage et la vérification de la soudabilité doivent être effectués. 
11.3.2.10.1.3
Procédure d'évaluation 
Évaluation des résultats 
Les grandeurs caractéristiques fy, ft, Agt et la valeur caractéristique inférieure de ft/fy doivent satisfaire la relation suivante: 
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 – k s ≥ Cv
[11.3.3]
La grandeur caractéristique (fy/fynom)k et la valeur caractéristique supérieure de ft/fy doivent satisfaire la relation suivante: 
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 + k s ≤ Cv
[11.3.4]
où: 
Cv
=
valeur prescrite pour les grandeurs individuelles dans les tableaux des points 11.3.2.1 et 11.3.2.2 
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=
valeur moyenne
s
=
écart type de la population 
k
=
coefficient indiqué dans le tableau 11.3.IV pour ft et fy et dans le tableau 11.3.V pour Agt , ft/fy et (fy/fynom) et qui doit être établi sur la base du nombre d’échantillons. 
Dans tous les cas, le coefficient k revêt, en fonction de n, les valeurs indiquées dans les tableaux 11.3.IV et 11.3.V. 
Sur au moins un échantillon par coulée ou lot de production, est calculée la valeur de l'aire relative de nervure ou de denture visée au point 11.3.2.10.4. 
Chaque fois que l'un des échantillons soumis à l'essai de qualification ne satisfait pas les exigences de résistance ou de ductilité visées au point 11.3.2 des présentes normes techniques, le prélèvement relatif au diamètre en question doit être répété et le nouveau prélèvement remplace à tous effets le précédent. Un autre résultat négatif entraîne la répétition de l'essai de qualification. 
	Tableau 11.3.IV - fy – ft – Coefficient k en fonction du nombre n d'échantillons (pour une probabilité d'échec attendue de 5 % [p = 0,95] avec une probabilité de 90 %) 
n 
	k 
	n 
	K 

	5 
	3,40 
	30 
	2,08 

	6 
	3,09 
	40 
	2,01 

	7 
	2,89 
	50 
	1,97 

	8 
	2,75 
	60 
	1,93 

	9 
	2,65 
	70 
	1,90 

	10 
	2,57 
	80 
	1,89 

	11 
	2,50 
	90 
	1,87 

	12 
	2,45 
	100 
	1,86 

	13 
	2,40 
	150 
	1,82 

	14 
	2,36 
	200 
	1,79 

	15 
	2,33 
	250 
	1,78 

	16 
	2,30 
	300 
	1,77 

	17 
	2,27 
	400 
	1,75 

	18 
	2,25 
	500 
	1,74 

	19 
	2,23 
	1000 
	1,71 

	20 
	2,21 
	--
	1,64 


Tableau 11.3.V - Agt , ft/fy . fy/fynom.– Coefficient k en fonction du nombre n d'échantillons (pour une probabilité d'échec attendue de 10 % [p = 0,90] avec une probabilité de 90 %)
	n 
	k 
	n 
	K 

	5 
	2,74 
	30 
	1,66 

	6 
	2,49 
	40 
	1,60 

	7 
	2,33 
	50 
	1,56 

	8 
	2,22 
	60 
	1,53 

	9 
	2,13 
	70 
	1,51 

	10 
	2,07 
	80 
	1,49 

	11 
	2,01 
	90 
	1,48 

	12 
	1,97 
	100 
	1,47 

	13 
	1,93 
	150 
	1,43 

	14 
	1,90 
	200 
	1,41 

	15 
	1,87 
	250 
	1,40 

	16 
	1,84 
	300 
	1,39 

	17 
	1,82 
	400 
	1,37 

	18 
	1,80 
	500 
	1,36 

	19 
	1,78 
	1000 
	1,34 

	20 
	1,77 
	– 
	1,282 


11.3.2.10.1.4
Essais périodiques de vérification de la qualité 
Aux fins de vérification de la qualité, le laboratoire mandaté doit effectuer des contrôles occasionnels, à intervalles non supérieurs à trois mois, en prélevant 3 séries de 5 échantillons de barres d'un même diamètre, choisies selon des modalités identiques à celles prévues pour les essais statistiques visés au point 11.3.2.10.1.2, et provenant d'une même coulée. 
Le prélèvement doit être effectué sur tous les produits qualifiés au sens des présentes normes, quelle que soit l'étiquette ou la destination spécifique. Sur ces séries sont effectués les essais de résistance et de ductilité. La série des 15 valeurs de la limite élastique et de la contrainte en charge maximale obtenues lors des essais est ajoutée à celles des précédents prélèvements et remplace les 15 valeurs de la première série selon l'ordre chronologique. Les nouvelles valeurs des moyennes et des écarts quadratiques ainsi obtenues sont ensuite utilisées pour déterminer les nouvelles contraintes caractéristiques, qui remplacent les précédentes (en posant n = 75). 
Si les valeurs trouvées sont inférieures aux valeurs minimales visées au point 11.3.2.1 et 11.3.2.2, le laboratoire mandaté doit en informer le service technique central et répéter les essais de qualification seulement après que le fabricant a remédié aux causes qui ont donné lieu au résultat insatisfaisant. 
Si l'un des échantillons soumis à l'essai de vérification de la qualité ne satisfait pas les exigences de ductilité visées aux points 11.3.2.1 et 11.3.2.2 précités, le prélèvement relatif au diamètre dont il est question doit être répété. Le nouveau prélèvement remplace le précédent à tous effets. Un autre résultat négatif entraîne la répétition de l'essai de qualification. 
Les tolérances dimensionnelles visées au point 11.3.2.7 son rapportées à la moyenne des mesures effectuées sur tous les échantillons de chaque coulée ou lot de production. 
Sur au moins un échantillon par coulée ou lot de production, est calculée la valeur de l'aire relative de nervure ou de denture et la composition chimique. 
11.3.2.10.2
Contrôles sur coulées individuelles ou lots de production 
En plus de ce qui est déjà prescrit en ce qui concerne les contrôles systématiques en usine, les fabricants déjà qualifiés peuvent demander, de leur propre initiative, de se soumettre à des contrôles sur coulées individuelles ou lots de production, qui doivent eux aussi être exécutés par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001. Les coulées ou lots de production soumis à contrôle doivent être chronologiquement ordonnés dans le cadre de la production globale. Les contrôles consistent dans le prélèvement, pour chaque coulée ou lot de production et pour chaque groupe de diamètre qui en est extrait, d'un nombre n d’échantillons, non inférieur à 10, sur lesquels sont effectués les essais prévus au point 11.3.2.10.1.2. Les limites élastiques caractéristiques et les contraintes caractéristiques en charge maximale sont calculées au moyen des formules visées au point 11.3.2.10.1.3 dans lesquelles n est le nombre d’échantillons prélevés sur la coulée. 
11.3.2.10.3
Contrôles dans les centres de transformation
Les contrôles dans les centres de transformation, qui doivent être effectués sur le produit usiné avant son envoi sur chantier, par un laboratoire visé à l'article 59 du DR 380/2001, sont obligatoires et doivent être exécutés comme suit:
a)
en cas d'utilisation de barres, un contrôle toutes les 90 t de la même classe d'acier provenant de la même usine, y compris dans le cas de fournitures successives, sur lesquels sont effectués des essais de traction et de pliage;
b)
en cas d'utilisation de couronnes, un contrôle toutes les 30 t pour chaque type de machine et pour chaque diamètre usiné de la même classe d'acier provenant de la même usine, y compris dans le cas de fournitures successives, sur lesquels sont effectués des essais de traction et de pliage et une vérification de l'aire relative de nervure ou de denture, selon la méthode géométrique prévue par la seconde partie du point 11.3.2.10.4; l'échantillonnage doit garantir que, sur une période de 3 mois, soient contrôlés tous les fournisseurs et tous les diamètres de chaque type d'acier utilisé et toutes les redresseuses présentes dans le centre de transformation.
Chaque contrôle est constitué d'1 prélèvement, chacun constitué de 3 échantillons d'un même diamètre à condition que la marque et la documentation d'accompagnement prouvent que le matériau provient d'un même établissement et que la classe d'acier est la même. 
Si les quantités susmentionnées ne sont pas atteintes, il convient d'effectuer au moins un contrôle pour chaque jour d'usinage. 
Tous les essais susmentionnés, qui doivent être exécutés après l'usinage et le pliage, doivent porter sur la résistance, l'allongement, l'aptitude au pliage et l'adhérence.
Les résultats des essais doivent être conformes à ce qui est indiqué dans le tableau ci-après.
Tableau 11.3.VI a) – Valeurs d’acceptation dans les centres de transformation – barres et couronnes après redressage
	Caractéristique 
	Valeur limite 
	Notes 

	fy minimum 
	425 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C 

	fy maximum 
	572 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C 

	Agt minimum 
	≥ 6,0 %
	pour aciers B450C 

	Agt minimum 
	≥ 2,0 %
	pour aciers B450A 

	ft / fy
	1,13 ≤ ft / fy ≤ 1,37
	pour aciers B450C 

	ft / fy
	ft / fy ≥ 1,03
	pour aciers B450A 

	Pliage / Redressage
	Absence de criques
	pour aciers B450A et B450C

	fr / fp
	pour 5 mm ≤ Ø ≤ 6 mm
	≥ 0 035
	pour aciers B450A et B450C provenant de couronnes

	
	pour 6 mm ≤ Ø ≤ 12 mm
	≥ 0 040
	

	
	pour Ø ≥ 12 mm
	≥ 0 056
	


Chaque fois que le résultat de l'un des susdits essais n'est pas conforme, le directeur technique ordonne la répétition de l'essai sur 6 autres échantillons du même diamètre.
Si à l'issue de cette vérification les limites déclarées ne sont toujours pas respectées, le contrôle doit être étendu, après en avoir avisé le fabricant, à 25 échantillons, en appliquant aux données obtenues la formule générale valable pour les contrôles systématiques en usine (en faisant également référence au point 11.3.2.10.1.3.).
Un autre résultat négatif entraîne l'inaptitude du lot et la transmission des résultats au fabricants, qui sera tenu de les faire insérer parmi les résultats des contrôles statistiques de sa production. Les mêmes normes s'appliquent aux contrôles de ductilité, d'adhérence et d'arrachement au nœud soudé: un seul résultat négatif sur le premier prélèvement entraîne l'examen de 6 nouveaux échantillons du même diamètre, un autre résultat négatif entraîne l'inaptitude du lot.
En outre, le directeur technique doit communiquer le résultat anormal soit au laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 chargé par le service technique central du contrôle en usine, soit au service technique central lui-même.
Le directeur technique de l'usine procède à l'enregistrement de tous les résultats des essais de contrôle interne dans un registre spécial, dont la consultation doit être permise à toute personne habilitée.
En cas d'absence de signature de la demande d'essais par le directeur technique, les certifications délivrées par le laboratoire ne peuvent revêtir aucune valeur au sens du présent décret et il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même.
Les certificats délivrés par les laboratoires doivent obligatoirement comporter au moins:
–
l'identification du laboratoire qui délivre le certificat;
–
une identification univoque du certificat (numéro de série et date de délivrance) et de chacune de ses pages, ainsi que le nombre total de pages; 
–
l'identification du centre de transformation; 
–
l'identification de la fourniture sur laquelle portent les essais et l'indication des jours où elle a été usinée;
–
le nom du directeur technique qui demande l'essai; 
–
la description et l'identification des échantillons destinés à l'essai; 
–
la date de prélèvement des échantillons destinés à l'essai; 
–
la date de réception des échantillons et la date d'exécution des essais; 
–
l'identification des spécifications d'essai ou la description de la méthode ou procédure adoptée, avec indication des normes de référence pour l'exécution de l'essai; 
–
les dimensions réellement mesurées des échantillons; 
–
les valeurs des grandeurs mesurées et le résultat des essais de pliage. 
Les certificats doivent également indiquer la marque d'identification visée au point 11.3.1.4, relevé sur les échantillons à soumettre à essai par le laboratoire chargé des contrôles. Si les échantillons sont dépourvus d'une telle marque, ou si la marque ne rentre pas parmi celles déposées auprès du service technique central, il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même; lesdits certificats ne revêtent dans ce cas aucune valeur au sens des présentes normes. Le lot doit donc être rejeté et cette non-conformité doit être signalée au service technique central.
11.3.2.10.4
Essais d'adhérence 
Aux fins de la qualification, les produits en barres ou en couronnes doivent passer avec succès des essais d'adhérence réalisés selon la méthode Beam-test, à exécuter dans l'un des laboratoires visés à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, selon les modalités spécifiées dans la norme UNI EN 10080:2005. 
Les contraintes d'adhérence obtenues doivent satisfaire les relations suivantes: 
τm ≥ 0,098 (80 – 1,2 ()
[11.3.5]
τr ≥ 0,098 (130 – 1,9 ()
[11.3.6]
étant: 
(
le diamètre nominal de l'échantillon en mm; 
τm
la valeur moyenne de la contrainte d'adhérence en MPa calculée par rapport à un écoulement égal à 0,01, 0,1 et 1 mm; 
τr
la contrainte d'adhérence maximale à l'effondrement. 
Les essais doivent être étendus à au moins 3 diamètres, comme suit:
–
un dans l’intervalle 5 ≤ ( ≤ 10 mm (barres) et 5 ≤ ( ≤ 8 mm (couronnes);
–
un dans l’intervalle 12 ≤ ( ≤ 18 mm (barres) et 10 ≤ ( ≤ 14 mm (couronnes);
–
un égal au diamètre maximal (barres ou couronnes).
Pour les vérifications périodiques de la qualité et pour les vérifications des lots individuels, la répétition des essais d'adhérence n'est pas requise lorsqu'il est possible d'en déterminer la conformité par rapport aux caractéristiques et aux mesures géométriques, en référence à la série de barres qui ont passé avec succès lesdits essais. 
En ce qui concerne tant l'acier nervuré que l'acier dentelé, pour vérifier la conformité des lots individuels par rapport aux propriétés d'adhérence, celles-ci seront évaluées sur 3 échantillons pour chaque diamètre considéré, conformément aux procédures prévues par la norme UNI EN ISO 15600-1:2010:
–
la valeur de l’aire relative de nervure fr, pour l’acier nervuré; 
–
la valeur de l’aire relative de denture fp, pour l’acier dentelé. 
La valeur minimale de ces paramètres est indiquée ci-après:
Tableau 11.3.VI b) 
	
	
	Barres
	Couronnes

	pour 5 ≤ ( ≤ 6 mm
	fr ou fp ≥
	0 035
	0 037

	pour 6 < ( ≤ 12 mm
	fr ou fp ≥
	0 040
	0 042

	pour ( > 12 mm
	fr ou fp ≥
	0 056
	0 059


Sur le certificat d'essai, en plus des résultats des vérifications susmentionnées, doivent être décrites les caractéristiques géométriques de la section et des nervures ou dentures.
11.3.2.11
Procédures de contrôle des aciers pour béton armé normal – grillages et treillis électrosoudés 
11.3.2.11.1
Contrôles systématiques en usine 
11.3.2.11.1.1
Essais de qualification 
Le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001 effectue, dans l'établissement de production, le prélèvement d'une série de 80 échantillons, extraits de 40 panneaux différents, 2 pour chaque élément. 
Pour les grillages, il sera prélevé un échantillon pour chacune de deux directions orthogonales du panneau. Pour les treillis, seront prélevés les échantillons de l'un des courants inférieurs et du courant supérieur.
Chaque échantillon doit permettre d'exécuter deux essais: 
–
essai de réaction sur un échantillon de fil comprenant au moins un nœud soudé, pour déterminer la contrainte en charge maximale, la limite élastique et l'allongement; 
–
essai de résistance à l'arrachement offerte par la soudure du nœud, déterminée en forçant avec un dispositif approprié le fil transversal dans la direction du fil longitudinal mis en traction (selon la norme UNI EN 10080:2005 pour les treillis et selon la norme UNI EN ISO 15630-2:2010 pour les grillages électrosoudés).
Le prélèvement doit être effectué sur tous les produits qui portent la marque déposée en Italie, quelle que soit l'étiquette ou la destination spécifique. 
Pour déterminer la limite élastique caractéristique et la contrainte caractéristique en charge maximale, déterminées conformément au point 11.3.2.3, les formules fournies au point 11.3.2.10.1.3 sont également applicables, où n, le nombre des échantillons considérés, est dans le cas présent égal à 80, et le coefficient k revêt, en fonction de n, les valeurs indiquées dans les tableaux fournis au point 11.3.2.10.1.3. 
Chaque fois que l'un des échantillons soumis à essais de qualification ne satisfait pas les exigences prévues par les Normes techniques relativement aux valeurs d'allongement ou de résistance à l'arrachement, le prélèvement relatif à l'élément dont il s'agit doit être répété sur un autre élément du même lot. Le nouveau prélèvement remplace le précédent à tous effets. Un autre résultat négatif entraîne la répétition des essais de qualification. 
11.3.2.11.1.2
Essais de vérification de la qualité 
Le laboratoire mandaté, visé à l'article 59 du DPR nº 380/01, doit effectuer des contrôles occasionnels à intervalles non supérieurs à trois mois, sur une série de 20 échantillons, extraits de 10 éléments différents, 2 par élément. Le prélèvement doit être effectué sur tous les produits qui portent la marque déposée en Italie, quelle que soit l'étiquette ou la destination spécifique. 
Le laboratoire effectue sur la susdite série l'essai de traction et d'arrachement. Les résultats correspondants sont ajoutés à ceux des précédents prélèvements après avoir éliminé la première série dans l'ordre chronologique. 
On détermine ainsi les nouvelles valeurs caractéristiques qui remplacent les précédentes, toujours en posant n = 80. 
Si les valeurs caractéristiques obtenues sont inférieures aux valeurs minimales prévues aux points 11.3.2.1 et 11.3.2.2, le laboratoire mandaté suspend les essais de vérification de la qualité, en en informant le service technique central, et répète la qualification seulement après que le fabricant a remédié aux causes qui ont donné lieu au résultat insatisfaisant. 
Chaque fois que l'un des échantillons soumis à essais de vérification ne satisfait pas les exigences prévues au point 11.3.2, le prélèvement relatif à l'élément dont il s'agit doit être répété sur un autre élément du même lot. Le nouveau prélèvement remplace le précédent à tous effets. Dans le cas d'un autre résultat négatif, le laboratoire mandaté suspend les essais de vérification de la qualité, en en informant le service technique central, et répète la qualification après que le fabricant a remédié aux causes qui ont donné lieu au résultat insatisfaisant. 
11.3.2.11.2
Contrôles sur lots de production individuels
Dans les établissements soumis à des contrôles systématiques, les fabricants qualifiés peuvent faire réaliser par le laboratoire mandaté des contrôles supplémentaires sur les lots de production individuels 
Ces contrôles consistent dans le prélèvement, pour chaque lot de production, d'un nombre n d'échantillons, non inférieur à 20 et extraits d'au moins 10 éléments différents, sur lesquels sont effectués les essais prévus au point 11.3.2.11.1.2.
La limite élastique caractéristique et la contrainte caractéristique en charge maximale doivent être calculées au moyen des formules indiquées au point 11.3.2.10.1.3, dans lesquelles n est le nombre d’échantillons prélevés. 
11.3.2.12
Contrôles d'acceptation sur chantier
Les contrôles d'acceptation sur chantier sont obligatoires et doivent être effectués, dans un délai de 30 jours à compter de la date de livraison du matériau, par un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001.
Ces contrôles doivent être exécutés à raison de 3 échantillons toutes les 30 tonnes d'acier employé de même classe provenant du même établissement ou centre de transformation, y compris dans le cas de fournitures successives. 
Le prélèvement des échantillons doit être exécuté en présence du directeur des travaux ou d'un technicien ayant sa confiance, qui rédige le procès-verbal de prélèvement et organise l'identification des éprouvettes au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc.; la certification effectuée par le laboratoire d'essais de matériaux doit faire référence à ce procès-verbal. La demande d'essais au laboratoire doit toujours être signée par le directeur des travaux, qui reste également responsable de la transmission des échantillons.
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
Les échantillons doivent provenir de barres d'un même diamètre ou de même type (en termes de diamètre et de dimensions) pour les grillages et les treillis, et porter la marque de provenance.
Les valeurs de résistance et d'allongement de chaque échantillon, déterminées conformément au point 11.3.2.3, au moyen d'essais à exécuter avant la mise en œuvre du produit, doivent, pour un même diamètre, être comprises entre les valeurs maximales et minimales indiquées dans les tableaux ci-après, respectivement pour les barres, grillages et treillis.
Tableau 11.3.VII a) – Valeurs d’acceptation sur chantier – barres 
	Caractéristique
	Valeur limite
	Notes

	fy minimum
	425 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C

	fy maximum
	572 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C

	Agt minimum
	≥ 6,0%
	pour aciers B450C

	Agt minimum
	≥ 2,0 %
	pour aciers B450A

	ft / fy
	1,13 ≤ ft / fy ≤ 1,37
	pour aciers B450C

	ft / fy
	ft / fy ≥ 1,03
	pour aciers B450A

	Pliage / Redressage
	Absence de criques
	pour aciers B450A et B450C


Tableau 11.3.VII b) – Valeurs d'acceptation sur chantier – grillages et treillis
	Caractéristique
	Valeur limite
	Notes

	fy minimum 
	425 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C 

	fy maximum 
	572 N/mm2
	pour aciers B450A et B450C 

	Agt minimum 
	≥ 6,0%
	pour aciers B450C 

	Agt minimum 
	≥ 2,0 %
	pour aciers B450A 

	ft / fy
	1,13 ≤ ft / fy ≤ 1,37
	pour aciers B450C 

	ft / fy
	ft / fy ≥ 1,03
	pour aciers B450A 

	Arrachement du nœud 
	≥ Sec. nom. plus grand Ø  × 450 × 25 %
	pour aciers B450A et B450C


Chaque fois que le résultat n'est pas conforme à celui déclaré par le fabricant, le directeur des travaux ordonne la répétition de l'essai sur 6 autres échantillons de même diamètre.
S'il ressort également de cette vérification que les limites déclarées ne sont pas respectées, le contrôle doit être étendu, après en avoir avisé le fabricant, dans le cas de fourniture d'acier non usiné dans un centre de transformation, ou le centre de transformation, à 25 échantillons, en appliquant aux données obtenues la formule générale valable pour les contrôles systématiques en usine (cf. point 11.3.2.10.1.3).
Un autre résultat négatif entraîne l'inaptitude du lot et la transmission des résultats au fabricant, dans les cas d'une fourniture d'acier non usiné dans un centre de transformation, ou au centre de transformation, qui sera tenu de les faire insérer dans les résultats des contrôles statistiques de sa production. Les mêmes règles s'appliquent aux contrôles de ductilité, d'adhérence et d'arrachement au nœud soudé: un résultat négatif sur le premier prélèvement entraîne l'examen de six nouveaux échantillons du même diamètre; un autre résultat négatif entraîne l'inaptitude du lot.
En outre, le directeur des travaux doit communiquer le résultat anormal au service technique central.
Les certificats relatifs aux essais mécaniques des aciers doivent comporter l'indication de la marque d'identification visée au point 11.3.1.4 des présentes normes techniques, relevée sur les échantillons à soumettre à essai par le laboratoire chargé des contrôles. Si les échantillons sont dépourvus d'une telle marque, ou si la marque ne rentre pas parmi celles déposées auprès du service technique central, il doit en être fait explicitement mention sur le certificat d'essai.
Le prélèvement des échantillons doit être effectué par le directeur des travaux ou un technicien ayant sa confiance, qui doit garantir, au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc., que les échantillons envoyés pour les essais au laboratoire mandaté sont effectivement ceux qu'il a prélevés. 
Chaque fois que la fourniture d'éléments façonnés ou assemblées provient d'un centre de transformation, le directeur des travaux, après avoir préalablement vérifié que le susdit centre de transformation remplit les exigences prévues au point 11.3.1.7, peut se rendre audit centre de transformation et effectuer en usine tous les contrôles d'acceptation prescrits dans le présent point. Dans ce cas, le prélèvement des échantillons est effectué par le directeur technique du centre de transformation selon les instructions du directeur des travaux; ce dernier doit garantir, au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc., que les échantillons envoyés pour les essais à effectuer dans le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, chargé des essais d'acceptation sur chantier, sont effectivement ceux qui ont été prélevés, ainsi que signer la demande d'essais afférente contenant l'indication des structures d'où provient chaque prélèvement. En cas d'absence de signature de la demande d'essais par le directeur des travaux, les certifications délivrées par le laboratoire ne peuvent revêtir aucune valeur au sens du présent décret et il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même.
Les certificats délivrés par les laboratoires doivent obligatoirement comporter au moins:
–
l'identification du laboratoire qui délivre le certificat;
–
une identification univoque du certificat (numéro de série et date de délivrance) et de chacune de ses pages, ainsi que le nombre total de pages; 
–
l'identification du commettant des travaux en cours d'exécution et du chantier de référence; 
–
le nom du directeur des travaux qui demande l'essai; 
–
la description et l'identification des échantillons destinés à l'essai; 
–
la date de réception des échantillons et la date d'exécution des essais; 
–
l'identification des spécifications d'essai ou la description de la méthode ou procédure adoptée, avec indication des normes de référence pour l'exécution de l'essai; 
–
les dimensions réellement mesurées des échantillons; 
–
les valeurs des grandeurs mesurées et le résultat des essais de pliage. 
Les certificats doivent en outre mentionner la marque d'identification relevée par le laboratoire chargé des contrôles sur les échantillons soumis à essais. Si les échantillons sont dépourvus d'une telle marque, ou si la marque ne rentre pas parmi celles déposées auprès du service technique central, les certifications délivrées par le laboratoire ne peuvent revêtir aucune valeur au sens des présentes normes et il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même. 
11.3.3.
ACIER POUR BÉTON ARMÉ PRÉCONTRAINT
Seul est autorisé l'emploi d'aciers qualifiés selon les procédures mentionnées au point 11.3.1.2 et contrôlées selon les modalités indiquées au point 11.3.3.5. 
11.3.3.1
Caractéristiques dimensionnelles et d'emploi 
L'acier pour armatures de précontrainte est généralement fourni sous la forme de:
Fil:
produit tréfilé de section pleine qui peut être fourni en couronnes ou en faisceaux;
Barre:
produit laminé de section pleine qui peut être fourni seulement sous forme d'éléments rectilignes, les caractéristiques finales du produit étant conférées par un traitement thermique ou mécanique postérieur au laminage; 
Tresse:
produit formé de 2 à 3 fils tréfilés de même diamètre nominal enroulés en hélice autour de leur axe longitudinal commun, fourni en couronnes ou bobines; le pas et le sens d'enroulement de l'hélice sont les mêmes pour tous les fils de la tresse; 
Toron:
produit formé de 6 fils tréfilés enroulés en hélice autour d'un fil tréfilé rectiligne entièrement revêtu de fils hélicoïdaux, fourni en bobines. Le pas et le sens d'enroulement de l'hélice sont les mêmes pour tous les fils d'une même couche externe. 
Pour tout ce qui n'est pas spécifié dans le présent point au sujet des fils, tresses et torons, il convient de se référer aux normes UNI 7675:2016 et UNI 7676:2016.
Les fils peuvent avoir une section transversale circulaire ou d'autres formes et doivent être fabriqués à partir d'un fil-machine ayant une composition chimique conforme à l'une des normes suivantes: 
· UNI EN ISO 16120-2:2017,
· UNI EN ISO 16120-4:2017.
Les fils sont identifiés par le diamètre nominal ou le diamètre nominal équivalent rapporté à la section circulaire de même masse. La surface des fils peut être lisse ou à empreintes.
L'utilisation de fils lisses n'est pas autorisée dans les structures précontraintes à armatures prétendues. 
Les fils des tresses peuvent être lisses ou à empreintes. Les fils de la couche externe des torons peuvent être lisses ou à empreintes. Les fils des torons et des tresses doivent être fabriqués à partir d'un fil-machine ayant des caractéristiques mécaniques et une composition chimique homogènes et conformes à l'une des normes suivantes:
· UNI EN ISO 16120-2:2017,
· UNI EN ISO 16120-4: 2017.
Le processus de réalisation des empreintes doit être terminé avant le tressage ou le toronnage, respectivement pour les tresses et pour les torons.
Les torons compactés peuvent être fabriqués par tréfilage ou laminage après le toronnage et avant le traitement thermique. Lorsque le toronnage et le compactage sont exécutés simultanément, le fil central rectiligne doit avoir un diamètre au moins égal à celui des fils externes.
Les barres peuvent être lisses, à filetage continu ou partiel, avec bossages ou nervures; elles sont identifiées par le diamètre nominal dans le cas des barres lisses ou par le diamètre nominal équivalent rapporté à la section circulaire de même masse dans le cas des barres non lisses. Les barres filetées doivent avoir un filet avec un pas uniforme et non supérieur à 0,8 fois le diamètre nominal. Les barres à filetage continu ou partiel, avec bossages ou nervures, doivent avoir une géométrie de surface conforme à ce qui est spécifié au point 11.3.3.5.2.3. 
En ce qui concerne le marquage des produits, généralement constitué d'un cachet ou d'une étiquette sur les cerclages, les indications du point 11.3.1.4 sont applicables. Les barres avec bossages ou nervures devront être fournies avec une marque apposée sur chaque barre.
Pour la documentation d'accompagnement des fournitures, sont applicables les indications du point 11.3.1.5. Les fournitures devront en outre être accompagnées d'un certificat de qualité et de conformité, type 3.1, délivré conformément à la norme UNI EN 10204.
Les torons et les tresses peuvent être fabriqués et fournis protégés par une gaine ou protégés par de la cire ou de la graisse, en plus de la gaine. Les caractéristiques de la gaine, de la cire et de la graisse sont spécifiées dans la norme UNI 7676:2009.
Tous les produits peuvent être fournis avec une protection de superficielle constituée d'une couche de zinc. L'opération de zingage doit être exécutée comme spécifié dans les normes UNI 7675:2009 et UNI 7676:2009. L'épaisseur de la couche de zinc ou la quantité de zinc par unité de longueur de produit doit être vérifiée selon ce qui est spécifié dans les normes UNI 7675:2009 et UNI 7676:2009.
Les fils doivent être fournis en couronnes d'un diamètre tel que, lors du déroulement, étendus au sol sur une section de 10 m, ils ne présentent aucune courbe avec une flèche supérieure à 400 mm; le fabricant doit indiquer le diamètre minimal d'enroulement.
Les fils doivent être exempts de toute soudure. 
Les soudures de fils destinés à la production de tresses et de torons sont autorisées si elles sont effectuées avant le tréfilage; les soudures ne sont pas autorisées pendant l'opération de câblage. 
Au moment de leur mise en œuvre, les aciers doivent être dépourvus de toute oxydation ou corrosion, ainsi que de tout défaut de surface visible et de tout pliage. 
Est tolérée une oxydation qui disparaît complètement après avoir été frottée avec un chiffon sec. 
Aucune opération de redressage sur chantier n'est autorisée. 
En ce qui concerne les procédures de soudage et la qualification des soudeurs employés pour les jonctions soudées des barres, sont applicables la norme UNI EN ISO 17660-1:2007 pour les joints soudés destinés à la transmission des charges et la norme UNI EN 17660-2:2007 pour les joints soudés non destinés à la transmission des charges. 
11.3.3.2
Caractéristiques des produits 
Les aciers pour armatures de précontrainte doivent posséder des propriétés mécaniques et de ductilité, garanties par le fabricant, non inférieures à celles indiquées dans le tableau 11.3.VIII ci-après: 
Tableau 11.3.VIII 
	Type d'acier
	Barres
	Fils
	Torons et tresses
	Torons compactés

	Contrainte caractéristique en charge maximale
fptk N/mm2
	(≥ 1000
	≥ 1570
	≥ 1860
	≥ 1820

	Contrainte caractéristique à 0,1 % de déformation résiduelle - limite conventionnelle d'élasticité
fp(0,1)k N/mm2
	na
	≥ 1420
	na
	na

	Contrainte caractéristique à 1 % de déformation totale ……fp(1)k N/mm2
	na
	na
	≥ 1670
	≥ 1620

	Limite élastique caractéristique fpyk N/mm2
	≥ 800
	na
	na
	na

	Pourcentage d'allongement total en charge maximale Agt
	≥ 3,5
	≥ 3,5
	≥ 3,5
	≥ 3,5


na = non applicable
Pour le module d'élasticité, on se référera au catalogue du fabricant.
Les grandeurs énumérées ci-dessous: (, A, M, Z, fptk, fp(0,1)k fpyk, fp(1)k, fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, fp(1)/fpt, fpt/fptk, Agt, Ep, l, N, α (180°), N, L, , p, t doivent constituer un objet de garantie par le fabricant et les valeurs correspondantes garanties doivent figurer dans le catalogue en question. 
Le contrôle des grandeurs susmentionnées est exécuté selon les modalités et les prescriptions indiquées aux points ci-après. 
Par conséquent, les valeurs des grandeurs: 
(, A, M
sont comparées avec celles qui découlent de l'application, aux valeurs nominales, des tolérances prescrites au point 11.3.3.5.2.3; 
fptk, fpyk fp(1)k, fp(0,1)k
obtenues en appliquant aux valeurs fpt, fpy, fp(1), fp(0,1) la formule xk = 
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– k s , sont comparées avec les valeurs caractéristiques correspondantes garanties qui figurent dans le catalogue du fabricant et avec celles du tableau 11.3.VIII. Dans la formule qui précède, il est entendu que:
xk = valeur caractéristique de la grandeur;
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= valeur moyenne des valeurs considérées;
k = coefficient déduit du tableau 11.3.IV en fonction du nombre n de valeurs considérées;
s = écart quadratique moyen de la distribution des valeurs;
fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, e fp(1)/fpt
obtenues comme rapport entre les valeurs fp(0,1), fpy, fp(1) et la valeur en charge maximale correspondante fpt, doivent être comprises entre la valeur minimale et la valeur maximale indiquées au point 11.3.3.5.2.3;
fpt/fptk, Agt
sont comparées respectivement avec la valeur maximale correspondante indiquée au point 11.3.3.5.2.3 et avec la valeur minimale qui figure dans le tableau 11.3.VIII;
l
est comparée avec les indications du tableau 11.3.X;
N, α (180°)
sont comparées avec celles prescrites au point 11.3.3.5.2.3; 
Ep, D, L, 
sont conformes à celles prescrites au point 11.3.3.5.2.3;
Z, p
sont comparées avec les valeurs limites correspondantes indiquées au point 11.3.3.5.2.3 suivant;
t
est comparée avec les valeurs limites correspondantes indiquées au point 11.3.3.5.2.1 suivant.
Il convient également de tenir compte de la forme du diagramme efforts-déformations obtenue à l'issue de l'essai de traction. 
11.3.3.3
Chute de contrainte par relaxation 
Les chutes de contrainte par relaxation doivent être rapportées à la valeur de pourcentage obtenue 1 000 heures après la mise sous contrainte 1000). La contrainte initiale (spi) d’essai doit être égale à 70 % de la valeur fpt obtenue comme valeur moyenne de la contrainte en charge maximale obtenue sur deux échantillons prélevés à proximité de celui soumis à essai.
La valeur de la chute de relaxation après 1 000 heures (1000) ne peut être supérieure à celle indiquée dans le tableau 11.3.IX.
En l'absence d'expérimentation spécifique, les valeurs de (1 000 peuvent être tirées du tableau 11.3.IX. 
Tableau 11.3.IX
	armature Produit
	(1000

	Tresse, fil et toron stabilisés 
	2,5 

	Barres laminées à chaud 
	4,0 


La relaxation des armatures qui subissent un cycle thermique après la mise sous contrainte doit être évaluée expérimentalement. 
11.3.3.4
Centres de transformation 
Est défini comme centre de transformation, dans le cadre des aciers pour béton armé précontraint, une installation externe à l'usine et/ou au chantier, fixe ou mobile, qui reçoit du fabricant d'acier des éléments de base (fils, tresses, torons, barres, etc.) et fabrique des éléments structurels directement employables sur chantier pour la mise en œuvre. 
11.3.3.5
Procédures de contrôle des aciers pour béton armé précontraint 
11.3.3.5.1
Prescriptions communes – Modalités de prélèvement 
Les échantillons destinés aux contrôles:
–
ne doivent pas être enroulés avec un diamètre inférieur à celui de la bobine ou couronne de provenance;
–
doivent être prélevés avec les longueurs exigées par le laboratoire chargé des essais et en nombre suffisant pour exécuter d'éventuels essais de contrôle ou des répétitions ultérieures et doivent être étiquetés de façon non équivoque; 
–
doivent être adéquatement protégés pendant le transport. 
11.3.3.5.2
Contrôles systématiques en usine 
11.3.3.5.2.1
Essais de qualification 
Le laboratoire mandaté doit effectuer, dans l'établissement de production, le prélèvement d'une série de 50 échantillons, 5 par lot, provenant de 10 lots de production différents. Les 10 lots de production examinés dans le cadre des essais de qualification doivent être constitués de produits ayant la même forme et la même résistance nominale, mais non nécessairement le même diamètre et la même caractéristique de formation. Les diamètres des produits soumis à essai doivent inclure les valeurs minimale et maximale dont le fabricant demande la qualification. En ce qui concerne les torons et les tresses, il est entendu que les caractéristiques d'homogénéité et de continuité de production exigées dans la définition du lot de production visée au point 11.3.1.1 s'étendent à tous les fils qui constituent le produit. Les aciers doivent être regroupés par catégories dans le catalogue du fabricant aux fins de leur qualification. 
Les 5 échantillons de chaque lot sont prélevés sur différents faisceaux, couronnes ou bobines. Chaque échantillon doit porter des signes distinctifs permettant d'identifier le lot et la couronne, la bobine ou le faisceau de provenance. 
Sur la série de 50 échantillons sont déterminées les grandeurs (, A, M, Z, fpt, fpy, fp(0,1), fp(1), l, Ep, Agt, N, α (180°) sous le contrôle d'un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001. Les essais peuvent être exécutés en présence des techniciens du laboratoire mandaté auprès du laboratoire de l'établissement de production à condition que soit respecté ce qui est prescrit par les normes en matière de vérification de l'étalonnage des équipements. 
Les valeurs caractéristiques fptk, fpyk, fp(0,1)k, fp(1)k obtenues à partir de l'élaboration statistique des résultats avec la relation du point 11.3.3.2, doivent respecter les valeurs minimales indiquées dans le tableau 11.3.VIII, ou celles déclarées et garanties par le fabricant.
Les écarts quadratiques moyens des distributions respectives ne doivent pas être supérieurs à 3 % de la valeur moyenne pour fpt, et à 4 % pour fpy, fp(0,1), fp(1).
La valeur des rapports fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, e fp(1)/fpt et la valeur maximale de la contrainte en charge maximale fpt ne peuvent excéder les limites indiquées au point 11.3.3.5.2.3.
Toutes les valeurs de pourcentage d'allongement total Agt doivent être au moins égales à celles indiquées dans le tableau 11.3.VIII.
Doivent donc être ensuite déterminés:
-
la chute par relaxation r, sur des échantillons provenant de 4 lots, avec 3 échantillons pour chaque lot.
-
la limite de fatigue L sous charge axiale, selon la procédure indiquée au point 6.8.4 de la norme UNI EN 1992-1-1:2005.
-
la grandeur D, pour les torons de diamètre supérieur ou égal à 12,5 mm, sur des échantillons provenant de 5 lots différents. Pour chaque lot, le nombre d'échantillons est celui indiqué dans la norme UNI EN ISO 15630-3:2010. Le résultat devra être comparé avec la limite spécifiée au point 11.3.3.5.2.3.
-
la durée de vie à la rupture t avec des essais de corrosion sous contrainte, selon la norme UNI EN ISO 15630-3:2010 solution A, effectués sur 3 lots avec 6 échantillons par lot. Le diamètre nominal des lots choisis doit être autant que possible différent. Dans tous les cas, pour au moins un des lots le diamètre doit être le plus petit de ceux appartenant à la gamme de production objet de la qualification et présents au moment du contrôle. Le résultat devra être comparé avec les limites spécifiées au point 11.3.3.5.2.3.
-
la durée de vie à la rupture t2 avec des essais de corrosion sous contrainte, selon la norme UNI EN ISO 15630-3:2010 solution B, effectués sur 2 lots avec 1 échantillon par lot. Le diamètre nominal des 2 lots choisis doit être différent. Dans tous les cas, pour au moins un des lots le diamètre doit être le plus petit de ceux appartenant à la gamme de production objet de la qualification et présents au moment du contrôle. Le résultat obtenu ne devra pas être inférieur à 2000 heures. 
Les essais de détermination de r, L, D et t doivent être exécutés dans le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001. Tous les résultats d'essai doivent être positifs quant à la valeur garantie par le fabricant pour la relaxation et quant aux prescriptions du point 11.3.3.5.2.3 pour les autres grandeurs.
Enfin, il sera procédé à la détermination:
-
de la valeur minimale du rapport entre le diamètre du fil central et celui des fils périphériques sur un échantillon par lot de torons;
-
du pas d'enroulement, sur un échantillon par lot de tresses ou de torons;
-
du comportement au pliage du fil central d'un échantillon par lot de torons;
-
du coefficient de striction à rupture Z sur un échantillon par lot dans le cas des tresses et des torons;
-
de la profondeur des empreintes pour les produis à empreintes;
en vérifiant que les résultats obtenus sont tous conformes aux limitations prévues au point 11.3.3.5.2.3.
11.3.3.5.2.2
Essais de vérification de la qualité 
Aux fins de vérification de la qualité, le laboratoire mandaté doit effectuer des contrôles occasionnels sur un échantillonnage constitué de 5 échantillons provenant d'un lot pour chaque catégorie d'armature. Le contrôle porte sur un minimum de six lots chaque trimestre, à soumettre à prélèvement dans le cadre d'au moins trois contrôles sur place. À partir de ces échantillons, le laboratoire détermine la valeur des grandeurs (, A, M, L, fpt, 1, fpy, , fp(1), fp(0,1), fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, e fp(1)/fpt, Ep, N, Agt , α (180°). 
Les valeurs caractéristiques fptk, fpyk, f(0,1)k, fp(1)k calculées selon la formule du point 11.3.3.5.2.1 précédent doivent respecter les valeurs minimales indiquées dans le tableau 11.3.VIII ou les valeurs déclarées par le fabricant. 
Si les écarts quadratiques moyens sont supérieurs à 3 % de la valeur moyenne pour fpt, et à 4 % pour fpy, f(0,1), fp(1), le contrôle est considéré comme suspendu et la procédure de qualification doit être recommencée depuis le début. 
Si les valeurs caractéristiques fptk, fpyk, f(0,1)k, fp(1)k trouvées sont inférieures aux valeurs minimales indiquées dans le tableau 11.3.VIII, ou si les valeurs des rapports fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, e fp(1)/fpt ne sont pas comprises dans les limites spécifiées au point 11.3.3.5.2.3, le laboratoire mandaté suspend les vérifications de la qualité en en informant le service technique central, qui autorisera le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 à répéter les essais de qualification seulement après que le fabricant aura remédié aux causes qui ont donné lieu au résultat insatisfaisant et après une éventuelle nouvelle visite d'inspection.
Pour le calcul de la valeur caractéristique des grandeurs fpt, fpy, fp(0,1), fp(1),doivent être prises en considération toujours 10 séries de 5 échantillons, faisant partie des produits objet de la qualification, à mettre à jour à chaque prélèvement, en ajoutant la nouvelle série et en éliminant la première dans l'ordre chronologique. Les nouvelles valeurs des moyennes et des écarts quadratiques moyens ainsi obtenus seront utilisés pour déterminer les nouvelles contraintes caractéristiques, en remplacement des précédentes, en posant toujours n = 50.
Pour les grandeurs r et pour la résistance à la fatigue, les contrôles sont effectués une fois par semestre, pour toutes les deux sur 3 échantillons provenant du même lot pour chaque catégorie d'armature.
La grandeur D, pour les torons de diamètre supérieur ou égal à 12,5 mm, est déterminée une fois par semestre sur des échantillons provenant de 1 lot, dont le nombre est celui prévu par la norme UNI EN ISO 15630-3:2010. 
Les essais de corrosion sous contrainte pour déterminer la durée de vie à la rupture t sont effectués 1 fois par semestre sur 1 lot, avec 6 échantillons par lot.
 Les essais de détermination des grandeurs r, D et t pour évaluer la résistance à la fatigue doivent être exécutés dans le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001. Tous les résultats d'essai doivent être positifs quant à la valeur indiquée dans le tableau 11.3.VIII pour la chute de relaxation et quant aux limitations prévues au point 11.3.3.5.2.3 pour les grandeurs D et t.
Sur un échantillon par lot de torons seront effectués les déterminations du rapport entre le diamètre du fil central et celui des fils périphériques en les comparant avec les limites indiquées au point 11.3.3.5.2.3.
Sur un échantillon par lot de tresses et de torons, sera calculée la valeur du coefficient de striction à rupture Z et sera mesuré le pas d'enroulement p visé au point 11.3.3.5.2.3.
Le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, effectuera les prélèvements susmentionnés, en veillant, dans la mesure du possible, à couvrir tous les diamètres compris dans l'intervalle objet de la qualification.
11.3.3.5.2.3
Détermination des propriétés et tolérances 
Sauf indication contraire, les déterminations et les mesures visées au présent point sont effectuées, pour les fils, les tresses, les torons et les barres, conformément aux indications des parties pertinentes des normes UNI EN ISO 15630-1, 2 et 3.
Les valeurs des contraintes fpt, fpy, fp(0,1), fp(1)doivent être rapportées à la valeur nominale de l'aire de la section transversale indiquée dans le catalogue du fabricant.
Diamètre (Ø), aire de la section transversale (A) et masse par unité de longueur (M)
L'aire de la section transversale est évaluée par pesée en supposant que la densité de l'acier est égale à 7,81 kg/dm3 pour les fils, les tresses et les torons, et à 7,85 kg/dm3 pour les barres. 
Chaque fois que requis, le diamètre des fils lisses et des barres lisses est mesuré avec un instrument approprié qui garantit une exactitude de lecture de 0,01 mm ou meilleure. 
La valeur obtenue pour la masse doit être rapportée à un mètre de longueur de produit.
Pour les valeurs nominales des aires des sections des fils, des barres, des tresses et des torons est autorisée une tolérance de ± 2 %. Pour les barres, la tolérance est comprise entre -2 % et +6 %. Les mêmes tolérances s'appliquent à la valeur de la masse nominale par unité de longueur déclarée par le fabricant. 
Pour les calculs statiques, les aires des sections nominales sont retenues. 
Rectitude
Les produits fournis en couronnes ou en bobines doivent avoir un rayon d'enroulement tel que, lors du déroulement, étendus au sol sur une section de 1 m, ils ne présentent aucune courbe avec une flèche supérieure à 25 mm; le fabricant doit indiquer le diamètre minimal d'enroulement du produit. Dans le cas de fils fournis en faisceaux, la valeur maximale de courbure telle que définie ci-dessus est égale à 10 mm. Pour les barres, la valeur maximale de l'écart de rectitude, mesurée sur n'importe quelle longueur, ne doit pas excéder 4 mm par mètre de longueur.
Ovalité
L'ovalité des fils lisses, définie comme la différence entre le maximum et le minimum du diamètre mesuré, ne doit pas être supérieure à 2/100 de leur diamètre nominal. La mesure des dimensions doit être effectuée avec un instrument qui garantisse une exactitude de lecture de 1/100 de mm ou meilleure. Le diamètre moyen, entendu comme la moyenne des mesures de deux diamètres orthogonaux entre eux dont l'un est le maximum de ceux obtenus, ne doit pas différer de plus de 1 % de la valeur du diamètre déclaré par le fabricant.
Pas d'enroulement (p)
Le pas d'enroulement des fils des tresses doit être compris entre 14 et 22 fois leur diamètre nominal.
Le pas d'enroulement des fils externes des torons doit être compris entre 14 et 18 fois leur diamètre nominal.
Diamètre des fils des tresses et des torons
Le rapport entre le diamètre du fil interne et celui de chacun des fils externes d'un toron à fils lisses ou à empreintes doit être au moins égal à 1,03.
Pour mesurer, un instrument qui garantisse une résolution de 0,01 mm ou supérieure doit être utilisé.
Dimensions des empreintes sur les produits à empreintes.
Sur les fils, les tresses et les torons à empreintes, les dimensions des empreintes doivent respecter ce qui est prévu dans le tableau 11.3.X.
Tableau 11.3.X - Dimensions et tolérances pour les empreintes des fils, tresses et torons à empreintes (mm).
	Diamètre nominal du produit Ø
	Limite de la profondeur maximale des empreintes
	Longueur des empreintes et tolérance «1» afférente
	Distance entre les empreintes et la tolérance afférente

	Fils
	Ø ≤ 5 mm
	Minimum = 0,03
Maximum = 0,16
	3,5 ± 0,5
	5,5 ± 0,5

	
	5 mm < Ø ≤ 8 mm
	Minimum = 0,05
Maximum = 0,20
	5,0 ± 0,5
	8,0 ± 0,5

	
	8 mm < Ø ≤ 11 mm
	Minimum = 0,05
Maximum = 0,25
	
	

	Tresses et torons
	Ø ≤ 12 mm
	Minimum = 0,03
Maximum = 0,09
	3,5 ± 0,5
	5,5 ± 0,5

	
	Ø > 12 mm
	Minimum = 0,04
Maximum = 0,10
	
	


Coefficient de striction (Z)
La valeur minimale du coefficient de striction Z, rapporté à la valeur de l'aire de la section transversale réelle des fils constituant les tresses et les torons, est égale à 25 % pour les fils lisses et égale à 20 % pour les fils à empreintes.
Pour les fils lisses, la grandeur Z ne doit pas être inférieure à 25 %. Cette limite est seulement de 20 % pour les fils à empreintes.
Pour les barres, une rupture ductile (avec striction) visible à l'œil nu est exigée.
Contrainte en charge maximale (fpt) 
La détermination de fpt s’effectue au moyen de l’essai de traction. La contrainte en charge maximale ne peut être supérieure à la valeur caractéristique correspondante garantie par le fabricant, majorée de 15 %.
Limite conventionnelle d’élasticité à 0,1 % (fp(0,1))
La valeur de la contrainte fp(0,1) est tirée du diagramme d’efforts-déformations correspondant, obtenu avec les essais de traction.
Limite élastique (fpy) 
Pour les barres, la valeur de la limite élastique fpy est tirée du diagramme efforts-déformations correspondant obtenu avec l'essai de traction.
Module d’élasticité (Ep)
Le module d'élasticité Ep est entendu comme le rapport entre la différence de contrainte moyenne et la différence de déformation correspondante, évaluée par l’intervalle de contrainte (0,2-0,7) fpt sur le diagramme efforts-déformations obtenu avec l'essai de traction.
Sont tolérés des écarts de ± 5 % par rapport à la valeur déclarée par le fabricant.
Contrainte à 1 % de déformation totale (fp(1))
La valeur de la contrainte correspondant à 1 % de déformation totale est tirée du diagramme efforts-déformations obtenu avec l'essai de traction.
Limites du rapport entre les contraintes fp(0,1), fpy, fp(1) et la contrainte en charge maximale fpt
La valeur des grandeurs fp(0,1)/fpt, fpy/fpt, e fp(1)/fpt obtenues comme rapport entre les valeurs fp(0,1), fpy, fp(1) et la valeur en charge maximale correspondante fpt, doit être comprise entre les limites de 0,87 et 0,95.
Pourcentage d’allongement total sous charge maximale (Agt) 
La valeur du pourcentage d'allongement total sous charge maximale est tirée du diagramme efforts-déformations obtenu avec l'essai de traction. La base de mesure de l'extensomètre doit être conforme à la norme UNI 7676:2016 pour les torons et les tresses, à la norme UNI 7675:2016 pour les fils et être ≥ 200 mm pour les barres.
Essais de pliage alterné (N)
L’essai de pliage alterné est exécuté sur les fils ayant ( ≤ 8. 
Le nombre des pliages alternés à rupture ne doit pas être inférieur à 4 pour les fils lisses et à 3 pour les fils avec empreintes. Les limites susmentionnées s'appliquent également au fil central des torons.
Essai de pliage (α)
L'essai de pliage est exécuté sur les fils ayant ( ≥ 8 mm et sur les barres.
L'angle de pliage doit être de 180° et le diamètre du mandrin être égal à:
5 ( pour les fils;
6 ( pour les barres avec ( ≤ 26 mm
8 ( pour les barres avec ( > 26 mm.
Résistance à la fatigue (L)
Les essais pour déterminer la limite de fatigue L et la résistance à la fatigue doivent être réalisée sous effort axial à cycle pulsatoire, en faisant osciller la contrainte entre une valeur supérieure (1 et une valeur inférieure (2. Le résultat de l'essai de vérification de la résistance à la fatigue est considéré comme satisfaisant si l'échantillon supporte, sans se rompre, au moins deux millions de cycles. 
Dans les essais de résistance à la fatigue, la valeur supérieure de la contrainte d'essai 1 doit être égale à 70 % de la valeur obtenue comme moyenne des contraintes en charge maximale tirées sur deux échantillons prélevés à proximité de celui soumis à essai. La valeur inférieure de la contrainte d'essai 2 est indiquée dans le tableau 11.3.XI.
Tableau 11.3.XI - Valeurs inférieures de la contrainte d'essai,2 (MPa), dans l'essai de vérification de la résistance à la fatigue
	Fils lisses, tresses et torons avec fils lisses
	Pa

	Fils à empreintes, tresses et torons avec fils à empreintes
	Pa

	Barres lisses
	 200 MPa (Ø ≤ 40 mm)
	 150 MPa (Ø > 40 mm)

	Barres filetées ou à empreintes
	 180 MPa (Ø ≤ 40 mm)
	 120 MPa (Ø > 40 mm)


La fréquence d'essai doit être non supérieure à 120 Hz pour les fils et les barres et à 20 Hz pour les torons.
Essais de relaxation à température ordinaire ()
Les essais pour déterminer la chute de contrainte dans le temps à longueur constante et à la température T= de 20°C ± 1°C doivent être réalisés à partir de la contrainte initiale spi du point 11.3.3.3 et pour la durée fixée. Les diagrammes expérimentaux obtenus doivent être joints en annexe au certificat d'essai. La durée fixée pour chaque essai est de 1000 heures. Une durée d'essai égale à 120 heures est autorisée. En phase de première qualification du produit, tous les essais doivent avoir une durée de 1000 heures. En phase de vérification de la qualité, les essais doivent avoir une durée de 120 heures. Les résultats d'essai, pour chaque durée fixée, doivent tous être non supérieurs:
-
Pour les tresses, torons et fils: à 1,5 % à 120 heures
-
Pour les barres: 4 % à 1000 heures 
-
Pour tous les produits: à ce qui est indiqué dans le tableau 11.3.IX
L'échantillon doit être sollicité sur une section non inférieure à 100 cm: en conséquence, la longueur de l'échantillon doit être adéquatement augmentée pour tenir compte de la longueur des dispositifs de serrage. Dans la zone sollicitée, l'échantillon ne doit subir aucun usinage, aucune déformation mécanique ni aucun polissage.
Essais pour déterminer le coefficient moyen D de réduction de la charge maximale (traction déviée).
Les essais pour déterminer le coefficient moyen D de réduction de la charge maximale par traction déviée, sont requis pour les torons ayant un diamètre nominal supérieur ou égal à 12,5 mm et pour les torons compactés. La valeur limite de D ne peut excéder 28.
11.3.3.5.2.4
Contrôles sur lots de production individuels
Dans les établissements soumis aux contrôles systématiques visés au point 11.3.3.5.2, les fabricants peuvent exiger de se soumettre à des contrôles, exécutés par le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001 déjà chargé des essais de vérification de la qualité, sur les lots de production individuels (masse maximale du lot = 100 t) des produits qui, pour des raisons de production, ne peuvent pas encore respecter les conditions quantitatives minimales pour être qualifiés. Les essais à effectuer sont ceux indiqués au point 11.3.3.5.3 ci-après.
11.3.3.5.3
Contrôles dans les centres de transformation
Sont applicables les dispositions relatives aux centres de transformation prévues au point 11.3.1.7. 
Les contrôles sont obligatoires et doivent être effectués par le directeur technique du centre de transformation.
Les contrôles sont exécutés selon les modalités indiquées ci-après.
Après avoir effectué un prélèvement de 3 échantillons toutes les 30 t de la même catégorie d'acier provenant du même établissement, y compris dans le cas de fournitures successives, on détermine, au moyen d'essais exécutés dans un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, les valeurs minimales correspondantes de fpt, fpy, fp(1), fp(0,1), Agt et Ep.
Les résultats des essais sont considérés comme acceptables si: 
· aucune des valeurs de contrainte susmentionnées n'est inférieure à la valeur caractéristique correspondante déclarée par le fabricant;
· aucune des valeurs de contrainte en charge maximale fpt n’excède la valeur caractéristique fptk correspondante, majorée de 15 %.
· aucune des valeurs du pourcentage d'allongement total en charge maximale Agt n’est inférieure à la limite du tableau 11.3.VIII;
Dans le cas où ne serait-ce qu'une seule des valeurs des contraintes ou du pourcentage d'allongement total en charge maximale ne respecterait par la condition correspondante, des essais supplémentaires devront être exécutés sur un échantillon constitué d'au moins 10 échantillons prélevés sur autant de couronnes, bobines ou faisceaux. Si le nombre des couronnes, bobines ou faisceaux est inférieur à 10, deux échantillons seront prélevés sur deux faisceaux provenant de deux barres différentes, tandis que deux échantillons seront prélevés sur quelques couronnes ou bobines, un à chaque extrémité. 
Chaque échantillon doit porter des signes distinctifs permettant d'identifier le lot et la couronne, la bobine ou le faisceau de provenance.
Après avoir effectué le prélèvement supplémentaire, on détermine, au moyen d'essais effectués dans le laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, les valeurs de fpt, fpy, fp(1), fp(0,1), Agt, Ep.
La fourniture est considérée conforme si:
· la moyenne des résultats obtenus pour les grandeurs fpt, fpy, fp(0,1), fp(1) sur les autres échantillons est au moins égale à la valeur caractéristique garantie par le fabricant et si les valeurs individuelles sont supérieures à cette même valeur caractéristique garantie, minorée de 1,5 %;
· la moyenne des résultats obtenus pour la grandeur fpt sur les 10 autres échantillons est au maximum égale à 1,15 fois la valeur caractéristique fptk garantie par le fabricant et les valeurs individuelles sont inférieures à cette même limite, majorée de 1,5 %;
· la moyenne des résultats obtenus pour la grandeur Agt sur les 10 autres échantillons est au minimum égale à la limite indiquée dans le tableau 11.3.VIII et les valeurs individuelles sont supérieures à cette même limite, minorée de 5 %.
Un autre résultat négatif entraîne l'inaptitude de la fourniture et la transmission des résultats au fabricant, qui est tenu de les faire insérer dans les résultats des contrôles statistiques de sa production.
Dans ce cas, le directeur technique du centre de transformation doit communiquer le résultat anormal au laboratoire chargé du contrôle et au service technique central.
Le prélèvement des échantillons doit être effectué par le directeur technique du centre de transformation, qui doit garantir, au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc., que les échantillons envoyés pour les essais au laboratoire mandaté sont effectivement ceux qu'il a prélevés, et signer la demande d'essais correspondante contenant l'indication des jours où chaque fourniture a été usinée et du chantier ou des chantiers auxquels elle est destinée.
En cas d'absence de signature de la demande d'essais par le directeur technique, les certifications délivrées par le laboratoire ne peuvent revêtir aucune valeur au sens du présent décret et il doit en être fait explicitement mention sur le certificat lui-même.
Pour les caractéristiques des certificats délivrés par le laboratoire, il convient de se référer aux indications du point 11.3.1.6, à l'exception de la marque de qualification, normalement non présente sur les aciers pour béton armé précontraint, et pour laquelle on pourra se référer à d'éventuelles étiquettes d'identification ou aux données déclarées par le requérant.
Le directeur technique du centre de transformation procédera à l'enregistrement de tous les résultats des essais de contrôle interne dans un registre spécial, dont la consultation devra être permise à toute personne habilitée.
Toutes les fournitures provenant d'un centre de transformation doivent être accompagnées de la documentation visée au point 11.3.1.7.
11.3.3.5.4
Contrôles d'acceptation sur chantier
Les contrôles d'acceptation sur chantier doivent être exécutés conformément aux indications du point 11.3.3.5.3, toutes les 30 t de la même catégorie d'acier provenant du même établissement, y compris dans le cas de fournitures successives.
Le prélèvement des échantillons doit être exécuté en présence du directeur des travaux ou d'un technicien ayant sa confiance, qui rédige le procès-verbal de prélèvement et organise l'identification des éprouvettes au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc.; la certification effectuée par le laboratoire d'essais de matériaux doit faire référence à ce procès-verbal. La demande d'essais au laboratoire doit toujours être signée par le directeur des travaux, qui reste également responsable de la transmission des échantillons.
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
Pour les modalités de prélèvement des échantillons, d'exécution des essais, de remplissage des certificats, d'acceptation des fournitures et pour les procédures découlant des résultats non conformes, les dispositions du point 11.3.3.5.3 sont également applicables.
11.3.3.5.5
Produits gainés ou gainés et cirés.
S'agissant transformations supplémentaires, il est exigé que les aciers de départ (torons pour béton armé précontraint) aient déjà été qualifiés selon les procédures décrites jusqu'à présent.
Pour les autres caractéristiques (matériau protecteur, quantité, gaines, épaisseur, etc.), il est renvoyé aux spécifications de la norme UNI 7676:2009.
11.3.3.5.6
Produits zingués.
L'utilisation d'aciers zingués est autorisé à condition que les caractéristiques physiques, mécaniques et technologiques soient conformes aux prescriptions relatives aux aciers visées au présent point 11.3.3.
Le matériau de base à soumettre au zingage doit avoir été qualifié à l'origine.
Les contrôles d'acceptation sur chantier et la vérification de ce qui précède doivent être effectués sur le produit fini, après le processus de zingage, dans un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, conformément à ce qui est prévu au point 11.3.3.5.4.
Pour les modalités de contrôle du revêtement de zinc (qualité de surface, adhésion du revêtement, masse de revêtement par unité de surface), on peut se référer aux normes UNI 7675: 2016 et UNI 7676:2016.
11.3.3.5.7
Certificats d'essai délivrés par le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001.
Sur les certificats d'essai que le laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001 délivre à l'issue des essais visés aux points 11.3.3.5.2.1 et 11.3.3.5.2.2, doivent être indiquées soit les valeurs des forces Fpt, Fpy, Fp(0,1), Fp(1), obtenues lors de chaque essai, soit les valeurs des contraintes correspondantes fpt, fpy, fp(0,1), fp(1) calculées en référence aux aires des sections transversales nominales des échantillons soumis à essai. Sur les certificats délivrés par le laboratoire susmentionné et relatifs à des essais pour lesquels aucune élaboration statistique des résultats n'est exigée, ou pour lesquels la seule référence pour le déroulement de l'essai est la valeur de la charge maximale sur des échantillons jumelés (essai de relaxation, de fatigue, de corrosion sous contrainte, etc.), les données d'essai peuvent également être exprimées seulement en termes de force Fpt.
11.3.4.
ACIERS POUR STRUCTURES MÉTALLIQUES ET POUR STRUCTURES COMPOSITES
11.3.4.1
Généralités
Pour la réalisation de structures métalliques et de structures composites devront être utilisées des aciers conformes aux normes harmonisées UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1 et UNI EN 10219-1, portant le marquage CE, auxquels s'applique le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance 2+, et pour lesquels il est renvoyé à ce qui est spécifié à lettre A du point 11.1. Uniquement pour les produits auxquels n'est pas applicables le marquage CE, il est renvoyé à ce qui est spécifié à la lettre B du point 11.1, et la procédure prévue aux points 11.3.1.2 et 11.3.4.11.1 s'applique à ces produits.
Pour les palplanches métalliques et pour les feuillards zingués d'épaisseur ≤ 4 mm, on se référera respectivement aux normes UNI EN 10248-1:1997 et UNI EN 10346:2015.
Pour les aciers inoxydables, voir le point 11.3.4.8.
Pour l'identification et la qualification d'éléments structurels en acier réalisés en série dans les ateliers de production de charpentes métalliques et dans les ateliers de production d'éléments structurels, s'applique ce qui est spécifié au point 11.1, cas A), conformément à la norme européenne harmonisée UNI EN 1090-1.
Pour la déclaration des performances et l'étiquetage s'appliquent les méthodes prévues par les normes européennes harmonisées, et en particulier:
· Déclaration des caractéristiques géométriques et des propriétés du matériau.
· Déclaration des performances des composants, à évaluer en appliquant les annexes nationales aux Eurocodes en vigueur; 
· Déclaration basée sur une spécification de conception déterminée, à laquelle s'appliquent les présentes normes techniques. 
Dans tous les cas, aux fins d'acceptation et d'emploi, tous les composants ou systèmes structurels doivent répondre aux exigences de la présente norme; en particulier, les matériaux de base doivent avoir été qualifiés à l'origine au sens du point 11.1.
Pour la vérification des caractéristiques mécaniques indiquées ci-après, le prélèvement des échantillons, la position de la pièce sur laquelle ceux-ci doivent être prélevés, la préparation des éprouvettes et les modalités d'essai doivent respecter les prescriptions des normes UNI EN ISO 377:2017, UNI EN ISO 6892-1:2016, UNI EN ISO 148-1:2016. 
11.3.4.2
Aciers laminés
Les aciers laminés d'usage général destinés à la réalisation de structures métalliques et de structures composites comprennent:
Produits longs
–
laminés commerciaux (angulaires, L, T, plats et autres produits de forme);
–
poutrelles à ailes parallèles du type HE et IPE, poutrelles IPN;
–
laminés en U;
–
palplanches.
Produits plats
–
tôle et plats;
–
feuillards;
–
feuillards zingués d'épaisseur ≤ 4 mm.
Profilés creux
–
tubes fabriqués à chaud
Produits dérivés
–
poutrelles soudées (extraites de tôles ou de feuillards à chaud);
–
profilés à froid (extraits de feuillards à chaud);
–
tubes soudés (cylindriques ou à forme spéciale extraits de feuillards à chaud);
–
tôles grecquées (extraites de feuillards à chaud).
11.3.4.2.1
Contrôles sur les produits laminés
Les contrôles sur les produits laminés seront exécutés selon les prescriptions prévues au point 11.3.4.11.
11.3.4.2.2
Fourniture des produits laminés
Pour la documentation d'accompagnement des fournitures, sont applicables les indications du point 11.3.1.5.
11.3.4.3
Acier de moulage
Pour l'exécution de pièces moulées, des aciers conformes à la norme UNI EN 10293:2015 doivent être employés.
Lorsque ces aciers doivent être soudés, les limitations relatives à la composition chimique prévues pour les aciers laminés de résistance similaire sont applicables.
11.3.4.4
Acier pour structures soudées 
Les aciers pour structures soudées, en plus de satisfaire les exigences indiquées au point 11.3.4.1, doivent avoir une composition chimique conforme à ce qui est prévu par les normes européennes harmonisées applicables, visées au point 11.3.4.1. 
11.3.4.5
Processus de soudage 
Le soudage des aciers devra être réalisés selon l'une des procédures à l'arc électrique codifiées conformément à la norme UNI EN ISO 4063:2011. L'utilisation d'autres procédures est autorisé à condition qu'elles soient étayées par un documentation théorique et expérimentale adéquate. 
Les soudeurs dans le cadre des procédures semi-automatiques et manuelles devront être qualifiés selon la norme UNI EN ISO 9606-1:2017 par un organisme tiers. En complément de ce qui est exigé par la norme susmentionnée, les soudeurs qui exécutent des joints en T avec cordons d'angle devront être spécifiquement qualifiés et ne pourront être qualifiés uniquement au moyen de l'exécution de joints bout à bout. 
Les opérateurs des procédures automatiques ou robotisées devront être certifiés selon la norme UNI EN ISO 14732:2013. Toutes les procédures de soudage devront être qualifiées au moyen d'une QMOS (qualification de procédure de soudage) selon la norme UNI EN ISO 15614-1:2017. 
Les duretés exécutées sur les macrographies ne devront pas être supérieures à 350 HV30. 
Pour le soudage à l'arc de prisonniers de matériaux métalliques (soudage avec amorçage par levage et soudage à décharge de condensateurs avec amorçage par pointe) est applicable la norme UNI EN ISO 14555:2017; les exigences de qualité prévues dans le tableau A1 de l'annexe A de cette norme sont donc applicables. 
Les essais de qualification des soudeurs, des opérateurs et des procédures devront être exécutés par un organisme tiers; en l'absence de prescriptions à ce propos, l'organisme sera choisi par le constructeur selon les critères de compétence et d'indépendance. 
Sont exigées des caractéristiques de ductilité, d'élasticité, de résistance et de tenue en zone fondue et en zone thermique affectée non inférieures à celles du matériau de base. 
Dans le cadre de l'exécution des soudures devront également être respectées les normes UNI EN 1011-1:2009 et UNI EN 1011-2:2005 pour les aciers ferritiques et la norme UNI EN 1011-3:2005 pour les aciers inoxydables. Pour la préparation des bords on appliquera, sauf cas particulier, la norme UNI EN ISO 9692-1:2013. 
Les soudures seront soumises à des contrôles non destructifs finaux pour vérifier leur conformité avec les niveaux de qualité établis par l'ingénieur concepteur sur la base des normes appliquées pour la conception.
En l'absence de ces données pour les structures non soumises à la fatigue, on adoptera le niveau C de la norme UNI EN ISO 5817:2014 et le niveau B pour les structures soumises à la fatigue. 
L'étendue et le type de ces contrôles, destructifs et non destructifs, en complément du contrôle visuel à 100 %, seront définis par le réceptionnaire et par le directeur des travaux; pour les cordons à angle ou les joints à pénétration partielle, on utilisera des méthode de surface (par exemple, liquides pénétrants ou poudres magnétiques), tandis que pour les joints à pleine pénétration, en plus de que qui est prévu ci-dessus, on utilisera des méthodes volumétriques, à savoir rayons X ou gamma ou ultrasons pour les joints bout à bout et seulement à ultrasons pour les joints en T à pleine pénétration. 
Pour les modalités d'exécution des contrôles et les niveaux d'acceptabilité, on pourra se référer utilement aux prescriptions de la norme UNI EN ISO 17635. 
Tous les opérateurs qui exécuteront les contrôles devront être qualifiés selon la norme UNI EN ISO 9712:2012 au moins de second niveau. 
En plus des prescriptions applicables prévues au point 11.3.1.7, le constructeur doit se conformer aux exigences ci-après. 
En ce qui concerne la typologie des produits réalisés au moyen de jonctions soudées, le constructeur doit être certifié selon la norme UNI EN ISO 3834:2006 parties 2, 3 et 4. Ces exigences sont récapitulées dans le tableau 11.3.XII ci-dessous. 
La certification de l'entreprise et du personnel devra être effectuée par un organisme tiers, choisi, en l'absence de prescriptions, par le constructeur selon les critères d'indépendance et de compétence. 
Tableau 11.3.XII 
	Type d'action sur les structures
	Structures soumises à la fatigue de façon non significative
	Structures soumises à la fatigue de façon significative

	Référence
	A
	B
	C
	D

	Matériau de base: 
Épaisseur minimale des membrures 
	S235, s ≤ 30 mm
S275, s ≤ 30 mm 
	S355, s ≤ 30 mm 
S235 
S275 
	S235 
S275 
S355 
S460, s ≤ 30 mm 
	S235 
S275 
S355 
S460 (Note 1) 
Aciers inoxydables et autres aciers non explicitement mentionnés (Note 1)

	Niveau des exigences de qualité selon la norme UNI  EN ISO 3834:2006 
	Élémentaire 
UNI EN ISO 3834-4 
	Moyen 
UNI EN ISO 3834-3 
	Moyen 
UNI EN ISO 3834-3 
	Complet 
UNI EN ISO 3834-2 

	Niveau de connaissances techniques du personnel de Coordination du soudage selon la norme UNI EN ISO 14731:2007 
	De base 
	Spécifique 
	Complet 
	Complet 


Note 1) valable également pour les structures non soumises à la fatigue de façon significative 
11.3.4.6
Boulons et clous 
11.3.4.6.1
Boulons «à serrage non contrôlé»
Aux ensembles vis/écrou/rondelle employés dans les jonctions «non préchargées» s'applique ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1 conformément à la norme européenne harmonisée UNI EN 15048-1.
Les ensembles à haute résistance conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 14399-1 sont également appropriés pour une utilisation dans des jonctions non préchargées.
Vis, écrous et rondelles en acier doivent être associés comme indiqué dans le tableau 11.3.XIII.a.
Tableau 11.3.XIII.a 
	Vis
	Écrous
	Rondelles
	Référence

	Classe de résistance 
UNI EN ISO 898-1:2013
	Classe de résistance 
UNI EN ISO 898-2:2012
	Dureté
	

	4.6
	4; 5; 6 ou 8
	100 HV min.
	UNI EN 15048-1

	4.8
	
	
	

	5.6
	5; 6 ou 8
	
	

	5.8
	
	
	

	6.8
	6 ou 8
	
	

	8.8
	8 ou 10
	100 HV min ou 300 HV min.
	

	10.9
	10 ou 12
	
	


La limite élastique fyb et la contrainte de rupture ftb des vis appartenant aux classes indiquées dans le tableau 11.3.XIII. ci-dessus doivent être reportées dans le tableau 11.3.XIII.b ci-après: 
Tableau 11.3.XIII.b 
	Classe 
	4.6 
	4.8
	5.6 
	5.8
	6.8 
	8.8 
	10.9 

	fyb (N/mm2)
ftb (N/mm2)
	240
400
	320
400
	300
500
	400
500
	480
600
	640
800
	900
1000


11.3.4.6.2
Boulons «à serrage contrôlé»
Aux ensembles vis/écrou/rondelle employés dans les jonctions «préchargées» s'applique ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1 conformément à la norme européenne harmonisée UNI EN 14399-1.
Vis, écrous et rondelles en acier doivent être associés comme indiqué dans le tableau 11.3.XIV.
Tableau 11.3.XIV 
	Système
	Vis
	Écrous
	Rondelles

	
	Classe de résistance
	Référence
	Classe de résistance
	Référence
	Dureté
	Référence

	HR
	8.8
	UNI EN 14399-1
	8
	UNI EN 14399-3
	300-370
HV
	UNI EN 14399
parties 5 et 6

	
	10.9
	UNI EN 14399-3
	10
	UNI EN 14399-3
	
	

	HV
	10.9
	UNI EN 14399-4
	10
	UNI EN 14399-4
	
	


11.3.4.6.3
Éléments de liaison en acier inoxydable 
Les éléments de liaison, constitués des ensembles vis/écrou/rondelles en acier inoxydable résistant à la corrosion, doivent être conformes aux prescriptions visées aux normes UNI EN ISO 3506-1:2010 (Vis et vis prisonnières), UNI EN ISO 3506-2:2010 (Écrous), UNI EN ISO 3506-3:2010 (Vis sans tête et pièces similaires non soumises à traction), UNI EN ISO 3506-4:2010 (Vis autofiletantes). Leur est applicable ce qui est indiqué au point 11.3.4.8 pour les matériaux de base et au point 11.3.4.10 pour les ateliers de production de boulons et de clous.
11.3.4.6.4
Clous 
Pour les clous à river à chaud, les aciers prévus dans la partie pertinente de la norme UNI EN 10263:2017 doivent être employés. Leur est applicable ce qui est indiqué au point 11.3.4.10 pour les ateliers de production de boulons et de clous.
11.3.4.7
Connecteurs à ergot 
Si des connecteurs à ergot sont utilisés, l'acier doit être qualifié et approprié au processus de formation de celui-ci et compatible avec le soudage avec le matériau qui constitue l'élément structurel traversé par les ergots. Le système doit posséder les caractéristiques mécaniques suivantes: 
–
pourcentage d'allongement à la rupture (évalué sur la base
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, où A0 est l’aire de la section transversale de l’échantillon) ≥ 12; 
–
rapport ft / fy ≥1,2. 
Lorsque les connecteurs sont unis aux structures au moyen de procédures de soudage spéciales, sans métal d'apport, ils doivent être fabriqués dans des aciers dont la composition chimique satisfait les limitations suivantes: 
C ≤ 0,18 %, Mn ≤ 0,9 %, S ≤ 0,04 %, P ≤ 0,05 %
Leur est applicable ce qui est indiqué au point 11.3.4.10 pour les ateliers de production d'éléments structurels en série.
11.3.4.8
Aciers inoxydables 
L'emploi d'acier inoxydable pour réaliser des structures métalliques et composites est autorisé. 
Devront être utilisés des aciers conformes aux normes harmonisées UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5, portant le marquage CE et pour lesquels il est renvoyé à ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1.
11.3.4.9
Aciers de charpente pour structures soumises à actions sismiques
L'acier constituant les membrures, les soudures et les boulons doivent être conformes aux exigences indiquées dans les présentes normes. 
Pour les zones dissipatives, les règles additionnelles suivantes s'appliquent:
–
pour les aciers de charpente, le rapport entre les valeurs caractéristiques de la contrainte de rupture ftk et la limite élastique fyk doit être supérieure à 1,10 et l'allongement à rupture A5, mesuré sur éprouvette standard, doit être supérieur ou égal à 20 %; 
–
la limite élastique moyenne fy,moyenne doit être inférieure à 1,20 fy,k pour les aciers S235 et S275, ou à 1,10 fy,k pour les aciers S355, S420 et S460; 
–
les liaisons boulonnées doivent être réalisées avec des boulons à haute résistance de classe 8.8 ou 10.9. 
La valeur du coefficient γov est indiquée au point 7.5.
Ces exigences doivent être, le cas échéant, spécifiées dans les pièces du projet et vérifiées par le directeur des travaux.
11.3.4.10
Centres de transformation et centre de production d'éléments en acier
Dans le cadre des aciers pour charpente métallique, en ce qui concerne les produits et/ou composants structurels auxquels le marquage CE n'est pas applicable, sont définis comme
–
centres de transformation pour charpentes métalliques: les centres de préusinage et les ateliers de production de charpentes métalliques. Les centres de transformation doivent remplir toutes les exigences prévues au point 11.3.1.7, sauf si autrement spécifié au point 11.3.4.11.2.
–
centres de production d'éléments en acier: les centres de production de tôles grecquées et de profilés formés à froid, les ateliers de production de boulons et de clous, les ateliers de production d'éléments structurels en série. Aux fabricants d'éléments typologiques en acier sont applicables les dispositions prévues aux points 11.3.4.1 et 11.3.1.7 pour les centres de transformation. Aux éléments de série fabriqués par ceux-ci sont applicables les dispositions prévues au point 11.1.
En particulier, sont définis comme:
–
centres de préusinage ou de service: les installations qui reçoivent des fabricants d'acier des éléments de base (produits longs et/ou plats) et réalisent des éléments individuels préusinés qui sont ensuite utilisés par les ateliers de production de charpentes métalliques qui, à leur tour, réalisent des structures complexes dans le cadre des constructions;
–
ateliers de production de charpentes métalliques: les installations qui reçoivent des fabricants d'acier des éléments de base (produits longs et/ou plats) ou des centres de préusinage ou de service des éléments individuels préusinés, et qui réalisent, suite à une commande spécifique et pour un projet spécifique, des structures complexes destinées à un ouvrage de construction unique et identifié;
–
centres de production de produits formés à froid et de tôles grecquées: toutes les installations qui reçoivent des producteurs d'acier des feuillards ou des tôles et qui réalisent des profilés formés à froid, des tôles grecquées et des panneaux composites profilés, y compris ceux qui, soudés, ne sont pas soumis à des modifications ou traitements thermiques ultérieurs. En ce qui concerne les matériaux soumis à usinage, on peut se référer utilement, non seulement aux normes citées au point 11.3.4.1, mais également aux normes UNI EN 10346, UNI EN 10268 et UNI EN 10149 (partie 1, 2 et 3). 
–
ateliers de production de boulons et de clous: toutes les installations qui reçoivent des producteurs d'acier des produits de base et qui réalisent les éléments visés au point 11.3.4.6. 
–
ateliers de production d’éléments structurels: toutes les installations qui reçoivent des producteurs d'acier des produits de base qualifiés et qui réalisent des éléments structurels en série destinés à être employés dans les constructions qui ne rentrent pas dans les catégories précédentes. 
11.3.4.11
Procédures de contrôle sur aciers de charpente 
11.3.4.11.1
Contrôles en établissement de production 
Les procédures visées aux points 11.3.4.11.1.1, 11.3.4.11.1.2, 11.3.4.11.1.3, 11.3.4.11.1.4 et 11.3.4.11.1.5 ci-après sont applicables uniquement aux produits auxquels s'applique la lettre B du point 11.1.
11.3.4.11.1.1
Subdivision des produits 
Sont des produits qualifiables aussi bien ceux qui peuvent être regroupés par coulée que ceux qui peuvent être regroupés par lots de production. 
Aux fins des essais de qualification et de contrôle visés aux points ci-après, les produits appartenant à chaque gamme de produits visée au point 11.3.4.2, peuvent être regroupés par gammes d'épaisseur telles que définies par les normes européennes harmonisées UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1, UNI EN 10219-1, UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5. 
A ces mêmes fins, lorsque cela est prévu par les susdites normes européennes harmonisées, peuvent également être regroupés les différents grades d'acier (JR, J0, J2, K2), à condition qu'ils soient garantis pour toutes les caractéristiques du grade supérieur du regroupement. 
Un lot de production est constitué d'une quantité comprise entre 30 et 120 t, ou une fraction résiduelle, pour chaque profil, qualité et gamme d'épaisseur, sans aucune référence aux coulées qui ont été utilisées pour leur production. En ce qui concerne les profilés creux, le lot de production correspond à l'unité de réception telle que définie par les normes européennes harmonisées UNI EN 10210-1 et UNI EN 10219-1 sur la base du nombre de pièces. 
11.3.4.11.1.2
Essais de qualification 
Aux fins de la qualification, sans préjudice des prescriptions obligatoirement applicables aux produits visés dans les normes harmonisées ayant force obligatoire, le fabricant doit préparer une documentation appropriée sur les caractéristiques chimiques, s'il y a lieu, et mécaniques constatées pour les qualités et pour les produits qu'il entend qualifier. 
La documentation doit se rapporter à une production relative à une période de temps d'au moins six mois et à une quantité de produits propre à fournir un cadre statistiquement significatif pour la production elle-même et dans tous les cas ≥ 500 t ou à un nombre de coulées ou de lots ≥ 25. 
Cette documentation d'essai doit se baser sur les données expérimentales relevées par le fabricant, complétées par les résultats des essais de qualification effectués par un laboratoire visé à l'article 59, alinéa 1, du DPR nº 380/2001, mandaté par le service technique central sur proposition du fabricant lui-même. 
Les essais de qualification doivent porter sur chaque chaque type de produits, distingués par gamme de produits, classe d'épaisseur et qualité d'acier, et être relatifs au relevé des valeurs caractéristiques; pour chaque type seront exécutés au moins 30 essais sur 30 échantillons spécialement prélevés à cette fin sur 3 lots différents.
La documentation de l'ensemble des essais mécaniques doit être élaborée de façon statistique en calculant, pour l'élasticité et la résistance sous charge maximale, la valeur moyenne, l'écart quadratique moyen et la valeur caractéristique des distributions de fréquence correspondantes. 
11.3.4.11.1.3
Contrôle continu de la qualité de la production 
Le service de contrôle interne de la qualité de l'établissement fabricant doit créer une procédure propre à maintenir sous contrôle continu l'ensemble du cycle de production. 
Pour chaque coulée, ou pour chaque lot de production, différencié par leur numéro de référence, est prélevé sur le produit fini un échantillon par coulée et dans tous les cas un échantillon toutes les 80 t ou un échantillon par lot et dans tous les cas un échantillon toutes les 40 t ou par fraction; en ce qui concerne les profilés creux, le lot de production est défini par les normes UNI du produit, sur la base du nombre de pièces. 
Des échantillons susmentionnés seront extraits les éprouvettes servant à la détermination des caractéristiques chimiques et mécaniques prévues par les normes européennes harmonisées UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1, UNI EN 10219-1, UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5 en relevant la quantité en tonnes du produit fini sur lequel porte l'essai. 
En ce qui concerne fy et ft i les données individuelles recueillies, subdivisées par qualité et par produits (selon les gammes dimensionnelles) doivent être reportées sur les diagrammes appropriés pour permettre d'évaluer statistiquement dans le temps les résultats de la production par rapport aux prescriptions des présentes normes techniques. 
Les autres données relatives aux caractéristiques chimiques, de résilience et d'allongement doivent être recueillies dans des tableaux et être archivées, après en avoir vérifier la conformité avec les normes UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1 UNI EN 10219-1, UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5 pour ce qui concerne la résilience et l'allongement, avec les prescriptions prévues dans les tableaux des normes européennes correspondantes de la série UNI EN 10025 ou dans les tableaux figurant dans les normes européennes UNI EN 10210 et UNI EN 10219 pour les profilés creux et avec les normes UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5 pour les aciers inoxydables. 
Il est de la responsabilité du fabricant d'identifier, au niveau de la coulée ou du lot de production, les éventuels résultats anormaux qui portent la production au-delà des limites et de remédier aux causes. Les diagrammes susmentionnés doivent indiquer les éventuelles données anormales. 
Les produits non conformes ne peuvent pas être employés à des fins structurelles, après poinçonnage de neutralisation, qui doit faire l'objet d'une note explicite dans les registres. 
La documentation recueillie dans le cadre du contrôle interne de qualité de l'établissement fabricant doit être conservée par le fabricant. 
11.3.4.11.1.4
Vérification périodique de la qualité 
Le laboratoire mandaté par le service technique central, sur proposition du fabricant, effectue périodiquement, à sa discrétion, au moins tous les six mois, une visite dans l'établissement fabricant au cours de laquelle, sur trois types de produit, choisis à chaque fois selon la qualité d'acier, la gamme de produits ou la classe d'épaisseur, il effectue pour chaque type pas moins de 15 essais de traction, soit sur des échantillons prélevés directement sur les produits, soit sur des échantillons spécialement mis de côté par le fabricant, au nombre d'au moins 2 par coulée ou lot de production, relative à la production intervenue depuis la précédente visite. 
En outre, le laboratoire mandaté effectue les autres essais prévus (résilience et analyses chimiques) en expérimentant sur des éprouvettes extraits de 3 échantillons pour chaque type susmentionné. 
Enfin, il contrôle le respect des valeurs minimales prescrites pour la résilience et des valeurs maximales prescrites pour les analyses chimiques. 
Si les résultats des essais permettent de constater que les limites prescrites ne sont pas respectées, d'autres échantillons (le même nombre) sont prélevés et les essais sont répétés. En outre, les résultats doivent être enregistrés conformément aux procédures de contrôle de qualité adoptées par le fabricant; les lots concernés ne peuvent pas être employés à un usage structurel.
Si les résultats des essais, après répétition, sont encore insatisfaisants, le laboratoire mandaté suspend les vérifications de la qualité et en informe le service technique central, qui suspend la validité de l'attestation de qualification. Après que le fabricant a remédié aux causes qui ont donné lieu au résultat insatisfaisant et en a informé le service technique central, le laboratoire mandaté répète ladite qualification. 
En ce qui concerne les essais de vérification périodique de la qualité pour les aciers visés au point 11.3.4.1, avec des caractéristiques comprises entre les types S235 et S355, on utilise un coefficient de variation de 8 %. 
Pour les aciers ayant une élasticité ou une rupture supérieure au type S355, on utilise un coefficient de variation de 6 %. 
Pour ces aciers, la qualification est autorisée également dans le cas d'une production continue lors du dernier semestre et également dans les cas où les quantités minimales prévues ne sont pas respectées, toutes les autres règles relatives à la qualification restant applicables. 
11.3.4.11.1.5
Contrôles sur coulées individuelles 
Dans les établissements soumis aux contrôles systématiques visés au point 11.3.4.11.1, les fabricants peuvent prendre l'initiative de demander au service technique central d'être soumis à des contrôles, exécutés par un laboratoire visé à l'article 59, paragraphe 1, du décret du président de la République nº 380/2001, sur les coulées individuelles des produits qui, pour des raisons de production, ne peuvent pas encore respecter les conditions quantitatives minimales pour être qualifiés. 
Les essais à effectuer sont ceux relatifs aux normes européennes harmonisées UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1, UNI EN 10219-1, UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5 et les valeurs à respecter sont celles indiquées dans les tableaux des normes européennes correspondantes de la série UNI EN 10025 ou des tableaux figurant dans les normes européennes de la série UNI EN 10210 et UNI EN 10219 pour les profilés creux et dans les normes UNI EN 10088-4 et UNI EN 10088-5 pour les aciers inoxydables.
11.3.4.11.2
Contrôles dans les centres de transformation et dans les centres de production d'éléments typologiques en acier
Les procédures visées aux points 11.3.4.11.2.1, 11.3.4.11.2.2, 11.3.4.11.2.3 et 11.3.4.11.2.4 ci-après sont applicables uniquement aux produits auxquels s'applique la lettre B du point 11.1. 
11.3.4.11.2.1
Centres de production de tôles grecquées et de profilés formés à froid 
En plus de ce qui est prévu au point 11.3.1.7 pour les centres de transformation, pour les tôles grecquées à employer dans des dalles mixtes (visées au point 4.3.6 des présentes normes), le fabricant doit effectuer une expérimentation spécifique afin de déterminer la résistance nominale au cisaillement longitudinal τu.Rd de la tôle grecquée. L'expérimentation et le traitement des résultats expérimentaux doivent être conformes aux prescriptions de l'annexe B.3 à la norme UNI EN 1994-1-1:2005. Cette expérimentation et le traitement des résultats expérimentaux doivent être exécutés par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001 possédant la compétence adéquate. Le rapport d'essai doit être transmis en copie au service technique central et doit être reproduit intégralement dans le catalogue des produits. 
Les documents qui accompagnent chaque fourniture sur chantier doivent indiquer les informations de certification du système de gestion de la qualité du produit qui régit le processus de transformation (visé au point 11.3.1.7) et, en outre, chaque fourniture sur chantier doit être accompagnée de la copie de la déclaration susmentionnée. 
Les utilisateurs des produits et/ou le directeur des travaux sont tenus de vérifier ce qui précède et de rejeter toute fourniture non conforme.
Les contrôles en atelier doivent être exécutés à raison d'au moins 2 prélèvements toutes les 10 tonnes d'acier de même catégorie, même s'il a été acquis en même temps que d'autres fournitures, en ayant soin de prélever à chaque fois des échantillons appartenant à des types de produits différents.
11.3.4.11.2.2
Centres de préusinage de composants structurels 
En général, le centre de préusinage doit respecter les prescriptions prévues au point 11.3.1.7 relatives aux centres de transformation, ainsi que, pour ce qui concerne les contrôles et la certification afférente, ce qui est indiqué au point 11.3.4.11.2.3 ci-après au sujet des ateliers de production de charpentes métalliques.
Dans le cadre du processus de production sont exclusivement effectuées des tâches d'aplatissement des couronnes, de coupe, de perçage et de pliage. Le directeur technique du centre de préusinage doit vérifier que les tâches réalisées n'altèrent pas les caractéristiques mécaniques originelles. 
Si les produits réalisés par les centres de préusinage sont fournis à un atelier de production de charpentes métalliques ou à un atelier de production d'éléments structurels en série visés au point 11.3.4.1, ce dernier vérifie le processus de production du centre de préusinage.
11.3.4.11.2.3
Ateliers de production de charpentes métalliques 
Les ateliers de production de charpentes métalliques doivent respecter les prescriptions du point 11.3.1.7 relatives aux centres de transformation, ainsi que ce qui est indiqué au présent point.
Dans le cadre du processus de production, une attention particulière doit être accordée aux processus d'aplatissement des couronnes, de coupe, de perçage, de pliage et de soudage. Le directeur technique de l'atelier doit vérifier que les tâches réalisées n'altèrent pas les caractéristiques mécaniques originelles. Pour le soudage, les prescriptions prévues au point 11.3.4.5 sont applicables.
Les contrôles en atelier sont obligatoires et doivent être effectués par le directeur technique, selon les modalités indiquées au point 11.3.1.7.
Ces contrôles en atelier doivent être effectués à raison d'au moins 1 essais toutes les 30 t d'acier de la même catégorie, provenant du même établissement, même s'il a été acquis à des périodes différentes, en prenant soin de prélever de volta in volta les échantillons sur des types de produit ou d'épaisseur différents.
Les données expérimentales obtenues doivent satisfaire les prescriptions prévues dans les tableaux des normes européennes harmonisées correspondantes de la série UNI EN 10025, ou dans les tableaux figurant au point 11.3.4.1 pour les profilés creux pour ce qui concerne l'allongement et la résistance, ainsi que les normes européennes harmonisées de la série UNI EN 10025, UNI EN 10210-1 et UNI EN 10219-1 pour les caractéristiques chimiques. 
Aucune valeur individuelle de limite élastique et de contrainte de rupture ne doit être inférieure aux limites indiquées dans les tableaux. 
Il doit en outre être vérifié que les tolérances de fabrication respectent les limites indiquées dans les normes européennes applicables susmentionnées et que les limites de montage sont comprises dans les limites indiquées par l'ingénieur concepteur. A défaut, la sécurité de la nouvelle géométrie doit être vérifiée. 
Pour les modalités de prélèvement et de certification des essais, sont applicables les prescriptions du point 11.3.2.10.3.
Pour les caractéristiques des certificats délivrés par le laboratoire, il convient de se référer aux indications du point 11.3.2.10.4, à l'exception de la marque de qualification, qui n'est pas toujours présente sur les aciers de charpente, et pour laquelle on pourra se référer utilement à d'éventuelles étiquettes d'identification ou aux données déclarées par le fabricant. 
Le directeur technique de l'atelier procédera à l'enregistrement de tous les résultats des essais de contrôle interne dans un registre spécial, dont la consultation devra être permise à toute personne habilitée. 
Toutes les fournitures provenant d'un atelier doivent être accompagnées de la documentation visée au point 11.3.1.7. 
11.3.4.11.2.4
Ateliers de production de boulons et de clous 
Les ateliers de production de boulons et de clous doivent respecter les prescriptions prévues au point 11.3.1.7 relatives aux centres de transformation, ainsi que ce qui est indiqué dans le présent point.
Les fabricants de boulons et de clous pour charpentes métalliques doivent se doter d'un système de gestion de la qualité du processus de production garantissant que le produit répond aux exigences prévues par les présentes normes et que ces exigences sont constamment respectées jusqu'à la mise en œuvre. Le système de gestion de la qualité du produit qui régit le processus de fabrication doit être organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001 et certifié par un organisme tiers indépendant, possédant la compétence et l'organisation adéquates, opérant en conformité avec les normes UNI CEI EN ISO/IEC 17021-1.
Les contrôles en usine sont obligatoires et doivent être effectués par le directeur technique de l'atelier, à raison d'au moins 1 essai de traction sur boulon ou clou tous les 1000 produits.
Les documents qui accompagnent chaque fourniture sur chantier de boulons ou de clous de charpente doivent mentionner les informations relatives à l'attestation de dépôt de la documentation auprès du service technique central.
11.3.4.11.3
Contrôles d'acceptation sur chantier 
Les contrôles d'acceptation sur chantier, qui doivent être exécutés dans un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, sont obligatoires pour toutes les fournitures d'éléments et/ou de produits, quelle que soit leur provenance et leur type de qualification.
Le prélèvement des échantillons doit être exécuté en présence du directeur des travaux ou d'un technicien ayant sa confiance, qui rédige le procès-verbal de prélèvement et organise l'identification des éprouvettes au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc.; la certification effectuée par le laboratoire d'essais de matériaux doit faire référence à ce procès-verbal. La demande d'essais au laboratoire doit toujours être signée par le directeur des travaux, qui reste également responsable de la transmission des échantillons.
Lorsque la fourniture d'éléments usinés provient d'un centre de transformation ou d'un fabricant d'éléments marqués CE, après avoir préalablement vérifié que ledit centre de transformation ou le fabricant remplit toutes les exigences prévues par la norme, le directeur des travaux peut se rendre dans ce centre de transformation ou chez le fabricant pour y effectuer en usine tous les contrôles susmentionnés. Dans ce cas, le prélèvement des échantillons est effectué par le directeur technique du centre de transformation selon les instructions du directeur des travaux; ce dernier doit garantir, au moyen de sigles, étiquettes indélébiles, etc., que les échantillons envoyés pour essais au laboratoire mandaté sont effectivement ceux qu'il a prélevés, ainsi que signer la demande d'essais afférente. 
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
En fonction des types de matériau parvenus sur le chantier, le directeur des travaux doit effectuer les contrôles suivants:
- Éléments de charpente métallique: 3 essais toutes les 90 tonnes; le nombre d'échantillons, prélevés et soumis à essai dans le cadre d'un même ouvrage, ne peut en aucun cas être inférieur à trois. En ce qui concerne les ouvrages pour la réalisation desquels il est prévu d'employer une quantité d'acier de charpente non supérieure à 2 tonnes, le nombre d'échantillons à prélever est fixé par le directeur des travaux, en tenant compte de la complexité de la structure.
- Tôles grecquées et profils formés à froid: 3 essais toutes les 15 tonnes; le nombre d'échantillons, prélevés et soumis à essai dans le cadre d'un même ouvrage, ne peut en aucun cas être inférieur à trois. En ce qui concerne les ouvrages pour la réalisation desquels il est prévu d'employer une quantité de tôles grecquées ou de profils formés à froid non supérieure à 0,5 tonne, le nombre d'échantillons à prélever est fixé par le directeur des travaux.
- Boulons et clous: 3 échantillons toutes les 1500 pièces; le nombre d'échantillons, prélevés et soumis à essai dans le cadre d'un même ouvrage, ne peut en aucun cas être inférieur à trois. En ce qui concerne les ouvrages pour la réalisation desquels il est prévu d'employer une quantité de pièces non supérieure à 100, le nombre d'échantillons à prélever est fixé par le directeur des travaux.
- Jonctions mécaniques: 3 échantillons toutes les 100 pièces; le nombre d'échantillons, prélevés et soumis à essai dans le cadre d'un même ouvrage, ne peut en aucun cas être inférieur à trois. En ce qui concerne les ouvrages pour la réalisation desquels il est prévu d'employer une quantité de pièces non supérieure à 10, le nombre d'échantillons à prélever est fixé par le directeur des travaux.
Les contrôles d'acceptation doivent être effectués avant la mise en œuvre des éléments et/ou des produits.
Les critères d'évaluation des résultats des contrôles d'acceptation doivent être adéquatement établis par le directeur des travaux par rapport aux caractéristiques mécaniques déclarées par le fabricant dans la documentation d'identification et de qualification et à celles prévues par les présentes normes ou par la documentation de conception de l'ouvrage spécifique. Ces critères doivent tenir compte de la dispersion des données et des variations qui peuvent exister entre les différents appareils et les différentes modalités d'essai. Ces critères doivent être adéquatement décrits dans le «Rapport sur les contrôles et les essais d'acceptation sur les matériaux et produits structurels» élaboré par le directeur des travaux à la fin des travaux.
Si un résultat est non conforme, aussi bien l'échantillon que la méthode d'essai doivent être examinés attentivement. Si l'éprouvette présente un défaut ou s'il y a une raison de croire qu'une erreur s'est produite durant l'essai, le résultat de l'essai doit être ignoré. Dans ce cas, il convient de prélever une autre éprouvette (individuelle). 
Si tous les résultats valides de l'essai sont supérieurs ou égaux à la valeur d'acceptation prévue, le lot livré doit être considéré comme conforme. 
Si les critères susmentionnés ne sont pas satisfaits, un autre échantillonnage, représentant le double en quantité de celui précédemment prévu pour les différents types de produit, doit être effectué à partir de produits différents du lot, en présence du fabricant ou de son représentant, qui pourra aussi assister à l'exécution des essais dans un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001. 
Le lot doit être considéré comme conforme si les résultats individuels obtenus sur les autres éprouvettes sont supérieurs à la valeur d'acceptation
Dans le cas contraire, le lot doit être rejeté et le résultat signalé au service technique central. 
Pour le remplissage des certificats, le cas échéant, sont applicables les dispositions du point 11.3.2.12. 
11.4.
ANCRAGES À USAGE INDUSTRIEL ET JOINTS DE DILATATION
11.4.1.
ANCRAGES À USAGE INDUSTRIEL
À la qualification des ancrages à usage industriel s'applique ce qui est spécifié à la lettre C) du point 111, sur la base du Guide d'agrément technique européen ETAG 001, qui s'applique aussi aux modalités d'exécution des essais d'acceptation. En référence au tableau 1.1 du point 1.2 de l'annexe E du Guide ETAG 001 susmentionné, concernant les catégories minimales recommandées pour la qualification des ancrages en présence d'actions sismiques, pour toutes les classes d'utilisation indiquées au point 2.4.2 des présentes normes, la catégorie de performance à satisfaire est la catégorie C2, définie dans le susdit Guide.
11.4.2.
JOINTS DE DILATATION
À la qualification des joints de dilatation s'applique ce qui est spécifié à la lettre C) du point 11.1, sur la base du Guide d'agrément technique européen ETAG 032, qui s'applique aussi aux modalités d'exécution des essais d'acceptation.
11.5.
SYSTÈMES DE PRÉCONTRAINTE À CÂBLES POST-TENDUS ET TIRANTS D'ANCRAGE 
11.5.1.
SYSTÈMES DE PRÉCONTRAINTE À CÂBLES POST-TENDUS 
Aux systèmes de précontrainte à câbles post-tendus s'applique ce qui est spécifié à la lettre C) du point 11.1.
Aux fins de qualification au moyen du certificat d'évaluation technique s'applique la «Ligne directrice pour la certification de l'aptitude technique des systèmes de précontrainte à câbles post-tendus» approuvée par le Conseil supérieur des travaux publics.
Chaque fourniture doit être accompagnée de la copie du certificat d'évaluation technique ou de la documentation de marquage CE sur la base de l'Agrément technique européen, ainsi du manuel contenant les spécifications techniques pour la mise en œuvre et l'entretien. 
Le directeur des travaux est tenu de vérifier, dans le cadre de ses compétences, ce qui précède et de rejeter toute fourniture dépourvue de la documentation de qualification et que les procédures de mise en œuvre sont conformes aux spécifications techniques du fabricant du système lui-même; il devra en outre effectuer les essais d'acceptation appropriés, qui comprennent la vérification géométrique et des tolérances dimensionnelles, ainsi que l'évaluation des principales caractéristiques mécaniques des matériaux composants et/ou des principales performances du système, afin de vérifier la conformité des ancrages avec ce qui est exigé pour le projet spécifique. 
Les modalités d'exécution des essais d'acceptation sont indiquées dans le Guide d'agrément technique européen ETAG 013. 
11.5.2.
TIRANTS D'ANCRAGE À USAGE GÉOTECHNIQUE 
Aux tirants d'ancrage à usage géotechnique de type actif ou passif s'applique ce qui est spécifié à la lettre C) du point 11.1.
Aux tirants de type actif, aux fins de la qualification au moyen du certificat d'évaluation technique, s'applique la Ligne directrice pour la délivrance du certificat d'aptitude technique à l'emploi des tirants à usage géotechnique de type actif approuvée par le Conseil supérieur des travaux publics.
Chaque fourniture doit être accompagnée de la copie du certificat d'évaluation technique ou de la documentation de marquage CE sur la base de l'Agrément technique européen, ainsi du manuel contenant les spécifications techniques pour la mise en œuvre et l'entretien. 
Le directeur des travaux est tenu de vérifier, dans le cadre de ses compétences, ce qui précède et de rejeter toute fourniture dépourvue de la documentation de qualification et que les procédures de mise en œuvre sont conformes aux spécifications techniques du fabricant du système lui-même; il devra en outre effectuer les essais d'acceptation appropriés, qui comprennent la vérification géométrique et des tolérances dimensionnelles, ainsi que l'évaluation des principales caractéristiques mécaniques des matériaux composants et/ou des principales performances du système, afin de vérifier la conformité des tirants avec ce qui est exigé pour le projet spécifique. 
11.6.
APPAREILS D'APPUI STRUCTURAUX 
Les appareils d'appui structuraux sont des dispositifs de liaison utilisés dans les structures, les ponts et les édifices, afin de transmettre ponctuellement des charges et relier des degrés de liberté de déplacement déterminés. 
Les appareils d'appuis structuraux, auxquels s'applique ce qui est spécifié à la lettre A) du point 11.1, doivent être conformes à la norme européenne harmonisée pertinente de la série UNI EN 1337 et porter le marquage CE. On applique le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance 1, prévu dans les pertinentes spécifications techniques harmonisées pour les applications critiques. En cas d'appareils d'appui structuraux ne rentrant pas, ou ne rentrant pas complètement, dans le champ d'application de l'une des normes européennes harmonisées de la série UNI EN 1337, le cas C) du point 11.1 s'applique. 
Chaque fourniture doit être accompagnée de la documentation de marquage CE ou de la copie du certificat d'évaluation technique, ainsi que du manuel contenant les spécifications techniques pour la mise en œuvre et l'entretien. 
Le directeur des travaux est tenu de vérifier, dans le cadre de ses compétences, ce qui précède et de rejeter toute fourniture dépourvue de la documentation de qualification et que les procédures de mise en œuvre sont conformes aux spécifications techniques du fabricant du système lui-même; il devra en outre effectuer les essais d'acceptation appropriés, qui comprennent la vérification géométrique et des tolérances dimensionnelles, ainsi que l'évaluation des principales caractéristiques mécaniques des matériaux composants et/ou des principales performances des appareils d'appui, afin de vérifier la conformité desdits appareils d'appui avec ce qui est exigé pour le projet spécifique. 
11.7.
MATÉRIAUX ET PRODUITS À BASE DE BOIS 
11.7.1
GÉNÉRALITÉS
Les matériaux et produits à base de bois à usage structurel doivent être qualifiés selon les procédures indiquées au point 11.1. Pour l'application du cas C) du point 11.1, il convient de se référer aux Lignes directrices pour l'emploi de produits, matériaux et articles innovants en bois à usage structurel approuvées par le Conseil supérieur des travaux publics.
La production, l'usinage, la fourniture et l'utilisation des produits en bois et des produits à base de bois à usage structurel devront avoir lieu en application d'un système de garantie de la qualité et d'un système de suivi couvrant toute la chaîne de distribution, depuis la première classification et le marquage des composants individuels et/ou semi-finis jusqu'à la première mise en œuvre au moins.
En plus de la documentation indiquée au point 11.1 ou au point 11.7.10, chaque fourniture doit être accompagnée, conformément à ce qui est indiqué au point 11.7.10.1.2, d'un manuel contenant les spécifications techniques pour la mise en œuvre. Le directeur des travaux est tenu de rejeter toute fourniture non conforme aux prescriptions ci-dessus.
L'ingénieur concepteur sera tenu d'indiquer dans le projet les caractéristiques des matériaux conformément aux indications du présent chapitre.
Ces caractéristiques doivent être garanties par les fabricants, les centres d'usinage, les fournisseurs intermédiaires, pour chaque fourniture, conformément aux dispositions applicables en matière de marquage CE ou prévues au point 11.7.10. 
Le directeur des travaux effectuera les contrôles d'acceptation sur chantier prévus au point 11.7.10.2. Le directeur des travaux pourra faire exécuter d'autres essais d'acceptation sur le matériau parvenu sur le chantier et sur les clavages, selon les méthodes d'essai indiquées dans la présente norme.
Sont habilités à effectuer les essais et les contrôles, aussi bien sur les produits que sur les cycles de production, les laboratoires visés à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001 et les laboratoires, ou les organismes de certification du contrôle de production en usine notifiés en vertu du décret législatif 106/2017 et du règlement (UE) nº 305/2011 en matière d’essais et de contrôles du bois.
11.7.1.1
propriétés des matériaux 
Sont définies comme valeurs caractéristiques de résistance d'un type de bois les valeurs du fractile 5 % de la distribution des résistances, obtenues sur la base des résultats d'essais expérimentaux effectués avec une durée de 300 secondes sur des éprouvettes à l'humidité d'équilibre du bois correspondant à la température de 20 ± 2 °C et avec une humidité relative de l'air de 65 ± 5 %. 
Pour le module d'élasticité, il convient de se référer soit aux valeurs caractéristiques du module d'élasticité correspondant au fractile 5 %, soit aux valeurs moyennes, obtenues dans les mêmes conditions d'essai que celles susmentionnées. 
Est définie comme la masse volumique caractéristique, la valeur du fractile 5 % de la distribution afférente, avec une masse et un volume mesurés dans des conditions d'humidité d'équilibre du bois à la température de 20 ± 2 °C et avec une humidité relative de 65 ± 5 %.
Pour le projet et la vérification de structures réalisées avec du bois massif, lamellé ou avec des produits à usage structurel dérivés du bois, on utilise les valeurs de résistance, de module d'élasticité et de masse volumique constituant le profil de résistance, qui doit comprendre au moins ce qui est indiqué dans le tableau ci-après: 11.7.I. 
Tableau 11.7.I – Profil de résistance des matériaux et produits à base de bois
	Résistances caractéristiques
	
	Modules d'élasticité
	
	Masse volumique

	Flexion 
	fm,k 
	
	Module d'élasticité parallèle moyen ** 
	E0,mean
	
	Masse volumique caractéristique 
	(k 

	Traction parallèle 
	ft,0,k 
	
	Module d'élasticité parallèle caractéristique 
	E0,05
	
	Masse volumique moyenne *,** 
	(mean 

	Traction perpendiculaire 
	ft,90,k 
	
	Module d'élasticité perpendiculaire moyen ** 
	E90,mean
	
	
	

	Compression parallèle 
	fc,0,k 
	
	Module d'élasticité tangentielle moyen ** 
	Gmean
	
	
	

	Compression perpendiculaire 
	fc,90,k 
	
	
	
	
	
	

	Cisaillement 
	fv,k 
	
	
	
	
	
	


* La masse volumique moyenne peut ne pas être déclarée. 
** L’indice mean peut être représenté par l’abréviation m 
Pour le bois massif, les valeurs caractéristiques de résistance, déduites des études expérimentales, se réfèrent aux dimensions standardisées de l'échantillon d'essai conformément aux normes pertinentes. En particulier, pour déterminer la résistance en flexion, la hauteur de la section transversale de l'échantillon d'essai est égale à 150 mm, tandis que pour déterminer la résistance en traction parallèle au fil, le plus grand côté de la section transversale de l'échantillon d'essai est égal à 150 mm. 
Par conséquent, pour les éléments en bois massif soumis à flexion ou à traction parallèle au fil présentant respectivement une hauteur ou le plus grand côté de la section transversale inférieur à 150 mm, les valeurs caractéristiques fm,k et ft,0,k, indiquées dans les profils de résistance, peuvent être augmentées au moyen du coefficient multiplicateur kh, défini comme suit: 
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[11.7.1]
h, en millimètres, étant la hauteur de la section transversale de l'élément fléchi ou le plus grand côté de la section transversale de l'élément soumis à traction. 
Pour le bois lamellé-collé, les valeurs caractéristiques de résistance, déduites des études expérimentales, se réfèrent aux dimensions standardisées de l'échantillon d'essai conformément aux normes pertinentes. En particulier, pour déterminer la résistance en flexion, la hauteur de la section transversale de l'échantillon d'essai est égale à 600 mm, tandis que pour déterminer la résistance en traction parallèle au fil, le plus grand côté de la section transversale de l'échantillon d'essai est égal à 600 mm. 
Par conséquent, pour les éléments en bois massif soumis à flexion ou à traction parallèle au fil présentant respectivement une hauteur ou le plus grand côté de la section transversale inférieur à 600 mm, les valeurs caractéristiques fm,k et ft,0,k, indiquées dans les profils de résistance, peuvent être augmentées au moyen du coefficient multiplicateur kh, défini comme suit: 
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[11.7.2]
h, en millimètres, étant la hauteur de la section transversale de l'élément fléchi ou le plus grand côté de la section transversale de l'élément soumis à traction. 
11.7.2
BOIS MASSIF
La production d'éléments structurels en bois massif à section rectangulaire devra être conforme à la norme européenne harmonisée UNI EN 14081-1 et, conformément à ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1, porter le marquage CE. 
Lorsque le marquage CE n'est pas applicable, les fabricants d'éléments en bois massif à usage structurel, selon ce qui est spécifié à la lettre B du point 11.1, doivent être qualifié selon les procédures prévues au point 11.7.10. 
Le bois massif à usage structurel est un produit naturel, sélectionné et classé par dimensions d'emploi selon sa résistance, élément par élément, sur la base de la législation applicable. 
Les critères de classification garantissent à l'élément des performances mécaniques minimales statistiquement déterminées, sans nécessité d'autres preuves expérimentales et vérifications, en en définissant le profil de résistance, qui regroupe les propriétés physico-mécaniques nécessaires à la conception structurelle. 
La classification peut être réalisée en attribuant à l'élément une Catégorie, définie par rapport à la qualité dudit élément en référence à l'espèce ligneuse et à l'origine géographique, sur la base de prescriptions réglementaires spécifiques. Au bois appartenant à une catégorie, espèce et origine déterminée, on attribue un profil de résistance spécifique, harmonisé avec les classes de résistance proposées par la norme UNI EN 338, en utilisant les méthodes de classification prévues dans la législation applicable. On peut se référer utilement aux profils de résistance indiqués dans les normes UNI 11035:2010 parties 1, 2 et 3, le cas échéant.
En général, il est également possible de définir le profil de résistance d'un élément structurel en se basant sur les résultats documentés des essais expérimentaux, conformément aux dispositions de la norme UNI EN 384:2016.
11.7.3
BOIS DE STRUCTURE À JOINTS ENTURÉS
Aux produits à joints enturés, en l'absence de norme européenne harmonisée spécifique, s'applique la lettre C du point 11.1.
Le contrôle de la production doit être effectué par le directeur technique de la production, qui doit procéder à la transcription des résultats des essais sur les registres de production ad hoc. Lesdits registres doivent être mis à la disposition du service technique central et, dans les limites de la fourniture relevant de leur ressort, au directeur des travaux et au réceptionnaire de la construction.
Les éléments individuels utilisés dans la composition du bois de structure à joints enturés devront satisfaire les exigences minimales de la norme européenne harmonisée UNI EN 14081-1 afin d'en garantir l'attribution à la bonne classe de résistance;
En outre, le système de gestion de la qualité du produit qui régit le processus de fabrication doit être organisé en conformité avec les normes UNI EN ISO 9001 et certifié par un organisme tiers indépendant, possédant la compétence et l'organisation adéquates, opérant en conformité avec les normes UNI CEI EN ISO/IEC 17021-1.
11.7.4.
BOIS LAMELLÉ-COLLÉ ET BOIS MASSIF RECONSTITUÉ
Les éléments structurels en bois lamellé-collé et en bois massif reconstitué doivent être conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 14080 et, conformément à ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1, porter le marquage CE.
Les planches utilisées dans la composition du bois lamellé devront satisfaire les exigences de la norme européenne harmonisée UNI EN 14081-1 afin d'en garantir l'attribution à la bonne classe de résistance. Pour les classes de résistance des planches supérieures à C30, on se référera exclusivement aux méthodes de classification par machine.
Les lamelles doivent toutes être individuellement classées par le fabricant conformément à ce qui est prévu au point 11.7.2.
11.7.5
PANNEAUX À BASE DE BOIS
Les panneaux à base de bois à usage structurel, auxquels s'applique le cas A visé au point 11.1, doivent être conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 13986. Pour les panneaux à base de bois auxquels la norme européenne harmonisée UNI EN 13986 n'est pas applicable, les procédures prévues au cas C visé au point 11.1 sont applicables.
Pour l'évaluation des valeurs caractéristiques de résistance, raideur et masse volumique à utiliser dans la conception de structures qui incorporent des panneaux à base de bois, on peut se référer aux normes UNI EN 12369-1 (OSB, panneaux de particules et panneaux de fibres), UNI EN 12369-2 (panneau compensé) et UNI EN 12369-3 (panneaux de bois massif ayant une épaisseur inférieure à 80 mm).
11.7.6
AUTRES PRODUITS DÉRIVÉS DU BOIS À USAGE STRUCTUREL
Pour les autres produits dérivés du bois à usage structurel auxquels n'est applicable aucune norme européenne harmonisée visée à la lettre A du point 11.1 ou auxquels n'est pas applicable ce qui est spécifié à la lettre B du même point 11.1, s'applique ce qui est indiqué à la lettre C du point 11.1 de la présente norme.
11.7.7
ADHÉSIFS
Les adhésifs à usage structurel doivent produire des unions ayant une résistance et une durabilité telle que l'intégrité de l'encollage soit conservée, dans la classe de service attribuée, durant toute la vie prévue de la structure.
11.7.7.1
Adhésifs pour éléments collés en établissement
Les adhésifs phénoliques et aminoplastes doivent satisfaire les spécifications de la norme UNI EN 301:2013. Les adhésifs à base de polyuréthane et d'isocyanate doivent satisfaire les exigences de la norme UNI EN 15425:2017.
Les adhésifs ayant une autre nature chimique doivent satisfaire les spécifications de la norme précitée et, en supplément, montrer un comportement à l'écoulement visqueux non inférieur à celui d'un adhésif phénolique ou aminoplaste, comme spécifié dans la norme UNI EN 301:2013, lors d'essais comparatifs appropriés.
11.7.7.2 
Adhésifs pour joints réalisés sur chantier
Les adhésifs réalisés sur chantier (pour lesquels les prescriptions de la norme UNI EN 301:2013 ne sont pas respectées) doivent être soumis à des essais selon le protocole d'essai approprié, pour démontrer que la résistance au cisaillement du joint n'est pas inférieure à celle du bois, dans des conditions identiques à celles prévues dans le protocole d'essai.
11.7.8
ÉLÉMENTS MÉCANIQUES DE LIAISON
Tous les éléments de liaison (métalliques et non métalliques, tels que broches, vis, plaques, etc.) doivent être propres à garantir les performances prévues par les présentes normes et en particulier, en présence d'actions sismiques, par le point 7.7.5.2.
Aux susdits dispositifs mécaniques, s'applique ce qui est indiqué aux lettres A) et C) du point 11.1. 
11.7.9
DURABILITÉ DU BOIS ET DE SES DÉRIVÉS
11.7.9.1
Généralités
Afin de garantir à la structure une durabilité adéquate, il convient de prendre en considération les facteurs liés suivants:
-
la classe de service prévue:
-
la destination d'usage de la structure;
-
les conditions environnementales prévisibles;
-
la composition, les propriétés et les performances des matériaux;
-
la forme des éléments structurels et des détails de construction;
-
la qualité de l'exécution et le niveau de contrôle de celle-ci;
-
les mesures particulières de protection;
-
l'entretien programmé pendant la durée de vie prévue.
On adoptera, lors de la phase de projet, des mesures appropriées en matière de protection des matériaux.
Pour les matériaux traités avec des agents de préservation contre les attaques de type biologique, on se réfèrera aux principes généraux de la norme UNI EN 15228:2009.
11.7.9.2
Exigences de durabilité naturelle des matériaux à base de bois
Le bois et les matériaux à base de bois doivent posséder une durabilité naturelle adéquate pour la classe de risque prévue en service, ou doivent être soumis à un traitement de préservation conformément à la norme UNI EN 15228:2009.
En outre, en tant que référence utile aux fins de l'évaluation de la durabilité des matériaux à base de bois, il convient de préciser ce qui suit:
-
la norme UNI EN 350-1 fournit des indications sur les méthodes de détermination de la durabilité naturelle et les principes de classification des espèces ligneuses basés sur les résultats d'essai;
-
la norme UNI EN 350 fournit une classification de la durabilité du bois massif face aux champignons, coléoptères, termites et organismes marins;
-
la norme UNI EN 460 fournit un guide pour le choix des espèces ligneuses sur la base de leur durabilité naturelle dans les classes de risque définies dans la norme UNI EN 335;
-
la norme UNI EN 335 fournit un guide pour l'application du système des classes de risque selon les définitions qu'elle contient.
Les spécifications relatives aux performances des agents de préservation pour le bois et à leur classification et à leur étiquetage sont indiquées dans les normes UNI EN 599-1 et UNI EN 599-2.
11.7.10
PROCÉDURES D'IDENTIFICATION, DE QUALIFICATION ET D'ACCEPTATION – CENTRES D'USINAGE
Les caractéristiques et les performances des matériaux doivent être garanties par les fabricants, les centres d'usinage et les fournisseurs intermédiaires, pour chaque fourniture, conformément aux dispositions ci-après.
11.7.10.1
Fabricants et centres d'usinage
Lorsque la procédure de marquage CE n'est pas applicable, pour tous les produits à base de bois pour emplois structurels valent intégralement, le cas échéant, les dispositions ci-après qui doivent être entendues comme complémentaires de ce qui est spécifié à la lettre B du point 11.1.
Pour la qualification obligatoire de la production d'éléments dénommés «Uso Fiume» et «Uso Trieste», les fabricants d'éléments en bois de structure doivent transmettre au service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, pour chaque établissement, la documentation suivante:
-
l'identification de l'établissement auquel la demande se réfère;
-
le type d'éléments structurels que l'entreprise est en mesure de fabriquer;
-
l'organisation du système de suivi de la production de bois de structure;
-
l'organisation du contrôle interne de production, avec l'indication du «directeur technique de la production»;
-
la marque du fabricant spécifique pour la classe de produits «éléments en bois à usage structurel»;
-
la documentation relative aux essais de qualification et d’autocontrôle interne, effectués selon les modalités des normes européennes applicables, par un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001. Aux éléments dénommés «Uso Fiume» et «Uso Trieste» s'appliquent les méthodes d'essai et d'échantillonnage prévues dans la norme UNI EN 14081-1.
Les procédures concernant la qualification effectuée par le service technique central (lettre B, point 11.1) s'appliquent aux fabricants d'éléments de base en bois massif et/ou lamellé non encore usinés destinés à devenir des éléments structurels prêts pour la mise en œuvre. Lorsque l'examen du dossier a une issue favorable, le service technique central délivre aux susdits fabricants une attestation de qualification, comportant la référence au produit, à l'entreprise, à l'établissement et à la marque. En ce qui concerne ce dernier aspect, il convient de préciser que chaque fabricant doit déposer auprès du service technique central le dessin de sa marque, qui doit être imprimé de manière permanente (à chaud, avec une encre indélébile, par poinçonnage, etc.) sur chaque élément de base du produit.
Les fabricants, avant le 31 janvier de chaque année, transmettent au service technique central, une preuve documentaire des contrôles effectués sur la production au cours de l'année précédente.
L'attestation est valide tant que demeurent les conditions mises à la base de la qualification, et dans tous les cas pas plus de cinq ans. Les attestations de qualification déjà délivrées conformément à l'arrêté ministériel du 14 janvier 2008 cessent d'être valides cinq ans après l'entrée en vigueur de la présente version des normes techniques pour les constructions.
Sont définis comme centres d'usinage du bois de structure, les établissements dans lesquels est effectué l'usinage des éléments de base qualifiés pour donner la configuration finale de de mise en œuvre (entailles, perçages, application de plaques métalliques, etc.) aussi bien du bois massif que du bois lamellé. Ces centres d'usinage doivent documenter leur activité auprès du service technique central, lequel, lorsque l'examen du dossier a une issue favorable, délivre une attestation de déclaration d'activité, comportant la référence au produit, à l'entreprise, à l'établissement et à la marque. Chaque centre d'usinage doit déposer auprès du service technique central le dessin de sa marque, qui doit être imprimé de manière permanente (notamment au moyen d'une étiquette, etc.) sur chaque élément usiné. Le centre d'usinage peut uniquement recevoir et usiner des produits qualifiés à l'origine, accompagnés de la documentation de qualification afférente.
En cas d'utilisation de produits de base marqués CE, tout usinage postérieur à ce marquage, non effectué sur chantier sous la responsabilité du directeur des travaux, doit être effectué dans un centre d'usinage.
Dans le cadre de la déclaration d'activité obligatoire, les centres d'usinage du bois de structure doivent transmettre au service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, pour chaque établissement, la documentation suivante:
-
l'identification de l'établissement auquel la demande se réfère;
-
le type d'éléments structurels que l'entreprise est en mesure de fabriquer;
-
le système d'identification et de suivi des matériaux.
Le directeur technique de la production, qui doit posséder une expérience prouvée et une certification obtenu après avoir suivi la formation adéquate, assume la responsabilité de la conformité aux présentes normes des activités exercées dans les centres d'usinage. Le directeur technique de la production doit en outre suivre une formation de mise à jour au moins une fois tous les trois ans.
Les règlements, les curriculums vitae des enseignants et les programmes didactiques respectifs des cours susmentionnés doivent être préalablement approuvés par le service technique central, après avoir entendu le Conseil supérieur des travaux publics, qui vérifiera la conformité globale des cours avec les exigences des présentes normes.
Les fabricants et les centres d'usinage sont tenus de communiquer tout changement par rapport à ce qui a été déclaré au moment de la présentation de la demande de qualification ou de déclaration d'activité.
Lorsqu'un même établissement produit du bois de base et effectue des usinages pour obtenir les éléments structurels prêts à l'emploi, les deux attestations lui sont délivrées, lorsque les conditions sont réunies.
Toutes les fournitures d'éléments en bois à usage structurel doivent comporter la marque du fabricant et du centre d'usinage dans lequel elles ont éventuellement été usinées, et être accompagnées d'une documentation incluant la déclaration des caractéristiques techniques essentielles du produit.
Le service technique central, sur la base des progrès techniques et des mises à jour des normes susceptibles d'intervenir postérieurement, met à jour la liste de des documents nécessaires à l'obtention de la qualification.
Est prévue la suspension ou, dans les cas les plus graves ou de récidive, la révocation des attestations de qualification et de déclaration d'activité lorsque le service technique central constate, à n'importe quel moment, des incohérences entre les documents déposés et la production réelle, ou l'absence de respect des prescriptions contenues dans la réglementation technique en vigueur. Les mesures de suspension et de révocation sont adoptées par le service technique central.
11.7.10.1.1
Identification et suivi des produits qualifiés
Compte tenu de ce qui est indiqué au point précédent, chaque produit qualifié doit être constamment reconnaissable en termes de caractéristiques qualitatives et rattachable à l'établissement de production au moyen d'un marquage indélébile déposé auprès du service technique central, conformément à la norme harmonisée concernée.
Chaque produit doit être marqué avec des identifiants différents aussi bien de ceux des produits ayant des caractéristiques différentes, mais fabriqués dans le même établissement, que de ceux des produits ayant des caractéristiques identiques mais fabriqués dans d'autres établissements, que ces derniers appartiennent ou non au même fabricant. Le marquage doit être inaltérable dans le temps et inviolable.
Par établissement on entend une unité de production indépendante, possédant ses propres installations pour le produit fini. Dans le cas d'unités de production multiples appartenant au même fabricant, la qualification doit être répétée pour chacune de celles-ci et pour chaque type de produit fabriqué.
Etant donné la diversité de nature, de forme et de dimensions des produits, les caractéristiques des installations destinées à leur production, ainsi que la possibilité de fourniture soit par pièces individuelles, soit par lots, les systèmes de marquage adoptés peuvent être différents, y compris en ce qui concerne la destination d'usage.
Dans tous les cas, dans la mesure du possible, y compris en ce qui concerne la destination d'usage du produit, le fabricant et le centre d'usinage sont tenus d'identifier chaque pièce individuelle au moyen d'un marquage. Lorsque cela est impossible du fait du type spécifique du produit, le marquage doit être tel que, avant l'ouverture de l'éventuel dernier et plus petit colis, le produit soit rattachable au fabricant ou au centre d'usinage, au type de bois ainsi qu'au lot de classification et à la date de classification.
Compte tenu du fait que l'élément déterminant du marquage est constitué par son inaltérabilité dans le temps et par son inviolabilité, le fabricant et le centre d'usinage doivent respecter les modalités de marquage déclarées dans la documentation présentée au service technique central et doivent communiquer dans les meilleurs délais toute modification apportée.
Chaque fois que, soit chez les utilisateurs, soit chez les commerçants (par exemple les fournisseurs intermédiaires), l'unité marquée (pièce individuelle ou lot) est désincorporée, avec pour conséquence qu'une partie, ou le tout, perd le marquage original du produit, il est de la responsabilité des utilisateurs et des commerçants de documenter l'origine au moyen des documents d'accompagnement du matériau et des informations relatives au dépôt de la marque auprès du service technique central.
Les fabricants, les intermédiaires successifs et les utilisateurs finaux doivent assurer l'archivage approprié de la documentation d'accompagnement des matériaux en en garantissant la disponibilité pendant au moins 10 ans, et doivent maintenir visibles les marquages ou les étiquettes d'identification en vue du suivi du produit.
D'éventuelles dispositions supplémentaires tendant à faciliter l'identification et le suivi du produit au moyen de la marque pourront être émises par le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
11.7.10.1.2
Fournitures et documentation d'accompagnement
Toutes les fournitures de bois de structure doivent être accompagnées de:
-
une copie de la documentation de marquage CE, selon le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance applicable au produit, ou une copie de l'attestation de qualification ou du certificat d'évaluation technique délivré par le service technique central;
-
la déclaration de performance visée par le règlement (UE) nº 305/2011 ou une déclaration du représentant légal de l'établissement, dans laquelle figurent les informations relatives aux caractéristiques essentielles du produit et en particulier: la classe de résistance du matériau, l'Euroclasse de réaction au feu et le code d'identification de l'année de fabrication; cette déclaration doit également faire référence au document de transport.
Dans le cas de produits provenant d'un centre d'usinage, les fournitures doivent être accompagnées, en plus des documents susmentionnés, de
-
une copie de l'attestation de déclaration de l'activité du centre d'usinage;
-
la déclaration du directeur technique de la production fournissant la description des tâches d'usinage exécutées;
11.7.10.2
Contrôles d'acceptation sur chantier
Les contrôles d'acceptation sur chantier sont obligatoires pour tous les types de matériaux et produits à base de bois et sont demandés au directeur des travaux, lequel, avant la mise en œuvre, est tenu de contrôler et vérifier ce qui précède et de rejeter toute fourniture non conforme. 
Le directeur des travaux effectue les contrôles d'acceptation conformément aux règles ci-après. Le directeur des travaux pourra faire exécuter d'autres essais d'acceptation sur le matériau parvenu sur le chantier et sur les clavages, selon les méthodes d'essai indiquées dans la présente norme.
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
En ce qui concerne les éléments en bois massif, pour chaque fourniture, une classification visuelle sur chantier devra obligatoirement être effectuée sur au moins cinq pour cent des éléments constituant le lot de fourniture, classification visuelle qui sera comparée à la classification effectuée dans l'établissement.
En ce qui concerne les éléments en bois lamellé, devra être acquise la documentation relative à la classification des planches et aux essais mécaniques réalisés obligatoirement dans l'établissement de production sur chaque lot spécifique de la fourniture sur chantier (essais de rupture sur joint à peigne et essais de cisaillement et/ou de délaminage sur plans de collage) En outre, sur au moins 5 % du matériau parvenu sur le chantier, doit être effectué le contrôle de la disposition des lamelles dans la section transversale et la vérification de la distance minimale entre joint et nœud, conformément aux dispositions de la norme UNI EN 14080.
En ce qui concerne les autres éléments jointés visés aux points 11.7.3, 11.7.5 et 11.7.6, devra être acquise la documentation relative à la classification du matériau de base et aux essais mécaniques prévus dans la documentation relative au contrôle de production en usine, effectués obligatoirement dans l'établissement sur chaque lot spécifique de la fourniture sur chantier. En outre, sur au moins 5 % du matériau parvenu sur le chantier, doit être effectué le contrôle de la disposition des lamelles dans la section transversale et la vérification de la distance minimale entre joint et nœud, conformément aux spécifications techniques applicables.
Enfin, sur au moins 5 % des éléments en bois lamellé et des éléments jointés visés aux points 11.7.3, 11.7.4, 11.7.5 et 11.7.6 fournis sur le chantier, doit être effectué le contrôle de l'écart par rapport à la configuration géométrique théorique selon les tolérances indiquées au point 4.4.
En ce qui concerne les éléments mécaniques de liaison visés au point 11.7.8, lors de la phase d'acceptation sur chantier, le directeur des travaux vérifie la documentation de qualification requise, la conformité des dimensions, de la géométrie et des performances avec ce qui était prévu dans le projet, et acquiert les résultats des essais mécaniques prévus dans les procédures de contrôle de production en usine. En outre, le directeur des travaux réalise des essais mécaniques d'acceptation à raison de la criticité, de la différenciation et du nombre des éléments de liaison.
Si les contrôles d'acceptation ne sont pas satisfaits, ou si des doutes surgissent concernant la qualité et la conformité des matériaux ou des produits avec ce qui a été déclaré, ou s'il s'agit d'éléments usinés in situ, ou encore si les résultats des essais réalisés en établissement sur chaque lot de production ne sont pas disponibles, il convient de procéder à l'évaluation des caractéristiques de performance des éléments au moyen d'une série d'essais destructifs et non-destructifs, selon les modalités spécifiées ci-après.
En ce qui concerne le bois massif, on pourra se référer utilement aux critères d'acceptation indiqués dans la norme UNI EN 384.2016.
Pour le bois lamellé et les autres éléments jointés visés aux points 11.7.3, 11.7.4, 11.7.5 et 11.7.6, en fonction de l'importance de l'ouvrage, pourront être effectués, par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, des essais de charge dans le domaine élastique pour déterminer notamment le module élastique parallèle au fil selon les modalités indiquées dans la norme UNI EN 408:2012 ou dans la norme UNI EN 380:1994, selon le cas.
Si les résultats des contrôles d'acceptation ne sont pas satisfaisants, le directeur des travaux rejette la fourniture. 
11.8.
COMPOSANTS PRÉFABRIQUÉS EN BÉTON ARMÉ ET EN BÉTON ARMÉ PRÉCONTRAINT 
11.8.1.
GÉNÉRALITÉS 
Les éléments de construction préfabriqués doivent être produits selon un processus industrialisé recourant à des installations appropriées, ainsi qu'à des structures et techniques organisées de manière appropriée. 
En particulier, doit être présent et opérant un système permanent de contrôle de la production en usine, garantissant le maintien d'un niveau de fiabilité adéquat en termes de production du béton, d'emploi des matériaux constituants et de conformité du produit fini. 
Ledit système doit englober également la production du béton conformément à ce qui est prescrit au point 11.2. 
Pour tous les éléments préfabriqués qualifiés conformément à ce qui est prévu aux lettres A ou A du point 11.1, les exigences de procédure relative au dépôt au sens de l'article 58 du DPR nº 380/2001 sont considérées comme remplies. L'accomplissement des formalités visées au DPR nº 380/2001 auprès du bureau territorial compétent reste obligatoire, ainsi que, dans le cas d'édifices ayant une structure à panneaux porteurs, celles visées à l'article 56 du DPR nº 380/2001. Aux fins de leur emploi, ces produits doivent respecter, lorsqu'ils sont applicables, les points 11.8.2, 11.8.3.4 et 11.8.5 ci-après, dans la mesure où ils n'entrent pas en contradiction avec les spécifications techniques européennes harmonisées. 
Pour la déclaration des performances et l'étiquetage s'appliquent les méthodes prévues par les normes européennes harmonisées, et en particulier:
· Méthode 1:
Déclaration des caractéristiques géométriques et des propriétés du matériau.
· Méthode 2:
Déclaration des propriétés du produit, à évaluer en appliquant les annexes nationales aux Eurocodes en vigueur; 
· Méthode 3:
Déclaration basée sur une spécification de conception déterminée, à laquelle s'appliquent les présentes normes techniques. 
Dans tous les cas, aux fins d'acceptation et d'emploi, tous les composants ou systèmes structurels doivent répondre aux exigences de la présente norme; en particulier, les matériaux de base doivent avoir été qualifiés à l'origine au sens du point 11.1.
Pour tous les éléments préfabriqués auxquels n'est pas applicable ce qui est spécifié à la lettre A ou C du point 11.1, les dispositions mentionnées ci-après s'appliquent. 
Dans ce cadre, les éléments de construction issus d'une production occasionnelle doivent être réalisés selon des processus soumis à un système de contrôle de la production, conformément à ce qui est indiqué ci-après. 
11.8.2.
EXIGENCES MINIMALES POUR LES ÉTABLISSEMENTS ET LES INSTALLATIONS DE PRODUCTION 
Le processus de production des éléments de construction préfabriqués, objet des présentes normes, doit être caractérisé au minimum par: 
a)
des installations dont les matières constituantes sont conservées dans des silos, trémies et conteneurs permettant d'éviter toute possibilité de confusion, dispersion ou transvasement; 
b)
dosage au poids des composants solides et dosage au volume, ou au poids, des composants liquides, au moyen d'outils appropriés soumis à étalonnage conformément aux réglementations applicables; 
c)
organisation consistant dans une séquence complète d'opérations essentielles en termes de production et de contrôle; 
d)
organisation d'un système permanent de contrôle documenté de la production; 
e)
respect des règles de protection des travailleurs et de l'environnement. 
11.8.3.
CONTRÔLE DE PRODUCTION 
Les installations de production d'éléments de construction préfabriqués, réglementées par les présentes normes, doivent être propres à une production continue, posséder les machines adéquates pour la fabrication, ainsi que le personnel expert et les équipements propres à mettre à l'essai, évaluer et corriger la qualité du produit. 
Le fabricant d'éléments préfabriqués doit se doter d'un système contrôle de la production en vue de garantir que le produit répond aux exigences prévues par les présentes normes et que ces exigences sont constamment respectées jusqu'à la mise en œuvre. 
Le système de gestion de la qualité du produit qui régit le processus de fabrication doit être organisé en conformité avec la norme UNI EN ISO 9001 et certifié par un organisme tiers indépendant, possédant la compétence et l'organisation adéquates, opérant en conformité avec les normes UNI CEI EN ISO/IEC 17021-1. 
Aux fins de certification du système de gestion de la qualité, le fabricant et l'organisme de certification de processus pourront se référer aux indications contenues dans les normes européennes ou internationales applicables. 
Les contrôles sur les matériaux devront être exécutés en conformité avec ce qui est indiqué dans la présente norme ou avec les réglementations applicables. 
11.8.3.1
Contrôle des matériaux pour éléments de série 
Pour le béton employé à des fins structurelles dans le centre de production des composants préfabriqués de série, le directeur technique de l'établissement devra effectuer le contrôle continu du béton conformément aux prescriptions du point 11.2, en opérant avec des appareils de mesure des forces et des déplacements étalonnés une fois par an par l'un des laboratoires visés à l'article 59 du DPR nº 380/2001 ou par un organisme tiers d'étalonnage spécialement agréé conformément à la réglementation en vigueur dans ce secteur.
Le susdit directeur technique procédera quotidiennement à la transcription des résultats sur des registres de production ad hoc avec date certaine, qui devront être conservés pendant 10 ans par le fabricant. Lesdits registres doivent être mis à disposition des organes compétents du service technique central du Conseil supérieur des travaux publics, des directeurs des travaux et de tous les ayants droit de la construction. 
Les essais en usine devront être exécutés à 28 jours de vieillissement et à des moments significatifs des différentes phases du cycle technologique, selon les modalités précisées au point 11.2.4. 
La résistance caractéristique devra être déterminée selon la méthode de contrôle de type B visée au point 11.2.5 et être immédiatement enregistrée. 
En outre, des contrôles du béton devront être exécutés à 28 jours de vieillissement, dans un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, avec au moins un prélèvement tous les cinq jours de production effective pour chaque type de béton homogène. Ces résultats devront satisfaire le contrôle de type A visé au point 11.2.5, en opérant sur trois prélèvements consécutifs, quelle que soit la quantité de béton produite. 
La responsabilité de la transcription sur le registre des résultats des essais en usine et des essais effectués dans un laboratoire externe incombera au directeur de l'établissement. 
Enfin, le directeur technique devra organiser périodiquement, au minimum une fois par an, une vérification de la conformité statistique des résultats des contrôles internes et des ceux effectués par un laboratoire externe, entre eux et avec les prescriptions contenues dans les normes techniques en vigueur. 
Dans le cas l'acier d'armature employé à des fins structurelles dans les centres de production des composants préfabriqués de série, le directeur technique de l'établissement doit vérifier que le matériel entrant est accompagné de la documentation de qualification prévue et des documents visés au point 11.3.1.5 (attestation de qualification délivrée par le service technique central, documents de transport, etc.). Le directeur technique de l'établissement est tenu de rejeter toute fourniture non conforme.
Dans le cas de pliage, soudage et redressage de l'acier, le directeur a la responsabilité de vérifier, au moyen des essais appropriés, que les usinages n'altèrent pas les caractéristiques mécaniques et géométriques originelles du produit. Les essais doivent être exécutés après les tâches d'usinage. Pour les processus de soudage et de pliage, on pourra faire utilement référence à la réglementation européenne applicable.
L'essai de pliage doit être exécuté sur trois échantillons toutes les 90 tonnes d'acier usiné (à la sortie des équipements de l'établissement) et au moins 1 fois par mois, conformément à la norme UNI EN ISO 15630-1:2010. Des mandrins de diamètre appropriés doivent être utilisés. Après l'essai, l'échantillon ne doit présenter aucune crique.
Les essais sur des soudures structurelles, exécutés par un opérateur qualifié, doivent être définis à l'intérieur du contrôle de production en usine. Pour les modalités d'exécution des contrôles et les niveaux d'acceptabilité, on pourra se référer utilement à la norme UNI EN ISO 17635. Tous les deux ans, au moment du renouvellement de la qualification de l'opérateur, devront être effectués sur les soudures tous les essais prévus par les normes européennes applicables.
En aval de l'opération de redressage des couronnes, un essai de traction sera effectué sur trois échantillons toutes les 10 couronnes, dans un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001.
Le directeur technique de l'établissement procédera à l'enregistrement de tous les résultats des essais de contrôle interne et de ceux effectués par le laboratoire externe dans un registre spécial, à conserver pendant 10 ans, dont la consultation devra être permise à toute personne habilitée.
Les susdits contrôles s'appliquent uniquement aux produits auxquels le marquage CE n'est pas applicable, et auxquels s'appliquent intégralement ce qui est prévu par les règles pertinentes des spécifications techniques harmonisées.
11.8.3.2
Contrôle de production en série contrôlée 
Dans le cas des productions pour lesquelles est prévue, au point 4.1.10.2.2, la série contrôlée, est exigé la délivrance préalable, par le service technique central, du certificat d'évaluation technique, conformément au point 11.8.4.3. 
11.8.3.3
Essais initiaux de type pour éléments en série contrôlée 
La production en série contrôlée de composants structurels doit être précédée de vérifications expérimentales sur des prototypes, exécutées par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001, spécialement mandaté par le fabricant. 
11.8.3.4
Marquage 
Chaque élément préfabriqué produit en série doit être distingué par un marquage fixe, indélébile ou inamovible, de façon à garantir la traçabilité du fabricant et de l'établissement de production, ainsi que pour identifier la série d'origine de l'élément. 
En outre, dans le cas des pièces d'un poids supérieur à 8 kN, le poids de l'élément devra également être indiqué de façon visible, au moins jusqu'à l'éventuelle coulée de complément. 
11.8.4.
PROCÉDURES DE QUALIFICATION 
L'évaluation de l'adéquation du processus de production et du contrôle de production en usine, ainsi que de la conformité du produit fini, est effectuée au moyen de la procédure de qualification indiquée ci-après. 
Les fabricants d'éléments préfabriqués de série doivent procéder à la qualification de l'établissement et des éléments de construction de série produits en transmettant, conformément à l'article 58 du DPR nº 380/2001, la documentation appropriée au service technique central de la présidence du Conseil supérieur des travaux publics. 
La susdite documentation sera portée à la connaissance du service technique central au moyen d'une circulaire spécifique. 
Le service technique central a la faculté, notamment au moyen de contrôles sur place, de vérifier la validité et la conformité de la documentation, ainsi que le respect des prescriptions contenues dans les présentes normes. 
Le service technique central met à jour la liste des documents nécessaires pour obtenir la qualification, sur la base des progrès techniques et des mises à jour réglementaires susceptibles d'intervenir par la suite. 
11.8.4.1
Qualification de l'établissement 
La qualification de l'établissement est la condition préalable à tout octroi ultérieur d'un agrément pour les types de production. 
La qualification du système organisationnel de l'établissement et du processus de production doit être démontrée au moyen de la présentation de la documentation appropriée, relative à la structure organisationnelle de la production et au système de contrôle interne. 
Si les éléments de construction sont fabriqués dans plusieurs établissements, la qualification doit se rapporter à chaque unité de production. 
11.8.4.2
Qualification de la production en série déclarée 
Toutes les entreprises qui produisent en interne des pièces préfabriquées en série déclarée visées au point 4.1.10.2.1, doivent présenter, avant le début d'une nouvelle production, une demande ad hoc au service technique central du Conseil supérieur des travaux publics 
Cette demande doit être accompagnée de la documentation appropriée, conformément à l'article 58 du DPR nº 380/2001 et à ce qui est indiqué au point 11.8.4.1. 
Sur la base de la documentation technique présentée, le service technique central délivrera une attestation valable cinq ans. 
Cette attestation, nécessaire pour la production des éléments, sous-entend également la qualification de l'établissement de production concerné. 
L'attestation est renouvelable sur demande, après présentation des documents appropriés relatifs à l'activité exercée et aux contrôles effectués pendant les cinq ans de validité. 
11.8.4.3
Qualification de la production en série contrôlée 
En plus de ce qui est spécifié pour la production en série déclarée, la documentation nécessaire à la qualification de la production en série contrôlée devra inclure la documentation relative aux essais à rupture sur prototype et un rapport d'interprétation des résultats de ces essais. 
Sur la base de la documentation technique présentée, le service technique central, après avoir entendu le Conseil supérieur des travaux publics, délivrera le certificat d'évaluation technique, valable cinq ans et renouvelable sur demande.
Ce certificat, nécessaire pour la production des éléments, sous-entend également la qualification de l'établissement de production concerné. 
11.8.4.4
Suspensions et révocations 
Est prévue la suspension ou, dans les cas les plus graves ou de récidive, la révocation des attestations de qualification de l'établissement et/ou de la production en série déclarée, lorsque le service technique central constate, à n'importe quel moment, des incohérences entre les documents déposés et la production réelle, ou l'absence de respect des prescriptions contenues dans la réglementation technique en vigueur. Les mesures de suspension et de révocation sont adoptées par le service technique central. 
11.8.5.
DOCUMENTS D'ACCOMPAGNEMENT 
Le directeur des travaux est tenu de rejeter toute fourniture non conforme aux prescriptions du présent point. 
Outre ce qui est prévu aux points applicables du point 11.1, toute fourniture sur chantier d'éléments de construction préfabriqués, qu'ils soient de série ou occasionnels, devra être accompagnée par des consignes ad hoc indiquant les procédures relatives aux opérations de transport et de montage des éléments préfabriqués, conformément à l'article 58 du DPR nº 380/2001, qui devront être remises au directeur des travaux de l'ouvrage dans lesquels viennent s'insérer ces éléments de construction, qui aura la charge de leur conservation. 
Ces consignes devront au minimum comprendre, par principe: 
a)
les dessins d'ensemble indiquant la position et les connexions des éléments dans l'ensemble de l'ouvrage, y compris la liste des éléments fournis avec leurs signes distinctifs respectifs; 
b)
un rapport relatif aux caractéristiques de matériaux exigés pour les unions et les éventuels ouvrages complémentaires; 
c)
les consignes de montage avec les informations nécessaire à la manipulation, à la pose et au réglage des éléments; 
d)
les documents contenant les consignes pour la correcte utilisation et le correct entretien des éléments. Ces documents devront être remis par le directeur des travaux au Commettant, une fois l'ouvrage achevé; 
e)
pour les éléments de série qualifiés, un certificat d'origine signé par le fabricant - lequel assume par là, pour les éléments, les responsabilités que la loi met à la charge du constructeur -, et par le directeur technique responsable de la production. Ce certificat, qui doit garantir la conformité de l'élément aux caractéristiques indiquées dans la documentation déposée auprès du service technique central, doit contenir le nom de l'ingénieur concepteur et une copie de l'attestation de qualification délivrée par le service technique central. 
f)
documentation, fournie lorsqu'elle est disponible, attestant les résultats des essais de compression effectués en établissement sur des cubes de béton (un extrait du Registre de production) et copie des certificats relatifs aux essais effectués par un laboratoire mandaté au sens de l'article 59 du DPR nº 380/2001; ces documents doivent être relatifs à la période de production des produits. 
Une copie du certificat d'origine devra être joint en annexe au rapport du directeur des travaux visé à l'article 65 du DPR nº 380/2001.
Avant de procéder à l'acceptation des produits, le directeur des travaux doit vérifier que ceux-ci comportent effectivement des signes distinctifs, comme prévu au point 11.8.3.4.
Le fabricant des éléments préfabriqués doit en outre fournir au directeur des travaux, et ce dernier au Commettant les documents (dessins, détails de construction, etc.) signés par l'ingénieur concepteur et par le directeur technique de l'établissement, selon leurs compétences respectives, contenant les instructions pour le correct emploi des produits, en précisant en particulier:
g)
la destination du produit;
h)
les exigences physiques pertinentes pour la destination;
i)
les performances statiques pour les produits de type structurel;
j)
les prescriptions pour les opérations complémentaires ou d'entretien, nécessaires pour conférer ou maintenir dans le temps les performances et les exigences déclarées; 
k)
tolérances dimensionnelles en cas de fourniture de composants 
Dans la documentation susmentionnée, l'ingénieur concepteur doit indiquer expressément:
–
les caractéristiques mécaniques des sections, les valeurs des coactions appliquées, les moments de service, les efforts de cisaillement maximal, les valeurs des charges d'exercice et leur distribution, le type de matériau de protection contre la corrosion pour les appareils métalliques d'ancrage, les dimensions et caractéristiques des coussins d'appui, les indications pour leur emploi correct; 
–
si la section d'un produit résistant doit être complétée sur place par une coulée complémentaire, la résistance exigée; 
La possibilité d'emploi dans un environnement agressif et les éventuelles variations de performance qui en découlent. 
11.8.6.
DISPOSITIFS MÉCANIQUES DE LIAISON 
Les dispositifs mécaniques qui assurent la liaison entre les éléments préfabriqués doivent être propres à garantir les performances prévues par les présentes normes et en particulier, en présence d'actions sismiques, par le point 7.4.5.2. 
Aux susdits dispositifs mécaniques, s'applique ce qui est indiqué aux lettres A) et C) du point 11.1. 
11.9.
DISPOSITIFS PARASISMIQUES ET DE CONTRÔLE DES VIBRATIONS
Par dispositifs parasismiques et de contrôle des vibrations, on entend les éléments qui contribuent à modifier la réponse sismique, ou en générale dynamique, d'une structure, par exemple en augmentant sa période fondamentale, en modifiant la forme des modes de vibration fondamentaux, en augmentant la dissipation d'énergie, en limitant la force transmise à la structure et/ou en introduisant des liens permanents ou provisoires qui améliorent la réponse sismique ou dynamique. 
Tous les dispositifs doivent avoir une durée de vie supérieure à 10 ans dans le domaine de température de référence indiqué dans les spécifications techniques applicables à chaque dispositif. En l'absence d'indications figurant dans les susdites spécifications techniques, le domaine de température de référence doit être au minimum compris entre –15 °C et +45 °C. Pour des ouvrages particuliers, pour lesquels les températures prévisibles ne rentrent pas dans le susdit intervalle, on pourra se référer à des domaines de température différents de celui susmentionné; pour les dispositifs opérant dans des lieux protégés, on peut retenir un domaine de température réduit par rapport aux valeurs extrêmes de température ambiante. 
Des plans d'entretien et de remplacement à expiration de la durée de vie doivent être prévus, sans effets significatifs sur l'utilisation des structures sur lesquelles ils sont installés. 
Dans les cas où s'applique la norme européenne harmonisée UNI EN 15129, les grandeurs de référence citées dans ladite norme devront être tirées de ce qui est prescrit dans les présentes normes techniques pour les constructions; en particulier, on entend par dbd le déplacement estimé pour un séisme à l'état limite de protection de la vie, et par x∙dbd le déplacement estimé pour un séisme à l'état limite de non-effondrement (ELNE) (dbd et x sont les symboles utilisés dans la norme UNI EN 15129 respectivement pour le déplacement de calcul d'un dispositif et pour le facteur d'amplification visé au point 4.1.2 de la même norme UNI EN 15129).
11.9.1.
TYPES DE DISPOSITIFS 
En général, aux fins de la présente norme, il est possible de distinguer entre les types de dispositifs suivants: 
dispositifs de liaison temporaire: ces dispositifs sont utilisés pour forcer les mouvements dans une ou plusieurs directions selon des modalités distinctes en fonction du type et de l'importance de l'action. Ils se subdivisent en: 
dispositifs de liaison de type «à fusible»: caractérisés par l'empêchement des mouvements relatifs entre les parties reliées jusqu'à ce qu'un seuil d'effort soit atteint, au-delà duquel, lorsqu'il est dépassé, tous les mouvements sont possibles. Ils sont habituellement utilisés pour exclure le système de protection sismique dans les conditions de service, en en permettant le libre fonctionnement pendant le séisme de calcul, sans en modifier le comportement; 
dispositifs (dynamiques) de liaison provisoire: caractérisés par la capacité de solidariser les éléments qu'ils relient, en présence de mouvements relatifs rapides, tels que les mouvements sismiques, et de les laisser libres, ou quasiment, en présence de mouvements relatif lents imposés ou dus aux effets thermiques; 
dispositifs dépendants du déplacement, subdivisés à leur tour en: 
dispositifs à comportement linéaire ou «linéaires»: caractérisés par une relation force-déplacement essentiellement linéaire, jusqu'à un niveau de déplacement donné, avec un comportement stable pour le nombre de cycles requis et essentiellement indépendant de la vitesse; lors de la phase de décharge, aucun déplacement résiduel significatif ne doit être observé; 
dispositifs à comportement non linéaire ou «non linéaires»: caractérisés par une relation force-déplacement non linéaire, avec un comportement stable pour le nombre de cycles requis et essentiellement indépendant de la vitesse; 
dispositifs dépendants de la vitesse également appelés dispositifs à comportement visqueux ou «visqueux»: caractérisés par la dépendance de l'effort seulement à la vitesse ou à la vitesse et au déplacement simultanément; leur fonctionnement est basé sur les forces de réaction provoquées par le flux d'un fluide visqueux à travers des orifices ou systèmes de vannes; 
dispositifs d'isolation ou «isolateurs»: ils remplissent essentiellement la fonction de soutien des charges verticales, avec une raideur élevée dans la direction verticale et un faible raideur ou résistance dans la direction horizontale, permettant des déplacements horizontaux notables. À cette fonction peuvent être associées ou non celles de dissipation d'énergie, de recentrage du système, de liaison latérale sous charges horizontales de service (non sismiques). Ces dispositifs, qui sont essentiellement des appareils d'appui, doivent respecter les normes applicables pour garantir leur aptitude à fonctionner sous actions de service. 
En général, aux fins de la présente norme, il est possible de distinguer entre les types d'isolateurs suivants: 
isolateurs en élastomère: constitués de couches alternées de matériau élastomère (caoutchouc naturel ou matériaux artificiels appropriés) et d'acier, ce dernier ayant une fonction de confinement de l'élastomère, ils sont fortement déformables par les charges parallèles au positionnement des couches (charges horizontales); 
isolateurs à glissement: constitués d'appuis à glissement, avec une surface plane ou courbe, caractérisés par de faibles valeurs de résistance au frottement; 
dispositifs constitués d’une combinaison des catégories précédentes. 
11.9.2.
PROCÉDURE DE QUALIFICATION 
Les dispositifs parasismiques, auxquels s'applique ce qui est spécifié à la lettre A) du point 11.1, doivent être conformes à la norme européenne harmonisée UNI EN 15129 et porter le marquage CE. On applique le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance prévu dans la susdite norme européenne harmonisée pour les applications critiques. 
En cas de dispositifs parasismiques ne rentrant pas, ou ne rentrant pas complètement, dans le champ d'application de la norme européenne harmonisée UNI EN 15129, le cas C) du point 11.1 s'applique. 
En complément de ce qui est prévu aux lettres A) ou C) du point 11.1, chaque fourniture doit être accompagnée d'un manuel contenant les spécifications techniques pour la mise en œuvre et l'entretien. 
Les procédures de qualification ont pour but de démontrer que le dispositif est en mesure de maintenir son fonctionnement dans les conditions d'utilisation prévues pendant toute la durée de vie prévue. 
11.9.3.
PROCÉDURE D'ACCEPTATION 
Les contrôles d'acceptation sur chantier sont obligatoires pour tous les types de dispositifs et sont demandés au directeur des travaux, lequel, avant la mise en œuvre, est tenu de contrôler et vérifier la documentation de qualification exigée et de rejeter toute fourniture non conforme. Le directeur des travaux devra en outre vérifier la géométrie et les tolérances dimensionnelles, et effectuer les essais d'acceptation spécifiés ci-après.
Les essais d'acceptation doivent être exécutés et certifiés par un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République nº 380/2001, possédant la compétence, l'équipement et l'organisation adéquats.
Pour les dispositifs relevant du champ d'application de la norme européenne harmonisée UNI EN 15129, les méthodes des essais d'acceptation et les critères d'évaluation de ces derniers sont, sauf indication contraire ci-après, ceux indiquées pour chaque type de dispositif, dans la susdite norme européenne harmonisée concernant les essais de contrôle de production en usine (Factory Production Control tests). Le nombre de dispositifs à soumettre aux essais d'acceptation est spécifié ci-après pour chaque type de dispositif.
Il est possible d'utiliser, aux fins des essais d'acceptation, les essais de contrôle de production en usine effectués dans le cadre du maintien de la qualification des dispositifs au sens de la norme européenne susmentionnée, selon le nombre que cette norme prévoit, à condition que:
· l'échantillonnage des dispositifs ait été effectué sur des lots destinés au chantier spécifique, par le directeur des travaux du chantier lui-même;
· les essais aient été exécutés et certifiés par un laboratoire visé à l'article 59 du décret du président de la République 380/2001, possédant une compétence, un équipement et une organisation adéquats.
· Les susdits certificats comporte explicitement l'indication du ou des chantiers où la fourniture est utilisée.
Pour les dispositifs ne rentrant pas dans le champ d'application de la norme européenne harmonisée UNI EN 15129, les essais d'acceptation, qui demeurent obligatoires, seront exécutés selon les modalités et avec les critères d'évaluation indiqués dans les spécifications techniques européenne de référence ou sur le certificat d'évaluation technique de référence.
Si les résultats des contrôles d'acceptation ne sont pas satisfaisants, le directeur des travaux rejette la fourniture. 
Les dispositifs soumis à essais de qualification ou d'acceptation ne pourront être utilisés dans la construction que si les éléments sollicités en champ non linéaire sont remplacés ou si leur résistance à la fatigue oligocyclique est au moins d'un ordre de grandeur supérieur au nombre de cycles des essais, et toujours après avoir vérifié leur parfaite intégrité et leur pleine fonctionnalité suite auxdits essais, ce qui sera fait via la réalisation d'essais d'acceptation et le contrôle des paramètres de vérification afférents. 
11.9.4.
DISPOSITIFS À COMPORTEMENT LINÉAIRE 
Le comportement des dispositifs à comportement linéaire est défini par la raideur équivalente Ke et le coefficient d'amortissement visqueux équivalent ξe, qui doivent respecter les limitations 

ξe < 15%
[11.9.1]
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Kin étant la rigidité initiale évaluée comme raideur sécante entre les valeurs correspondant à 10 % et à 20 % de la force de calcul. 
Pour garantir un comportement cyclique stable, les variations à l'intérieur d'une série de cycles de chargement se rapportant au même déplacement maximal doivent être limitées de la façon suivante: 
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[11.9.4]
où l'indice «(3)» se réfère aux quantités déterminées lors du troisième cycle de chargement et où l'indice «(i)» se réfère aux quantités relatives à l'i-ième cycle, en excluant le premier (i ≥ 2). 
Les écarts maximaux entre les caractéristiques mécaniques obtenues lors des essais de qualification et les valeurs nominales ou dans des conditions normales d'utilisation doivent être contenus dans les limites indiquées dans le tableau 11.9.I 
Les variations doivent être évaluées en référence au 3e cycle d'essai. 
Tableau 11.9.I 
	
	Fourniture
	Vieillissement
	Température
	Fréquence d'essai

	Ke 
	±15%
	±20%
	±40%
	±10%

	ξe 
	±15%
	±15%
	±15%
	±10%


11.9.4.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre.
Sur au moins un dispositif, sera réalisé un essai «quasi statique», imposant au moins 5 cycles complets de déformations alternées, avec une amplitude égale à ± d2.
Lorsque le dispositif possède des caractéristiques de construction analogues à celles d'un isolateur en élastomère, est géométriquement similaire à celui-ci ou est soumis à une force de cisaillement, sans toutefois remplir une fonction porteuse des charges verticales, les essais d'acceptation devront être réalisés selon les modalités et le nombre prévus pour les essais sur isolateurs en élastomère, mais avec les variantes suivantes: 
–
caractérisation des dispositifs en absence de charge initiale, en reproduisant les conditions de liaison sur les faces inférieures et supérieures du dispositif mis en œuvre. 
11.9.5.
DISPOSITIFS À COMPORTEMENT NON LINÉAIRE 
Les dispositifs à comportement non linéaire peuvent réaliser des comportements divers, à basse ou haute dissipation d'énergie, avec diminution ou augmentation de la raideur à mesure que croît le déplacement, avec ou sans déplacement résiduel lorsque la force s'annule. Nous traiterons ci-après des dispositifs caractérisés par une diminution de la raideur, mais avec un effort toujours croissant, à mesure que croît le déplacement, dont les diagrammes force-déplacement sont essentiellement indépendants de la vitesse de parcours et peuvent être schématisés comme dans la figure 11.9.1. 
Les dispositifs à comportement non linéaire sont constitués d'éléments de base qui en déterminent les caractéristiques mécaniques fondamentales aux fins de leur utilisation. 
Leur comportement est identifié par la courbe caractéristique qui lie l'effort transmis par le dispositif au déplacement correspondant; ces courbes caractéristiques peuvent, en général, être schématisées par des relations bilinéaires définies imposant le passage par le point de coordonnées (F1, d1), correspondant à la limite théorique du comportement élastique linéaire du dispositif, et par le point de coordonnées (F2, d2), correspondant à la condition de conception à l'état limite de non-effondrement (ELNE). 
[image: image592.jpg]Tdy

£




Fig. 11.9.1 - Diagrammes force – déplacement pour dispositifs non linéaires
Le cycle bilinéaire théorique est défini par les paramètre suivants:
del
=
déplacement dans la première branche de charge lors d'un essai expérimental dans le cadre duquel le comportement est essentiellement linéaire. En règle générale, on peut retenir une valeur égale à d2/20; 
Fel
=
Force correspondant à del, dans la branche de charge initiale expérimentale. 
d1
=
abscisse du point d'intersection de la ligne droite reliant l'origine avec le point (del, Fel) et la ligne droite reliant les points (d2/4, F(d2/4)) et (d2, F2) dans le troisième cycle de l'essai expérimental; 
F1
=
ordonnée du point d'intersection de la ligne droite reliant l'origine avec le point (del, Fel) et la ligne droite reliant les points (d2/4, F(d2/4)) et (d2, F2) dans le troisième cycle de l’essai expérimental; 
d2
=
déplacement maximal de calcul du dispositif correspondant à l’ELNE; 
F2
=
force correspondant au déplacement d2, obtenue lors du troisième cycle expérimental. 
La raideur élastique et post-élastique, respectivement de la première banche et de la deuxième branche, sont définies comme suit: K1 = F1/d1 ; K2 = (F2-F1)/(d2-d1), tandis que la rigidité sécante est obtenue par Ksec = F2/d2 et l’amortissement équivalent est ξe = Ed/(2π( F2 (d2) Ed étant l’aire du cycle d’hystérèse. 
Pour garantir un comportement cyclique stable, les variations à l'intérieur d'une série de cycles de chargement se rapportant au même déplacement maximal doivent être limitées de la façon suivante: 
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[11.9.6]
où l'indice «(3)» se réfère aux quantités déterminées lors du troisième cycle de chargement et où l'indice «(i)» se réfère aux quantités relatives à l'i-ième cycle, en excluant le premier (i ≥ 2). 
Le cycle théorique qui est éventuellement retenu pour l'exécution des analyses non linéaires pour la conception de la structure, complété par les branches de déchargement et rechargement cohérents avec le comportement réel, doit être tel que l'énergie dissipée à l'intérieur d'un cycle ne diffère pas de plus de 10 % de l'énergie dissipée lors du troisième cycle de chargement de l'essai expérimental. 
Les écarts maximaux entre les caractéristiques mécaniques obtenues lors des essais de qualification et les valeurs de calcul ou dans des conditions normales d'utilisation doivent être contenus dans les limites indiquées dans le tableau 11.9.II. 
Les variations doivent être évaluées en référence au 3e cycle d'essai. 
Tableau 11.9.II 
	
	Fourniture 
	Vieillissement 
	Température 
	Fréquence d'essai (1)

	K2 
	±15%
	±20%
	±20%
	±10%

	Ksec 
	±15%
	±20%
	±40%
	±10%

	ξe 
	±10%
	±15%
	±15%
	±10%


(1) Valeurs obtenues ou déclarées en référence aux mêmes fréquences que les essais de qualification.
Quand le rapport d'écrouissage est K2/K1 ≤ 0,05, la limite sur K2 est remplacée par la limite sur la variation de K2/K1 qui doit différer de moins de 0,01 de la valeur de calcul. 
11.9.5.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Ce qui est prévu au point 11.9.4.1 pour les dispositifs linéaires s'applique. 
11.9.6.
DISPOSITIFS À COMPORTEMENT VISQUEUX 
Les dispositifs à comportement visqueux transmettent, en général, seulement les forces horizontales et ont une raideur négligeable par rapport aux forces verticales. Ils sont caractérisés par une valeur d’effort proportionnelle à vα, et ne contribuent donc pas de manière significative à la rigidité du système. La relation force-déplacement d'un dispositif visqueux, en vertu de la loi sinusoïdale du déplacement, est indiquée dans la figure 11.9.2. La forme du cycle est elliptique pour α=1. 
Leur comportement est caractérisé par la force maximale Fmax et par l’énergie dissipée Ed à l’intérieur d'un cycle, pour une amplitude et une fréquence préétablies, à savoir par les constantes C et α. 
Pour garantir un comportement cyclique stable, les variations de l'énergie dissipée Ed à l’intérieur d'une série de cycles de chargement se rapportant à la même vitesse maximale et au même déplacement maximal doivent être limitées de la façon suivante: 
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où l'indice «(3)» se réfère aux quantités déterminées lors du troisième cycle de chargement et où l'indice «(i)» se réfère aux quantités relatives à l'i-ième cycle, en excluant le premier (i ≥ 2). 
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Fig. 11.9.2 – Dispositifs à comportement visqueux
Les écarts maximaux entre les caractéristiques mécaniques obtenues lors des essais de qualification et les valeurs de calcul ou dans des conditions normales d'utilisation doivent être contenus dans les limites indiquées dans le tableau 11.9.III,  en tenant compte des rapports d'échelle entre les dispositifs soumis à essais de qualification et dispositifs réels. 
Tableau 11.9.III 
	
	Fourniture
	Vieillissement
	Température
	Fréquence d'essai

	Fmax
	± 15 %
	± 5%
	± 5%
	± 10%

	Ed
	-15%
	-5%
	-5%
	± 10%


Pour tenir compte de possibles valeurs de vitesse supérieures aux valeurs de calcul, la force maximale de calcul est amplifiée avec un facteur de fiabilité γv donné par 

(v= (1+td)·(1,5)α
[11.9.8]
où td est la tolérance sur la force de calcul fournie par le fabricant, incluant la variabilité due à l'effet de la température, et α est l'exposant de la loi constitutive. 
Le dispositif doit posséder deux rotules sphériques à ses extrémités pour éviter les effets d'étranglement et de détérioration des joints, et la capacité de rotation doit être évaluée en tenant compte des charges qui affecteront la structure au cours de sa durée de vie, des effets du séisme et des mésalignements de montage. Dans tous les cas, la rotation permise par les rotules ne doit pas être inférieure à 2 degrés sexagésimaux. 
Les dispositifs doivent être conçus de façon à éviter les déformations sous l'application des charges de service et les ruptures dans des conditions d'effondrement. Ils doivent en outre être en mesure de supporter les accélérations latérales ressortant des analyses sismiques structurelles à l'état limite de non-effondrement (ELNE) et, en l'absence d'une telle évaluation, doivent résister à un effort minimal transversal égal à au moins deux fois le poids du dispositif lui-même. Le projet et la construction du dispositif doivent permettre d'effectuer son entretien tout au long de sa vie utile et d'éviter que des phénomènes d'instabilité affectent les tiges, dans des conditions d'extension maximale et en référence à la configuration de mise en œuvre. 
11.9.6.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre. 
11.9.7.
ISOLATEURS EN ÉLASTOMÈRE 
Les isolateurs doivent avoir un plan à deux axes de symétrie perpendiculaires, de façon à présenter un comportement le plus indépendant possible par rapport à la direction de la force horizontale agent. Aux fins de la détermination des effets des forces perpendiculaires aux couches, leurs dimensions utiles doivent être rapportées aux dimensions des plaques d'acier, dont les éventuels trous doivent tous avoir été supprimés, tandis que pour les effets des forces parallèles au positionnement des couches, on prendra en compte la section entière de la couche de caoutchouc. 
Les plaques d'acier doivent être conformes à ce qui est prévu par les normes pour les appareils d'appui, avec un allongement minimal à rupture de 18 % et une épaisseur minimale égale à 2 mm pour les plaques internes et à 20 mm pour les plaques externes. 
Deux facteurs de forme sont définis: 
S1
facteur de forme primaire, rapport entre la surface A' commune à une couche d'élastomère et à une plaque d'acier, dont les éventuels trous doivent tous avoir été supprimés (si non remplis ultérieurement), et la surface latérale libre L d'une couche d'élastomère, majorée de la surface latérale des éventuels trous (si non remplis ultérieurement), à savoir S1=A’/L; 
S2
facteur de forme secondaire, rapport entre la dimension en plan D d'une plaque d'acier, parallèlement à la force horizontale agent, et l'épaisseur totale te des couches d'élastomère, à savoir S2 = D/te. 
Les isolateurs en matériau élastomère et acier sont identifiés par leurs courbes caractéristiques force-déplacement, généralement non linéaires, au moyen de deux paramètres synthétiques: la rigidité équivalente Ke, le coefficient d’amortissement visqueux équivalent ξe. 
La rigidité équivalente Ke, relative à un cycle de chargement, est définie comme le rapport entre la force F correspondant au déplacement maximal d atteint lors de ce cycle et le même déplacement (Ke = F/d) et est évaluée comme le produit du module dynamique équivalent au cisaillement Gdin pour A/te. 
Le coefficient d'amortissement visqueux équivalent ξe est défini comme le rapport entre l’énergie dissipée lors d’un cycle complet de chargement Ed e 2πFd, à savoir ξe = Ed /(2π Fd). 
La rigidité verticale Kv est définie comme le rapport entre la force verticale de calcul Fv et le déplacement vertical dv (Kv = Fv/dv). 
Les écarts maximaux entre les caractéristiques mécaniques obtenues lors des essais de qualification et les valeurs de calcul ou dans des conditions normales d'utilisation doivent être contenus dans les limites indiquées dans le tableau 11.9.IV. 
Les variations doivent être évaluées en référence au 3e cycle d'essai. Les fréquences d'essai pour évaluer les variations des caractéristiques mécaniques sont 0,1Hz et 0,5Hz. 
Tableau 11.9.IV 
	
	Fourniture
	Vieillissement
	Température
	Fréquence d'essai

	Ke 
	± 20%
	± 20%
	± 20%
	± 20%

	Kv
	– 30 %
	-
	-
	-

	ξe 
	± 20%
	± 20%
	± 20%
	± 20%


Les variations due à la charge verticale, évaluées comme la différence entre les valeurs correspondant à la charge verticale maximale et à la charge verticale minimale, ne devront pas excéder 15 % de la valeur nominale. 
11.9.7.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre. 
11.9.8.
ISOLATEURS À GLISSEMENT 
Les isolateurs à glissement doivent être en mesure de supporter, sous un déplacement maximal égal à d2 , au moins 5 cycles de chargement et déchargement. Les cycles seront considérés comme supportés si le coefficient de frottement (f), lors des cycles postérieurs au premier, ne varie pas de plus de 25 % par rapport aux caractéristiques constatées pendant le troisième cycle, à savoir 
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ayant marqué avec l'indice «(i)» les caractéristiques évaluées lors de l'i-ième cycle et avec l'indice «(3)» les caractéristiques évaluées lors du troisième cycle. Soit ddc le déplacement maximal de calcul du centre de rigidité du système d’isolation, correspondant à l’état limite de non-effondrement (ELNE), si l’augmentation de la force dans le système d'isolation pour les déplacements entre 0,5 ddc et ddc est inférieure à 1,25 % du poids total de la superstructure, les isolateurs à glissement doivent être en mesure de garantir leur fonction d’appui jusqu’à des déplacements égaux à 1,25 d2. 
11.9.8.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre. 
Si les isolateurs sont dotés d'éléments ou de mécanismes supplémentaires propres à améliorer leurs performances sismiques, on réalisera un essai «quasi statique» sur au moins un dispositif complet de ces parties supplémentaires, imposant au moins 5 cycles complets de déformations alternées, avec une amplitude maximale égale à ± d2. Le dispositif ne pourra pas être utilisé dans la construction, à moins qu'il puisse être remis en parfait état de fonctionnement en remplaçant les éléments de base. 
11.9.9.
DISPOSITIFS DE LIAISON RIGIDE DE TYPE «FUSIBLE» 
Les dispositifs à fusible peuvent être classés dans deux catégories: type mécanique, lorsque le déclenchement est déterminé par la libération de bagues de retenue sacrificielles, ou de type hydraulique, lorsque la liaison est régie par l'ouverture d'une vanne de surpression. 
11.9.9.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation sur les dispositifs seront effectués selon les modalités indiquées ci-après, et seront considérés comme ayant été réalisés avec succès si les résultats obtenus ne diffèrent pas de ceux des essais de qualification de plus de ± 10 %. 
▪
Mesure de la géométrie externe, avec une tolérance de ± 10 % sur les épaisseurs et de ± 5 % sur les longueurs, pour les composants déterminants aux fins du comportement.
▪
Évaluation de la capacité à supporter au moins 3 cycles monotones avec une charge maximale appliquée égale à la valeur nominale de service, avec une tolérance de +10 %, en l'absence de toute déformation ou rupture. 
▪
Évaluation de la force de retour, en soumettant l'échantillon à une charge monotone jusqu'à atteindre la rupture du fusible (force de retour). La tolérance, par rapport à la valeur nominale, doit être définie par l'ingénieur concepteur et, en l'absence d'une telle évaluation, est égale à ± 15 %. 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre. Le dispositif ne pourra pas être utilisé dans la construction, à moins qu'il puisse être remis en parfait état de fonctionnement en remplaçant les éléments de base. 
11.9.10.
DISPOSITIFS (DYNAMIQUES) DE LIAISON PROVISOIRE 
La course disponible doit être fonction du déplacement de calcul non sismique, découlant d'actions lentes, telles que les effets thermiques, le retrait, la viscosité et tout autre déplacement relatif susceptible d'affecter les parties que le dispositif connecte, y compris le déplacement dû à la compressibilité du fluide en présence d'une action sismique. La course ne doit pas jamais être inférieure à ± 50 mm pour les ponts et à ± 25 mm pour les édifices. 
Le dispositif doit posséder deux rotules sphériques à ses extrémités pour éviter les effets d'étranglement et de détérioration des joints, et la capacité de rotation doit être évaluée en tenant compte des charges qui affecteront la structure au cours de sa durée de vie, des effets du séisme et des mésalignements de montage. Dans tous les cas, la rotation permise par les rotules ne doit pas être inférieure à 2 degrés. 
Les dispositifs doivent être conçus de façon à éviter les déformations sous l'application des charges de service et les ruptures dans des conditions d'effondrement. Ils doivent en outre être en mesure de supporter les accélérations latérales ressortant des analyses sismiques structurelles à l'état limite de non-effondrement (ELNE) et, en l'absence d'une telle évaluation, doivent résister à un effort minimal égal à au moins deux fois le poids du dispositif lui-même. Le projet et la construction du dispositif doivent permettre d'effectuer son entretien tout au long de sa vie utile et d'éviter que les phénomènes d'instabilité affectent les tiges, dans des conditions d'extension maximale et en référence à la configuration de mise en œuvre. 
Le facteur de sécurité vis-à-vis des surpressions, par rapport aux conditions de conception sismique à l'état limite de non-effondrement (ELNE), doit être égal à 1,5, sauf pour les dispositifs dotés d'un système de protection contre les surcharges incorporé, pour lesquels le système doit être activé par une force inférieure de 110 % à la force nominale et le facteur de sécurité retenu doit être au moins égal à 1.1. 
La vitesse de déclenchement des dispositifs est généralement comprise entre 0,5 mm/s et 5 mm/s, ou pour les valeurs très supérieures à 0,01 mm/s. 
11.9.10.1
Essais d'acceptation sur les dispositifs 
Les essais d'acceptation doivent être effectués sur au moins 20 % des dispositifs, et en tout cas pas moins de 4 et pas plus que le nombre de dispositifs à mettre en œuvre. Le dispositif pourra être utilisé dans la construction, sans préjudice de la vérification de sa parfaite intégrité à la fin des essais. 
Pour les essais d'acceptation pour lesquels on ne recourt pas aux essais de contrôle de production en usine, l'essai de «surpression» est effectué selon l'évaluation du comportement par rapport à une surcharge, en vérifiant que le dispositif active le mécanisme de protection contre les surpressions pour une force inférieure à 1,5 fois la force nominale, s'il est doté d'un mécanisme de protection interne, ou qu'il ne subit ni pertes de fluides ni aucun dommage au système, s'il n'en est pas doté, sous l'application de l'historique de charge ci-après: 
a)
atteinte de la charge nominale en moins de 0,5 seconde et maintien constant de celle-ci pendant un temps établi par l'ingénieur concepteur et, dans tous les cas, pendant au moins 5 secondes; 
b)
inversion de la charge en moins de 1 seconde et maintien constant de celle-ci pendant un temps établi par l'ingénieur concepteur et, dans tous les cas, pendant au moins 5 secondes. 
11.10.
MAÇONNERIE PORTEUSE 
11.10.1.
ÉLÉMENTS DE MAÇONNERIE 
Les éléments de la maçonnerie porteuse doivent être conformes à la norme européenne harmonisée pertinente de la série UNI EN 771 et, conformément à ce qui est spécifié à la lettre A du point 11.1, porter le marquage CE, selon le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance indiqué dans le tableau ci-dessous.
Tableau 11.10.I 
	Spécification technique européenne de référence
	Catégorie
	Système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance

	Spécifications pour les éléments de maçonnerie - Éléments pour maçonnerie en brique, silicate de calcium, béton vibro-comprimé (granulats lourds et légers), béton cellulaire autoclavé, pierre agglomérée, pierre naturelle UNI EN 771-1, 771-2, 771-3, 771-4, 771-5, 771-6
	Catégorie I
	2+

	
	Catégorie II
	4


Comme plus précisément spécifié dans les normes européennes harmonisées de la série UNI EN 771, les éléments de catégorie I ont une résistance à la compression déclarée, déterminée au moyen de la valeur moyenne ou de la valeur caractéristique, et une probabilité d'échec à atteindre cette valeur non supérieure à 5 %. Les éléments de catégorie II ne satisfont pas cette exigence. 
L'utilisation d'éléments de maçonnerie porteuse de catégorie I et II est subordonné à l'adoption, dans l'évaluation de la résistance de calcul, du coefficient de sécurité γM correspondant indiqué au point 4.5.6. 
11.10.1.1
Essais d'acceptation 
Outre ce qui est prévu à la lettre A du point 11.1, le directeur des travaux est tenu de faire exécuter d'autres essais d'acceptation sur les éléments de maçonnerie porteuse parvenus sur chantier, selon les méthodes d'essai indiquées dans les normes européennes harmonisées précitées.
Les essais d'acceptation sur les matériaux visés au présent point ne sont obligatoires que pour les éléments qui constituent une maçonnerie porteuse et doivent être exécutés et certifiés par un laboratoire visé à l'article 59 du DPR nº 380/2001. 
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
11.10.1.1.1
Résistance à la compression des éléments résistants artificiels ou naturels
Le contrôle d'acceptation a pour but de vérifier si les éléments à mettre en œuvre possèdent les caractéristiques déclarées par le fabricant. 
Si le fabricant a déclaré la résistance moyenne, le contrôle sera effectué sur au moins un échantillon tous les 350 m3 de fourniture pour les éléments de catégorie II, et tous les 650 m3 pour les éléments de catégorie I. Chaque échantillon sera constitué de n éléments (n ≥ 6) à soumettre à l’essai de compression. Pour chaque échantillon, soient f1, f2, … fn les résistances à la compression des éléments avec f1 < f2 < … < fn; le contrôle de l’échantillon est considéré comme positif si se vérifient les deux inégalités suivantes: 

(f1 + f2 + … + fn)/n ≥ fbm
[11.10.1]

f1 ≥ 0,80 fbm
[11.10.2]
où fbm est la résistance moyenne à la compression déclarée par le fabricant. 
Si le fabricant n'a pas déclaré la résistance moyenne mais a déclaré la résistance caractéristique, le contrôle d'acceptation sur chantier sera effectué sur au moins un échantillon tous les 350 m3 de fourniture pour les éléments de catégorie II, ou au moins un échantillon tous les 650 m3 pour les éléments de catégorie I. Pour chaque échantillon, soient f1, f2, …f6 la résistance à la compression des six éléments avec f1 < f2 < … f6, le contrôle est considéré comme positif si se vérifie l’inégalité suivante: f1≥ fbk, où fbk est la résistance caractéristique à la compression déclarée par le fabricant.
Il incombe au directeur des travaux de s'assurer, au moyen de l'apposition de sigles, étiquettes indélébiles, etc., que les échantillons envoyés pour essais aux laboratoires sont effectivement ceux qui ont été prélevés sur le chantier, et qu'ils comportent des indications précises sur la fourniture et sur la position qu'elle occupe dans la maçonnerie. 
Les modalités d'essai sont celles indiquées dans la norme UNI EN 772-1:2015. 
11.10.2.
MORTIERS POUR MAÇONNERIE 
Les performances mécaniques d'un mortier sont définies au moyen de sa résistance moyenne à la compression fm. 
La classe d'un mortier est définie par un sigle constitué de la lettre M suivie d'un numéro qui indique la résistance fm exprimée en N/mm² conformément au tableau 11.10.II. Pour un emploi dans une maçonnerie porteuse, les mortiers dont la résistance fm < 2,5 N/mm² ne sont pas autorisés. 
Pour garantir la durabilité, il est nécessaire que les composants du mélange répondent aux exigences figurant dans les normes UNI EN 1008:2003 (eau de gâchage) et dans les normes européennes harmonisées UNI EN 13139 (granulats pour mortier) et UNI EN 13055-1 (granulats légers).
Les mortiers peuvent être produits en usine ou sur chantier en mélangeant du sable, de l'eau et des composants liants.
Les mortiers pour maçonnerie produits en usine doivent être spécifiés soit comme mortiers à performance garantie, soit comme mortiers à composition prescrite.
La composition des mortiers pour maçonnerie produits sur chantier doit être définie par les spécifications du projet.
11.10.2.1
Mortiers à performance garantie 
Le mortier à performance garantie doit être spécifié au moyen de sa classe de résistance à la compression en référence à la classification indiquée dans le tableau 11.10.II.
Tableau 11.10.II - Classes de mortiers à performance garantie
	Classe
	M 2,5
	M 5
	M 10
	M 15
	M 20
	M d

	Résistance à la compression N/mm2
	2,5
	5
	10
	15
	20
	d

	d est une résistance à la compression supérieure à 25 N/mm² déclarée par le fabricant 


Les modalités de détermination de la résistance à la compression des mortiers sont indiquées dans la norme UNI EN 1015-11:2007.
Le mortier pour maçonnerie porteuse doit garantir des performances adéquates à son emploi en termes de durabilité et de performances mécaniques et doit être conforme à la norme européenne harmonisée UNI EN 998-2 et, conformément à ce qui est spécifié à la lettre A) du point 11.1, porter le marquage CE, selon le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance indiqué dans le tableau ci-dessous. 11.10.III. 
Tableau 11.10.III
	Spécification technique européenne de référence
	Usage prévu
	Système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance

	Mortier pour maçonneries UNI EN 998-2
	Usages structurels
	2+


11.10.2.2
Mortiers à composition prescrite
Pour les mortiers à composition prescrite, les proportions en volume ou en masse de tous les constituants entrant dans la composition doivent être déclarées par le fabricant.
La résistance mécanique devra être vérifiée au moyen d'essais expérimentaux réalisés conformément aux normes UNI EN 1015-11:2007.
Les mortiers à composition prescrite doivent en outre respecter les indications figurant dans la norme européenne harmonisée UNI EN 998-2 selon le système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance indiqué dans le tableau 11.10.IV.
Tableau 11.10.IV
	Spécification technique européenne de référence
	Usage prévu
	Système d'évaluation et de vérification de la constance de la performance

	Mortier pour maçonneries UNI EN 998-2
	Usages structurels et non structurels
	4


Pour les compositions en volume décrites dans le tableau 11.10.V, il est possible d'associer la classe de résistance spécifiée. 
Tableau 11.10.V - Correspondance entre classes de résistance et composition en volume des mortiers 
	Classe
	Type de mortier
	Composition

	
	
	Ciment
	Chaux aérienne
	Chaux hydraulique
	Sable
	Pouzzolane

	M 2,5
	Hydraulique
	–
	–
	1
	3
	–

	M 2,5
	Pouzzolanique
	–
	1
	–
	–
	3

	M 2,5
	Bâtard
	1
	–
	2
	9
	–

	M 5
	Bâtard
	1
	–
	1
	5
	–

	M 8
	Colgrout
	2
	–
	1
	8
	–

	M 12
	Colgrout
	1
	–
	–
	3
	–


11.10.2.3
Mortiers produits sur chantier
Dans le cas des mortiers produits sur chantier, les mélanges seront calibrés en fonction des spécifications de conception. Les mortiers doivent garantir des performances adéquates à leur emploi en termes de durabilité et de performances mécaniques.
11.10.2.4
Essais d'acceptation
Les essais d'acceptation sur les mortiers à usage structurel sont destinés à vérifier que la résistance du mortier respecte les valeurs nominales retenues et spécifiées par l'ingénieur concepteur. 
Le laboratoire chargé d'effectuer les essais procède à l'acceptation des échantillons accompagnés de la lettre de demande signée par le directeur des travaux. Le laboratoire vérifie l'état des éprouvettes et la documentation de référence et, en cas d'anomalies constatées sur les échantillons ou d'absence totale ou partielle des instruments propres à l'identification de ceux-ci, doit suspendre l'exécution des essais et en informer le service technique central du Conseil supérieur des travaux publics.
Le prélèvement pourra aussi être exécuté par le laboratoire qui est chargé de l'exécution des essais. Les laboratoires doivent conserver les échantillons soumis à essai pendant au moins trente jours après la délivrance des certificats d'essai, de façon à en permettre l'identification et le suivi.
Le directeur des travaux doit faire exécuter les essais d'acceptation sur les mortiers, conformément à ce qui est indiqué ci-après.
Le contrôle d'acceptation est exécuté sur des mélanges homogènes et prévoit l'échantillonnage d'au moins 3 éprouvettes prismatiques de 40 x 40 x 160 mm tous les 350 m3 de maçonnerie réalisée avec le même mélange dans le cas de mortiers à composition prescrite ou produits sur chantier, ou tous les 700 m3 de maçonnerie réalisée avec le même mélange dans le cas de mortiers à performance garantie, à soumettre à la flexion, puis à la compression sur les 6 moitiés obtenues, conformément à la norme UNI EN 1015-11:2007. La valeur moyenne des résistances à la compression mesurées doit être supérieure ou égale à la valeur nominale.
11.10.3.
DÉTERMINATION DES PARAMÈTRES MÉCANIQUES DE LA MAÇONNERIE 
11.10.3.1
Résistance à la compression 
11.10.3.1.1
Détermination expérimentale de la résistance à la compression 
La résistance caractéristique expérimentale à la compression est déterminée sur n murs (n  ≥ 6), selon la procédure décrite dans la norme UNI EN 1052-1:2001. 
La détermination de la résistance caractéristique doit être complétée par la vérification des matériaux, qui doit être réalisée comme suit: 
–
mortier: 3 éprouvettes de 40 x 40 x 160 mm à soumettre à flexion, et donc à compression sur les 6 moitiés obtenues, conformément à la norme UNI EN 1015-11:2007; 
–
éléments résistants: 10 éléments à soumettre à compression avec direction de la charge normale au lit de pose, conformément à la norme européenne harmonisée UNI EN 772-1. 
11.10.3.1.2
Estimation de la résistance à la compression 
En phase de projet, pour les maçonneries constituées d'éléments artificiels plein ou semi-pleins, la valeur de la résistance caractéristique à la compression de la maçonnerie fk peut être déduite de la résistance caractéristique à la compression des éléments et de la classe d’appartenance du mortier au moyen du tableau 11.10.VI. Aux fins d'utilisation de ce tableau, si la résistance à la compression des éléments est déclarée au moyen de sa valeur moyenne fbm, en l’absence de détermination expérimentale directe, la résistance caractéristique de l’élément fbk peut être estimée au moyen de la formule fbk= 0,8 fbm. La validité du tableau est limitée aux maçonneries ayant des joints horizontaux et verticaux remplis de mortier et ayant une épaisseur comprise entre 5 et 15 mm. L'interpolation linéaire est autorisée pour les valeurs ne figurant pas dans le tableau; les extrapolations ne sont admises en aucune manière. 
Tableau 11.10.VI - Valeurs de fk pour les maçonneries en éléments artificiels pleins et semi-pleins (valeurs en N/mm2) 
	Résistance caractéristique à la compression fbk de l’élément N/mm2 
	Type de mortier 

	
	M15 
	M10 
	M5 
	M2,5 

	2,0 
	1,2 
	1,2 
	1,2 
	1,2 

	3,0 
	2,2 
	2,2 
	2,2 
	2,0 

	5,0 
	3,5 
	3,4 
	3,3 
	3,0 

	7,5 
	5,0 
	4,5 
	4,1 
	3,5 

	10,0 
	6,2 
	5,3 
	4,7 
	4,1 

	15,0 
	8,2 
	6,7 
	6,0 
	5,1 

	20,0 
	9,7 
	8,0 
	7,0 
	6,1 

	30,0 
	12,0 
	10,0 
	8,6 
	7,2 

	40,0 
	14,3 
	12,0 
	10,4 
	–


Dans le cas de maçonneries constituées d'éléments naturels on retient par convention la résistance caractéristique à la compression de l'élément fbk égale à: 

fbk = 0.75 fbm
[11.10.3]
où fbm représente la résistance moyenne à la compression des éléments en moellon équarri. 
La valeur de la résistance caractéristique à la compression de la maçonnerie fk peut être déduite de la résistance caractéristique à la compression des éléments fbk et de la classe d’appartenance du mortier au moyen du tableau 11.10.VII. ci-dessous. 
Tableau 11.10.VII - Valeurs de fk pour les maçonneries en éléments naturels en moellon équarri (valeurs en N/mm2) 
	Résistance caractéristique à la compression fbk de l'élément
	Type de mortier

	
	M15 
	M10 
	M5 
	M2,5 

	2,0 
	1,0 
	1,0 
	1,0 
	1,0 

	3,0 
	2,2 
	2,2 
	2,2 
	2,0 

	5,0 
	3,5 
	3,4 
	3,3 
	3,0 

	7,5 
	5,0 
	4,5 
	4,1 
	3,5 

	10,0 
	6,2 
	5,3 
	4,7 
	4,1 

	15,0 
	8,2 
	6,7 
	6,0 
	5,1 

	20,0 
	9,7 
	8,0 
	7,0 
	6,1 

	30,0 
	12,0 
	10,0 
	8,6 
	7,2 

	≥ 40,0 
	14,3 
	12,0 
	10,4 
	–


Dans ce cas également, pour les valeurs ne figurant pas dans le tableau, l'interpolation linéaire est permise; les extrapolations ne sont permises en aucun cas. 
Comme alternative à la détermination expérimentale de la résistance à la compression, il est possible, pour estimer la résistance caractéristique à la compression de la maçonnerie constituée d'éléments artificiels ou naturels, de se référer à ce qui est indiqué au point 3.6 de la norme UNI EN 1996-1-1:2013 complétée par l'annexe nationale pertinente. Pour déterminer la résistance normalisée du bloc fb auquel ces normes font référence, si ladite résistance n'est pas déclarée par le fabricant, on utilise les facteurs de conversion de la résistance à la compression moyenne du bloc indiqués à l'annexe A de la norme UNI EN 772-1.
11.10.3.2
Résistance caractéristique au cisaillement en absence de contraintes normales 
11.10.3.2.1
Détermination expérimentale de la résistance au cisaillement 
La résistance caractéristique expérimentale au cisaillement est déterminée sur n échantillons (n ≥ 6), en suivant, aussi bien pour la confection que pour l’essai, les modalités indiquées dans la norme UNI EN 1052-3:2007 et, le cas échéant, la norme UNI EN 1052-4:2001. En alternative, la résistance caractéristique au cisaillement peut être évaluée au moyen d'essais de compression diagonale sur n échantillons de maçonnerie (n ≥ 6) en suivant, aussi bien pour la confection que pour l’essai, les modalités indiquées dans les normes dont la validité est établie. 
11.10.3.2.2
Estimation de la résistance au cisaillement 
En phase de projet, pour les maçonneries constituées d'éléments artificiels ou en moellons équarris, la valeur fvk0 peut, en alternative à la détermination expérimentale, être déduite du tableau 11.10.VIII. L'interpolation linéaire est autorisée pour les valeurs ne figurant pas dans le tableau; les extrapolations ne sont admises en aucune manière. Pour les caractéristiques des matériaux (résistance du mortier ou résistance des blocs) différentes de celles mentionnées dans le tableau, il convient de recourir à la détermination expérimentale. 
Tableau 11.10.VIII - Résistance caractéristique au cisaillement en l’absence de contraintes normales fvk0 (valeurs en N/mm2) 
	Éléments de maçonnerie
	fvk0 (N/mm2)

	
	Mortier ordinaire de classe de résistance donnée
	Mortier à couches minces (joint horizontal ≥ 0,5 mm et ≤ 3 mm)
	Mortier allégé

	Brique
	M10 - M20
	0,30
	0,30*
	0,15

	
	M2,5 - M9
	0,20
	
	

	
	M1 - M2
	0,10
	
	

	Silicate de calcium
	M10 - M20
	0,20
	0,20**
	0,15

	
	M2,5 - M9
	0,15
	
	

	
	M1 - M2
	0,10
	
	

	Béton vibro-comprimé
Béton cellulaire autoclavé
Pierre artificielle et pierre naturelle massive
	M10 - M20
M2,5 - M9
M1 - M2
	0,20
0,15
0,10
	0,20**
	0,15


* valeur valable pour les mortiers de classe M10 ou supérieure et résistance des blocs fbk≥ 5,0 N/mm2
** valeur valable pour les mortiers de classe M5 ou supérieure et résistance des blocs fbk≥ 3,0 N/mm2
Les valeurs indiquées dans le tableau peuvent être directement utilisées dans le cas de joints horizontaux et verticaux remplis de mortier. Dans le cas de joints horizontaux remplis de mortier et de joints verticaux non remplis, mais avec les faces contiguës des éléments de maçonnerie mises en contact l'une avec l'autre, les valeurs du tableau doivent être réduite de moitié. Pour l'estimation de la résistance au cisaillement de la maçonnerie à lit de mortier discontinu, dans laquelle les éléments de maçonnerie sont disposés sur deux ou plusieurs bandes égales de mortier ordinaire remplis, les valeurs de fvk0 relatives au lit plein sont réduites de manière appropriée conformément à la norme UNI EN 1996-1-1 complétée par l’annexe nationale pertinente. 
11.10.3.3
Résistance caractéristique au cisaillement 
En présence de contraintes de compression, la résistance caractéristique au cisaillement de la maçonnerie, fvk, est définie comme la résistance à l’effet combiné des forces horizontales et des charges verticales agissant dans le plan du mur et peut être obtenue au moyen de la formule 

fvk = fvk0 + 0,4 (n
[11.10.4]
où:
fvk0
est la résistance caractéristique au cisaillement en l’absence de charges verticales;
(n
est la contrainte normale moyenne due aux charges verticales agissant dans la section objet de la vérification.
Doit être en outre respectée la formule 

fvk ≤ fvk,lim
[11.10.5]
avec: 
fvk,lim
valeur maximale de la résistance caractéristique au cisaillement qui peut être utilisée dans le calcul; 
La valeur maximale de la résistance caractéristique au cisaillement retenue est:
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[11.10.6]
à l'exception des éléments pleins en béton cellulaire autoclavé et de tous les éléments caractéristiques d'une résistance à la traction (mesurée en direction horizontale, parallèlement au plan de pose) supérieure ou égale à 0,2 fb, pour lesquels on pose:
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[11.10.7]
où fb est la résistance normalisée à la compression verticale des blocs évaluée selon les normes harmonisées de la série UNI EN 771. Les valeurs de fvk,lim susmentionnées sont relatives aux maçonneries à joints verticaux remplis de mortier. Dans le cas de joints horizontaux remplis de mortier et de joints verticaux non remplis, mais avec les faces contiguës des éléments de maçonnerie mises en contact l'une avec l'autre, on applique fvk,lim = 0,045 fb.
11.10.3.4
Modules d'élasticité sécants 
Le module d'élasticité normale sécant de la maçonnerie est évalué expérimentalement sur n murs (n ≥ 6), en suivant, aussi bien pour la confection des échantillons que pour l'essai, les modalités indiquées dans la norme UNI EN 1052-1:2001. 
En phase de projet, en l'absence de détermination expérimentale, les valeurs ci-après peuvent être retenues pour les calculs: 
–
module d'élasticité normale sécant
E = 1 000 fk
[11.10.8]
–
module d'élasticité tangentielle sécant
G = 0,4 E
11.10.9.
 CHAPITRE 12.
RÉFÉRENCES TECHNIQUES
 TC " CHAPITRE 12 - RÉFÉRENCES TECHNIQUES" \f C \l "1" 
Sauf indication contraire dans la présente norme, sont considérées comme conformes aux principes qui sont à la base de celle-ci, les indications figurant dans les documents ci-après: 
-
Eurocodes structuraux publiés par le CEN, avec les précisions figurant dans les annexes nationales; 
-
normes UNI EN harmonisées dont les référentiels sont publiés au Journal officiel de l'Union européenne; 
-
Normes relatives aux essais de matériaux et produits publiées par l’UNI. 
En outre, en complément des présentes normes et pour autant qu'ils ne soient pas en contradiction avec celles-ci, peuvent être utilisés les documents indiqués ci-après, qui constituent des référentiels à la validité établie; 
-
consignes du Conseil supérieur des travaux publics;
-
lignes directrices du service technique central du Conseil supérieur des travaux publics;
-
lignes directrices pour l'évaluation et la diminution du risque sismique du patrimoine culturel et ses modifications ultérieures du ministère pour les biens et les activités culturelles, après avis du Conseil supérieur des travaux publics sur le document lui-même; 
-
consignes et documents techniques du Conseil national de la recherche (CNR).
Pour tout ce qui n'est pas traité dans la présente norme ou dans les documents à la validité établie susmentionnés, d'autres codes internationaux peuvent être utilisés; il est de la responsabilité de l'ingénieur concepteur de garantir expressément des niveaux de sécurité conformes à ceux des présentes normes techniques.
Le Conseil supérieur des travaux publics, par l'intermédiaire du service technique central, élabore et publie, après avoir entendu le Conseil national de la recherche (CNR) et l'organisme italien de normalisation (UNI), la liste des documents qui constituent la référence technique pour les normes techniques pour les constructions au sens du présent chapitre. Les mises à jour périodiques de cette liste, ainsi que les mises à jour des listes des spécifications techniques volontaires UNI, EN et ISO sont élaborées et publiées en suivant la même procédure.
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