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 INTRODUCTION  GNERALE  

En cas d’incendie  les structures de bâtiment ont deux fonctions principales : une fonction de 

compartimentage et une fonction porteuse. La première consiste à délimiter et à séparer les 

volumes à l’intérieur du bâtiment. Les éléments de  structure participant à cette fonction sont 

les planchers, les murs, les cloisons, les façades et les toitures.  La deuxième a un but de 

résistance,  recevoir les efforts apportés par les différents éléments du bâtiment et les 

transmettre au sol. Pour ce deuxième rôle, les poteaux des bâtiments civils et industriels 

jouent un rôle principal  vu que la ruine d’un poteau entraîne dans la plus part des temps la 

ruine du bâtiment. L’analyse de la résistance au feu de ces éléments est couramment l’objet de 

nombreuses études. Cette résistance au feu a pour but de préserver la stabilité des édifices et 

de s’opposer à la propagation  rapide  du feu pendant le temps nécessaire à l’alarme et à 

l’évacuation des occupants. Elle se mesure, pour un élément structurel, par le temps de ruine 

de cet élément. Nous avons pour but l’analyse paramétrique de colonnes en acier et en béton 

armé en utilisant le logiciel SAFIR (qui est un logiciel universitaire dynamique en cours de 

développement consacré aux structures soumises à l’incendie, il a été réalisé au laboratoire 

ArGenCO, université de Liège en Belgique, par le professeur J-M Franssen). D’une part, nous 

étudions trois types de sections : carrée, circulaire et en I, d’un poteau en acier chargé  par un 

effort de compression centré et soumis à un feu normalisé. D’ autre part, nous considérons  

des colonnes en béton armé chargées  par des efforts de compression excentrés en présence  

d’incendie (feu normalisé). Une vérification au flambement, selon les Eurocodes partie 1-1 de 

la stabilité, à température ordinaire sous les charges verticales, est effectuée pour les colonnes 

en aciers. L’analyse commence par la détermination des températures à chaque instant et à 

chaque point des poteaux,  en résolvant les équations transitoires de transfert de chaleur  par 

la méthode des éléments finis. Pour ce faire, les sections des poteaux sont discrétisées  en 

éléments bidimensionnels de type quadrilatère ou triangulaire. Une fois que le champ de 
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température est connu en chaque point et à chaque instant, nous réalisons le calcul mécanique 

de résistance. Lors de ce calcul, nous prenons en considération  la variation des propriétés 

physiques de l’acier et du béton et de leur comportement non linéaire matériel et géométrique. 

Le travail a été réalisé au département de Génie civil de l’Université de Annaba sous la 

direction du professeur Mohamed GUENFOUD, enseignant à l’Université de Guelma et 

directeur du Laboratoire LGCH. Nous avons  bénéficié de quelques stages de courtes durées à 

l’étranger. Ce qui nous a permis de compléter et d’enrichir notre étude de recherche. Nous 

avons eu l’occasion de passer trois semaines au CTICM. Pendant notre premier stage, nous 

avons rencontré dans ce centre technique de recherche des chercheurs dans le domaine de 

l’incendie tels que : J. Kruppa, B. Zaho et  C. Renaud… Nous avons passé les trois autres 

stages en Bèlgique à l’Université de Liège au département ArGenCo, ce qui a permis a notre 

travail d’être suivi par le professeur Jean Marc Franssen.  

 Dans la première partie, nous présentons des notions de base concernant d’une part, la 

naissance, les risques, les facteurs et le développement d’un incendie, d’autre part les 

différents modèles de l’action thermique dont la courbe (ISO) utilisée en Europe qui est 

identique à celle utilisé en Amérique(ASTM). Elle est aussi bien utilisée en étude 

expérimentale qu’en simulation numérique. 

La deuxième partie  consacrée à l’étude du comportement au feu des colonnes en acier est 

constituée de trois chapitres. Au chapitre I, nous avons montré l’évolution des 

caractéristiques thermo physiques et mécaniques à hautes températures selon l’Eurocode 3 

partie1-2 et selon des études de recherche. Dans le chapitre II, après avoir présenté 

l’évolution des températures dans les éléments en acier protégé et non protégé selon des 

études expérimentales et des simulations numériques réalisées précédemment. Nous  donnons 

les résultats de l’analyse thermique que nous avons réalisé avec le logiciel SAFIR,  en 
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d’autres termes les températures en chaque point pour trois colonnes différentes (circulaire 

creuse, carrée creuse et en I)   

Nous avons consacré le chapitre III,  à la modélisation par simulation numérique non linéaire 

multi physique en employant le code SAFIR. Une fois que le champ de température est connu 

en chaque point et à chaque instant, le calcul mécanique de résistance est réalisé. Lors de ce 

calcul, la variation des propriétés physiques de l’acier et de son comportement non linéaire 

matériel et géométrique est prise en compte. 

La troisième partie concerne le comportement au feu des colonnes en béton armé. Cette 

dernière comprend 2 chapitres.  Sachant que l’incendie agit d’une manière indirecte sur 

l’élément structurel, en d’autres termes, il provoque la dégradation des matériaux ce qui 

entraine la diminution de la capacité portante de l’élément de structure. Nous consacrons le 

chapitre I de cette partie à définir le comportement mécanique, l’évolution des 

caractéristiques thermo physique de l’acier d’armature et du béton ordinaire. Nous nous 

intéressons également au béton à haute résistance, et au problème d’écaillage en cas 

d’incendie. La réduction de la résistance du béton et du module élastique avec l’augmentation 

des températures a été définie, selon les Eurocodes partie 1-2 et d’après des études de 

recherche réalisées précédemment dans le domaine de l’incendie. Dans le chapitre II, après 

avoir présenté une étude bibliographique concernant des modélisations numériques et 

expérimentales, nous montrons, d’après notre étude thermique avec SAFIR, comment 

évoluent dans le temps les températures au niveau de la section des colonnes de béton armé et 

comment se comportent mécaniquement ces derniers dans  les conditions d’exploitation au 

feu. Lors d’un incendie, les structures d’un bâtiment perdent de leur résistance mécanique 

suite à l’augmentation de la température, ce qui entraîne la ruine du bâtiment. Dans ce 

chapitre nous analysons des colonnes en béton armé chargées par des efforts de compression 

excentrés et soumises au feu.  Nous faisons également une analyse  à température ordinaire. 
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Nous déduisons alors que leur stabilité à froid est satisfaite.  Dans notre étude numérique 

l’analyse se divise en deux étapes. Dans la première  étape, nous faisons l’étude thermique 

des colonnes. Il en résulte les températures en fonction du temps ; celles-ci doivent être 

utilisées  dans la  deuxième étape  pour l’étude mécanique ; lors  de cette dernière on obtient 

les variations de différents paramètres tels que le moment fléchissant, les contraintes, les 

déplacements et le module tangent. 

 

Nomenclature 

E      : Module d’élasticité  (N /m2) 

 Ea,θ    : Pente du domaine élastique linéaire de l’acier à température élevée θa (N /m2) 

Ca       :  La chaleur spécifique de l’acier (en J/Kg o C) 

 fap,θ    :  Limite de proportionnalité de l’acier à température élevée θa   (N /m2) 

 fay,θ    :   Limite d’élasticité efficace de l’acier à température  élevée θa (N /m2) 

( a : Dilatation thermique de l’acier 

θ      : La température (°C), t :  Le temps (min)  

 θ o     : La température initiale, généralement égale à 20oC 

 θa      : La température de l’acier (°C)  

 λa       : La conductivité thermique de l’acier (W/ m°C) 

 б e    : La limite élastique (N/m2) 

бa,θ     : Contrainte du profilé en acier en situation d’incendie(N /m2) 

 λ       : Elancement du poteau, λ’ max : élancement réduit maximal 

χ       : Coefficient  de réduction, γ M1    :  Coefficient partiel de sécurité  

бa,θ     :  Contrainte du profilé en acier en situation d’incendie (N /m2) 

εa,θ       : Déformation du profilé en acier en situation d’incendie 

εap,θ   :   Déformation à la limite de proportionnalité en situation d’incendie 

εay,θ   :   Déformation de l’acier correspondant à fay, θ 
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εau,θ   :   Déformation limite pour la limite d’élasticité en situation d’incendie  

εae,θ   :   Déformation maximale de l’acier en situation d’incendie  

H     : Hauteur du poteau (m),  A : section du poteau  (m2) 

ν      : Coefficient de poisson,  ρ : Masse volumique (Kg / m3). 

R f   : Résistance au feu (en min et sec). 

f c ,θ : valeur caractéristique de la résistance à la compression du béton 

 sur éprouvette cylindrique en situation d’incendie à la température θ°C. 

V    :    est le volume de l'élément par unité de longueur [m] 

c p     est la chaleur spécifique du matériau de protection contre le feu [J/kg K] 

d p est l'épaisseur du matériau de protection contre le feu [m] 

∆t est l'intervalle de temps [s] 

θa, t est la température de l'acier au temps t 

θg, t est la température ambiante des gaz au temps t 

∆θg, t est l'augmentation de la température ambiante des gaz pendant l'intervalle de temps ∆t 

λp est la conductivité thermique (fonction de la température) du matériau de protection 
contre le feu         [W/mK] 

ρp est la masse volumique du matériau de protection contre l'incendie [kg/m3] 

 

ν    : Coefficient de poisson, б e : La limite élastique (N/m2) 

бbc,θ     :  contrainte du béton comprimé en situation d’incendie 

Eb    : Module d’élasticité du béton (N /m2) 

fb c ,θ   : la résistance à la compression du béton 

λb : La conductivité thermique du béton (W/m°C) 

ε c ,θ : déformation du béton en situation d’incendie 

 ε ce, θ : déformation maximale du béton en situation d’incendie 

ε c u, θ : déformation du béton correspondant à f c,θ 
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1. INTRODUCTION 

A mon avis il est indispensable de connaitre le diagnostic d’un fléau pour pouvoir luter contre 

celui-ci. Cette partie est consacré à la présentation du diagnostic (risques, facteurs, origine et 

propagation…) du feu.  

2.   GENERALITE 

2.1.  Physique de l’incendie -notions de base 

2.1.1  Naissance de l'incendie 

 

                                    

 

 

 

 

                                     Figure 1.1.  Triangle du Feu  

L'incendie prend naissance en un point sous forme d'un foyer localisé qui résulte de la 

concomitance de trois éléments [HEL, 05]: un combustible, un comburant et un apport 

calorifique. Dans le jargon de l'incendie, ces trois éléments sont universellement connus sous 

le nom de triangle du feu. Le triangle du feu est un moyen simple et didactique pour 

expliquer une combustion. Cette explication n'existe que depuis environ 200 ans, depuis que 

Lavoisier mit en évidence l'existence de l'oxygène pour expliquer le phénomène de 

combustion. Avant cette époque, la notion même de triangle du feu était impensable car la 

combustion s'expliquait par la présence de "phlogistique" dans les matières qui pouvaient 

brûler. La théorie du phlogistique, déjà chère aux alchimistes, s'est maintenue encore très 

longtemps après Lavoisier car elle était très solidement ancrée auprès des plus grands savants 

de l'époque. 
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2.1.2  Développement de l’incendie [HEL, 05] 

Le développement de l'incendie est conditionné par la facilité d'inflammation des produits 

combustibles entourant son point de naissance. En d'autres termes il faut que le foyer initial se 

développe d'une façon incontrôlée pour donner naissance à l'incendie et, une fois ce stade 

atteint, que la quantité de chaleur dégagée par ce foyer  puisse enflammer les objets 

environnants susceptibles d'alimenter l'incendie. Cette réaction peut être évaluée 

conventionnellement par des essais en laboratoire appelés essais de réaction au feu. Elle 

intervient donc lors de la naissance et lors du développement de l'incendie. Elle concerne 

principalement les matériaux de construction et d'aménagement intérieur. Le développement 

de l'incendie est donc conditionné par la combustibilité ou la non combustibilité des 

matériaux environnants, évaluée par leur pouvoir calorifique supérieur (PCS) ainsi que par 

leur facilité d'inflammation. Mais ces critères ne suffisent pas. Le concept le plus important 

qui conditionne le développement de l'incendie est la charge d'incendie ou charge calorifique 

(MJ). Elle permet d'évaluer la quantité de chaleur qui pourrait être dégagée par la combustion 

des produits qui entourent le foyer d'incendie. Cette charge calorifique est le principal élément 

chiffrable du risque d'incendie. Elle se calcule aisément: chaque produit est caractérisé par 

son  pouvoir calorifique (MJ/m3, en MJ/l ou en MJ/kg) qui va être défini plus loin pour les 

gaz, les liquides et les solides. Il suffit d'en définir la quantité en mètres cubes, en litres ou en 

kilogrammes et de les multiplier. On obtiendra ainsi la charge calorifique (MJ). En divisant ce 

nombre par la surface de plancher on obtiendra la densité de charge calorifique (MJ/m2) de 

plancher. Un nombre trop élevé de MJ/m2 peut constituer un danger. On distingue la charge 

calorifique immobilière qui se rapporte à l'immeuble et la charge calorifique mobilière qui se 

rapporte au contenu. Et le législateur peut imposer des mesures de sécurité à partir d'une 

valeur donnée et, même, interdire le dépassement d'un certain seuil.  
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2.1.3  Terminologie : feu et incendie 

 

 

   

Un feu est une combustion [DEN, 07]. On le trouve dans des fours, des chaudières sous forme 

de combustion contrôlée. Dans le domaine de lQincendie, il devient une combustion 

incontrôlée. Il prend alors une dimension telle qu’il peut provoquer un incendie. Il y a une 

différence fondamentale entre feu et incendie. Les experts du feu maîtrisent une combustion 

contrôlée qui répond au scénario défini par un programme thermique prédéterminé. On les 

trouve dans l’industrie du verre, celle de la céramique et autres, dans les laboratoires d’essai 

également, tous lieux où des feux sont réalisés dans des fours ou enceintes d’essai, où les 

fumées sont canalisées pour ne pas incommoder les opérateurs. Les experts de l’incendie que 

sont les sapeurs pompiers doivent, eux, tenter de maîtriser une combustion incontrôlée qui 

répond à un scénario parsemé d’imprévus, avec des vies humaines qui doivent être secourues. 
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2.1.4.   L’incendie : risques, facteurs, origine et propagation 

Dans un bâtiment bien protégé, il existe un équilibre entre danger et protection. Le risque se 

définit donc par le rapport entre danger et protection. Le danger est plus grand dans les 

bâtiments élevés puisque, plus encore que pour les autres bâtiments, l’attaque du feu doit se 

faire par l’intérieur. Il est également plus grand dans les bâtiments abritant des personnes 

à mobilité réduite [ZHA, 09], dont l’évacuation est plus difficile. Plus le danger est élevé, plus 

les règles de sécurité doivent être sévères. Les facteurs [HEL, 05] à considérer dans le 

développement d’un incendie sont : 

- la probabilité de la naissance d’un incendie ; 

- l’intensité du feu ; 

- la vitesse d’extension possible de l’incendie ; 

- l’existence de risques particuliers (produits toxiques). 

La probabilité de naissance d’un incendie est fonction : 

- des installations de chauffage et appareils électriques ; 

- de la présence de gaz inflammable ; 

- de certains procédés de chimie industrielle ; 

- de la présence de poussières pouvant générer des explosions. 

Relativement au dernier point, des déchets comme les copeaux de bois, les poussières etc. 

doivent être régulièrement évacués pour contrer un sérieux danger d’incendie. Citons aussi la 

combustion spontanée de chiffons pleins d’huile, l’auto inflammation de laines de fer par des 

piles…L’origine du danger incendie peut être [HEL, 05], [ZHA, 09]: - interne, liée : 

• au bâtiment lui‐même et à son contenu ; 

• aux activités qui s’y déroulent (activités industrielles) ; 

• aux personnes occupant le bâtiment (fumeurs, déchets). 

- externe, lié : 
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• aux bâtiments adjacents (par les fenêtres par exemple) ; 

• aux installations voisines (gaz liquéfié) ; 

• à des conduites de gaz sous la voirie. 

 

Figure 1.2- Comparaison des temps de pré-évacuation de sexe masculin et  
féminin [ZHA, 09]. 

 
2.1.5.   Le comburant [HEL, 05] 

Le principal comburant est l'oxygène de l'air. L'air atmosphérique contient 20,94 % d'oxygène 

en volume et 23,2 % en poids. Si on ajoute à l'air un gaz tel que du dioxyde de carbone (CO2), 

ou si on ajoute de l'azote (N2) qui est un gaz inerte, on obtient un mélange air + CO2 ou air + 

N2 dont la concentration en oxygène sera d'autant plus réduite que l'ajout de CO2 ou de N2 est 

plus important. Cette diminution de concentration d'oxygène dans l'air s'obtient en utilisant 

des extincteurs portatifs et des installations fixes d'extinction au CO2 ou autres gaz extincteurs 

substituts des halons. On réalise également l'inertage de silos agricoles en y injectant de 

l'azote en continu. A la pression atmosphérique, l'homme peut difficilement respirer quand la 

concentration de l'air en oxygène descend sous les 14 % en volume. 

On peut constater expérimentalement qu'il existe une limite de concentration d'oxygène sous 

laquelle la combustion n'a plus lieu. Cette limite varie cependant avec la nature du gaz ajouté 

à l'air et la nature du combustible: 
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                                Tableau 1.1 Concentration de l'air en oxygène 

 

Dans ce tableau on constate que la combustion de l'acétone dans un mélange d'air + CO2 n'est 

plus possible lorsque la quantité de CO2 ajoutée à l'air est telle que la concentration d'oxygène 

descend sous 15,5 % en volume. Les poussières d'aluminium peuvent encore brûler dans une 

atmosphère qui ne contient que 9% d'oxygène. Ces valeurs n'ont rien d'absolu et sont données 

à titre indicatif car elles dépendent des conditions d'essai, de la source d'inflammation utilisée 

et de la turbulence du combustible. 

Mais la concentration d'oxygène ambiant peut augmenter par exemple lors d'une fuite 

d'installation ou de bonbonne qui contient de l'oxygène dans une aciérie, un hôpital, un bassin 

de natation, un poste de soudure. La température de flamme de quelques gaz qui brûlent dans 

l'air ou l'oxygène est donnée ci-après: 

Tableau 1.2  La température de flamme de quelques gaz qui brûlent dans l'air ou l'oxygène 

 

Cette propriété des gaz est utilisée dans les chalumeaux employés pour les travaux de soudure 

et oxycoupage. Les températures élevées de ces flammes sont la cause d'incendies lors de 

travaux de soudure réalisés sans appliquer les procédures du permis de feu. Autre élément à 

ne pas négliger: les corps gras s'enflamment spontanément en présence d'oxygène. C'est la 
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raison pour laquelle on ne graisse jamais les vannes d'oxyducs. Dans ce cas, le triangle du feu 

se limite à un segment puisque la température ambiante suffit pour initier une combustion. 

Une augmentation de la pression atmosphérique peut avoir comme conséquence 

d’augmenter la vitesse de combustion: 

                                        Tableau 1.3  Vitesse de combustion 

 

* Méthyl-ethyl-cétone  

Les valeurs ci-dessus ont été déterminées en prenant 100 pour la vitesse de combustion à la 

pression atmosphérique normale. Tous ce qui a été dit ci-dessus tend à mettre en évidence 

l'esprit critique qu'il y a lieu de développer quand on aborde les conditions de naissance et 

d'évolution d'une combustion initiale souvent confondue avec la cause de l'incendie.  

3.  INCENDIE NORMALISE ET INCENDIE REEL  

Le concept, incendie normalisé et réel est définit dans la thèse de doctorat [REN, 03]. Les 

paramètres qui gouvernent les conditions dans lesquelles un incendie réel peut prendre 

naissance puis se développer, sont très nombreux. Chacun d’entre eux intervient d’une 

manière complexe pour influencer l’incendie dans sa durée, sa violence, et dans la façon dont 

il va lui-même affecter la structure. Parmi ces facteurs, nous pouvons citer, par exemple, la 

quantité et la nature des matériaux combustibles, leurs dispositions dans le local incendié et 

les conditions de ventilation. Compte tenu du caractère essentiellement variable de ces 

facteurs il apparait difficile de définir une relation température-temps reflétant la nature même 

d’un incendie d’une manière générale. La courbe, présentée en figure 1.3 [REN, 03]  [DEN, 

07], fait apparaitre les trois phases suivantes : 
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                  Figure 1.3 : Evolution de la température lors d’un incendie réel [DEN, 07] 

 

-  Phase initiale; la durée est de l’ordre de 10 à 20 minutes et la température reste relativement 

faible, les éléments de structure sont  peu sollicités   thermiquement.      Elle est généralement  

négligée dans les problèmes de résistance au feu.   

-  Phase de combustion, l a température  maximale  est  atteinte à la  fin de cette phase.   

- Phase d’extinction ou de refroidissement, par manque de combustible ou de comburants  

(oxygène) le feu s’éteint ou tend à s’éteindre, la température du local incendié diminue au 

cours du temps, mais demeure suffisamment  élevée  pour continuer son action destructrice 

sur les éléments.  

Dans un souci de faciliter l’analyse de la résistance au feu des structures, aussi bien pour les 

essais que pour les calculs numériques, un programme thermique conventionnel matérialisant 

l’action des incendies dans un bâtiment avec petits compartiments, a été adopté au niveau 

international (Norme ISO 834) [ENV, 91]. Dans ce cas, l’élévation de température à la quelle 

sera soumis un élément est conforme à la courbe ci-dessous et à la relation suivante :  

θ  - θ 0  = 345 Log10 (8t + 1).                                                                           (I.1.1) 

 Où t : est le temps [min],  θ : est la température en [o C] à laquelle sera soumis l’élément de 

structure au temps t,  θo : est la température initiale, généralement prise égale à 20oC.  
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De manière simplifiée, il peut être retenu que cette courbe  atteint environ  500oC après 

seulement 3 minutes, 800o après 30 minutes et plus de 1000o après 90 minutes.  

 

 

       

 

 

 

                    Figure 1.4: Courbe ISO de montée en température d’un essai au feu    

Par ailleurs il convient de signaler que la courbe ISO [ENV, 91] est assez différente de celle 

adoptée pour l’incendie réel. Cette courbe, souvent considérée comme une courbe enveloppe 

des incendies réels, présente un aspect plus défavorable, d’une part  par un  échauffement  très  

rapide lors des premières minutes,  et d’autre part par  l’absence de phase de refroidissement 

(température sans cesse croissante). Comme on peut le remarquer sur la figure 1.4 ou sur 

l’équation (I.1.1), la courbe température-temps conventionnelle n’admet pas de limite 

temporelle ni de décroissance en température. Cette courbe est monotone croissante. Elle ne 

simule donc pas la phase de décroissance du feu et de refroidissement des matériaux. La 

limite d’application est définie par la réglementation. Dans le cadre de la stabilité au feu des 

structures métalliques portantes (poteaux – poutres) de bâtiment, la courbe est appliquée 

pendant différentes durées. Selon les règlements celle-ci peut varier de 1/4 h à 6 h. 

3.1   Différents modèles de l’action thermique  

Il y a plusieurs façons de modéliser l’incendie à l’intérieur d’un bâtiment. Dans un ordre 

croissant de complexité, les modèles utilisés le plus couramment sont [DEN, 07]: 

‐ Les courbes nominales ; 

‐ Les courbes paramétriques ; 
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‐ Les modèles de zones ; 

‐ Les modèles CFD (pour Computational Fluid Dynamics) 

Et enfin les modèles de feux localisés qui eux n’affectent pas uniformément la surface du 

compartiment.  

3. 2  Courbes nominales  

Les courbes nominales ,  [DEN, 07] dont la courbe ISO ont toutes les caractéristiques  

suivantes: 

- la température est uniforme dans le compartiment ; 

- le seul paramètre dont elles dépendent est le temps ; 

- il n’y a pas de phase de refroidissement. La courbe nominale ASTM, utilisée aux Etats‐Unis, 

est très proche de la courbe ISO. 

3. 3  Courbes paramétriques  

combustion en fonction du temps [DEN, 07]. La température dans le compartiment est 

uniforme mais, contrairement aux courbes nominales, la relation est calculée sur base des 

trois paramètres principaux : charge incendie, ventilation et propriétés des parois. Il faut noter 

que ces courbes ne peuvent être utilisées qu’au stade du pré dimensionnement, car elles sont 

in sécuritaires. Ceci est mentionné dans le future annexe nationale (ANB) à l’Eurocode 1, 

partie 1‐2. Au stade de la réalisation, un calcul suivant un modèle de zone doit être réalisé si 

le concepteur souhaite aller au‐delà de la courbe ISO. 
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Figure  1.5- Comparaison entre les courbes paramétrique, nominale et le Model O- Zone [MIH, 09] 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.6– Évolution de la température d’un local de 30 m3 en fonction du temps et de la charge calorifique 
exprimée en équivalent bois par m2 de surface au sol [KRU, 04] 
 

Une courbe paramétrique montre également l’évolution de la température des gaz , dans 

certains cas, il est possible de faire référence à des évolutions températures-temps plus 

réalistes (incendies naturels) prenant en compte la décroissance du feu lorsque la majeure 

partie de la charge combustible (environ 70 %) est consumée (figures 1.5 et 1.6) [KRU, 04] 
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Figure 1.7– Évolution de la température d’un local de 30 m3 en fonction du temps et de la surface de ventilation 
exprimée en fonction de la surface frontale du local [KRU, 04] 
 
 
Cette méthode s’applique aux compartiments en feu de dimensions réduites tels que ceux 

rencontrés dans les hôtels, bureaux, écoles, habitations, avec une distribution uniforme de la 

charge incendie. L’hypothèse d’une distribution uniforme de la température dans le 

compartiment en feu est alors admise. Cette méthode prend en compte les principaux facteurs 

suivants :— la somme des matériaux combustibles distribués dans le compartiment incendié, 

exprimée en termes de densité moyenne de la charge incendie (permanente et mobile) ; 

— la vitesse de combustion des différents matériaux combustibles 

— la géométrie du compartiment incendié ; 

— la ventilation (dimensions des baies en façade) du compartiment incendié ; 

— la réponse thermique des murs et des planchers limitant le compartiment incendié. 

L’influence de la densité de la charge incendie et de la ventilation sur la température des gaz 

du compartiment est représentée sur les figures 1.6 et 1.7. La grande majorité des modèles 

actuels de feu de compartiment néglige la période de pré embrasement généralisé, puisque le 

comportement mécanique des structures est principalement gouverné par l’évolution de 

température post-embrasement généralisé. 
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3.4 Modèles numériques [KRU, 04] 

Ces modèles permettent d’évaluer l’évolution de l’incendie en tant que phénomène non 

stationnaire pour un compartiment donné et une charge d’incendie connue. La température est 

définie par : 

— l’emplacement d’un foyer initial ; 

— la croissance de l’incendie (débit de pyrolyse en fonction du temps) ; 

— la taille, la géométrie, l’inertie thermique et la ventilation du compartiment incendié ; 

— éventuellement, la taille et l’emplacement des ouvertures dans les parois du compartiment, 

ainsi que la géométrie des  compartiments adjacents. 

 

Tableau 1.4 – Valeur de la charge calorifique pour différentes activités 

Habitations 330 à 780 

MJ/m2 

 

Hôpitaux 100 à 330 

MJ/m2 

 

Hôtels 310 à 330 

MJ/m2 

 

Bureaux  80 à 550 

MJ/m2 

(à l'exception des archivages, stockages, 
bibliothèques et pièces spéciales) 

Écoles 215 à 340 

MJ/m2 

(à l'exception des couloirs, salles de 
réunion, locaux techniques, stockages) 

Centres 
commerciaux 

400 à 900 

MJ/m2 

 

Parcs à voitures 200 à 300 

MJ/m2 

 

Globalement, la densité totale de charge incendie peut être répartie dans les classes du 

 tableau 1.5 

 

 



 

 

32 

Tableau  1.5 – Classification en fonction de la charge calorifique 

Faible Moins de 250 

MJ/m2 (pas 
d'embrasement 
généralisé) 

parkings 

Moyenne 500 à 1000 MJ/m2 habitations, hôpitaux, maisons, écoles, 
bureaux... 

Élevée 1000 à 2000 MJ/m2 fabrication, stockage de biens combustibles 

< 150 kg/m2 

Très 
élevée 

plus de 2000 MJ/m2 stockage, entrepôts (magasins) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 1.8 Débit de pyrolyse de deux voitures (R18 et véhicule équivalent de la fin des années 1990) [KRU, 04] 
 
 

L’évolution de la température des éléments de structure dépend :  — du temps ; 

— de la localisation de l’élément dans le compartiment. Ces méthodes demandent l’utilisation 

de modèles de calcul, parfois analytiques, mais surtout numériques (modèles de zones ou 

modèles fondés sur la mécanique des fluides par exemple). Quelques essais ont été menés sur 

des grandes halles ou dans  des    installations d’essai avec de  grands   compartiments qui 

permettent de mesurer, en différents points, l’évolution de la température des feux naturels. 

Ces résultats expérimentaux sont utiles pour tous les cas d’incendies localisés dans de grands 

compartiments ou de grands volumes. Des essais ont également été effectués sur des voitures 
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afin d’estimer le besoin de protection de parcs de stationnement. La figure 1.7 présente une 

comparaison entre le débit de pyrolyse d’une voiture (type R18) des années 1980 et celui 

d’une voiture de même type des années 1990. 

4. ACTIONS SUR LES STRUCTURES EN SITUATION D’INCENDIE [KRU, 04] 

Les actions à prendre en compte sont : 

— les actions thermiques, représentant l’action de l’incendie ; 

— les actions mécaniques qui agissent sur les structures en cas d’incendie. 

4. 1.  Actions mécaniques 

Pour les actions mécaniques, la formule générale pour déterminer l’effet des actions est : 

Σ γ GA · Gk + ψ 1,1 · Q k, 1 + Σ ψ 2, i · Q k, I                                              (I.1. 2) 

avec G k valeur caractéristique de l’action permanente, Q k, 1 valeur caractéristique d’une (la 

principale) action variable, 

Q k, i valeur caractéristique des autres actions variables, 

γ GA = 1 facteur partiel de sécurité pour situation accidentelle, 

ψ 1,1, ψ 2, i combinaison de coefficients pour les bâtiments. 

Étant donné que la probabilité d’occurrence d’un incendie conjointement avec des niveaux de 

charges élevés est extrêmement faible, les facteurs partiels de sécurité à appliquer sont 

fortement réduits en     comparaison de ceux  utilisés pour le  dimensionnement à froid. Le  

coefficient ψ associé représente l’aspect cumulatif des combinaisons d’actions variables et/ou 

accidentelles, impliquant une action dominante et des actions variables non dominantes 

réduites. Dans le cadre de l’action accidentelle incendie, seuls les coefficients associés ψ 1 et 
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                  Le tableau 1.6 - récapitule les valeurs fixées pour différentes catégories de bâtiments. 

Actions ψ1 ψ 2 

charges d’exploitations   

cat A : habitation, résidentiels 0,5 0,3 

cat B : bureaux 0,5 0,3 

cat C : lieux de réunion 0,7 0,6 

cat D : commerces 0,7 0,6 

cat E : stockage 0,9 0,8 

charges de circulation   

cat F : véhicules de poids <30kN 0,7 0,6 

cat G : véhicules de poids compris entre 30 kN et 160 
kN 

0,5 0,3 

cat H : toits 0 0 

charges dues à la neige 0,2 0 

charges du au vent 0,5 0 

 

ψ 2 interviennent. Leurs valeurs sont fixées dans l’Eurocode « EN 1990 », en fonction de 

l’action variable considérée et la catégorie du bâtiment. Le tableau 1.6 récapitule les valeurs 

fixées pour différentes catégories de bâtiments. 

4.2.  Actions thermiques 

Les actions thermiques prises en compte réglementairement sont principalement les incendies 

« nominaux », c’est-à-dire des évolutions de température en fonction du temps, indépendantes 

de l’activité ou de la géométrie du bâtiment et définies par une formule analytique. Toutefois 

les nouvelles possibilités offertes par les Eurocodes conduisent de plus en plus à considérer 

des développements d’incendies plus en harmonie avec la réalité. Ces actions thermiques plus 

réalistes font appel soit à des modèles de calcul simplifiés soit à des modèles numériques. 
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                                    Figure 1.9– Différents feux nominaux [KRU, 04] 

4.3. Incendies nominaux 

Les normes internationales sont fondées principalement sur l’incendie conventionnel défini 

par la norme ISO-834, repris en France par l’arrêté du ministère de l’Intérieur du 3 août 1999 

en Europe par l’ENV 1991-2-2 (cf. figure 1.9). 

L’équation analytique est : 

                                                         (I.1.3) 

avec t temps (min), 

1. θg température ambiante (donc des gaz chauds) autour de l’élément de structure 

considéré. Cette température, dans le cas des incendies nominaux, est considérée comme 

homogène dans tout le local où l’incendie a lieu. Il est également possible d’utiliser une 

évolution température temps spécifique pour les incendies alimentés par des 

hydrocarbures (figure 1.9) [KRU, 04]: 

θ g = 1 080 (1 – 0,325e –0,167t – 0,675e – 2,5t) + 20                            (I.1.4) 

  avec t temps (min) 

ainsi que la courbe relative à une exposition par l’extérieur des murs de façades : 
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θ g = 660 (1 – 0,687e –0,32t – 0,313e –3,8t) + 20                                     (I.1.5) 

Ces modèles sont d’une utilisation aisée, surtout dans le cas où des essais doivent être 

effectués, mais ils ne constituent qu’une représentation très grossière des phénomènes réels. 

Avec ces feux nominaux, le flux thermique transmis aux éléments de structure est déterminé 

par la somme du flux convectif et du flux radiatif : 

rnetcnetdnet hhh ,,,

...
+=  (en W/m2)                                                                   (I.1.6) 

 ■ Le flux convectif, 
.

,cneth par unité de surface de l’élément échauffé est donné par : 

).(
.

, mgccneth θθα −=                                                                                          (I.1.7)   

 
avec αc   coefficient de transfert thermique par convection, égal à 25 W/(m2 · K) pour 

l’incendie   conventionnel et le feu externe, à 50  W/(m2 · K) pour le feu  d’hydrocarbures et à 

4 W/(m2 · K) (ou 9 W/(m2 · K) si le rayonnement est négligé) en face non exposée des 

éléments séparatifs, 

 θg  température des gaz au voisinage de l’élément (o C),  

θm  température de surface de l’élément (o C). 

■ Le flux radiatif
.

,rneth par unité de surface de l’élément échauffé 

est donné par : 
 

hnet r res r m

.
. . , . .[( ) ( ) ], = + − +−Φ ε θ θ5 6710 273 2738 4 4                                       (I.1.8)   

avec Φ facteur de vue, pris égal à 1 à défaut de valeur plus précise, ε resémissivité résultante, 

qui peut être estimée parε εf m. , ε f émissivité du four (généralement égale à 0,7, toutefois les 

nouveaux dispositifs d’essais européens [KRU, 04] conduisent à une valeur de 1,0), ε m 

émissivité du  matériau considéré comme  étant égal à  0,8 à défaut de valeur plus précise, 
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θ r température de rayonnement représentatif de l’environnement de l’élément (o C), θ m 

température de surface de l’élément (o C). La température de rayonnement θr est généralement 

prise égale à la température des gazθ g . 

5.  CONCLUSION 

Dans la partie I, nous avons définis d’après des  travaux de recherches précédents dans le 

domaine de l’incendie les concepts feu et incendie. Nous avons aussi présenté des notions de 

base indispensables, utilisées implicitement dans notre travail. Citons comme exemple, les 

notions conduction, convection …qui interviennent par les formules (I.1.7 et I. 1.8) 

incorporées dans le logiciel SAFIR. De la même manière les différents modèles de l’action 

thermique qui servent pour l’échauffement de l’élément considéré. Dans notre cas le modèle 

utilisé est ce lui de la courbe ISO 834. Dans l’annexe A se trouvent les fichiers de données 

des colonnes analysées. Dans lesquels on trouve  l’instruction qui  renvoie vers ce programme 

thermique pour réaliser l’échauffement de l’élément. L’incendie normalisé est basé sur 

l’évolution de la température (de manière à suivre la courbe nominale considérée) des gaz de 

combustion en fonction du temps. Ces gaz injectés dans le four  créent l’incendie artificiel qui 

est d’après les figures (1.3 et 1.4) plus défavorable que l’incendie réel par l’absence de phase 

de refroidissement. 
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1. CARACTERISTIQUES THERMO-PHYSIQUES DES ACIERS  

 Les phénomènes physiques et chimiques dans le matériau acier 

L’influence de la température peut provoquer la transformation totale d’un élément solide(le 

cas de l’acier) à un fluide ce qui entraine le changement des caractéristiques du solide, les 

auteurs (B. Barthélémy, J. kruppa) dans leur ouvrage [BAR, 78] ont expliqué ce phénomène 

par : Tout corps solide est le siège d’une agitation moléculaire constante due à l’oscillation 

des atomes autour de leur position d’équilibre. Toute élévation de température entraine une 

augmentation de la fréquence et de l’amplitude de ces mouvements. C’est le phénomène 

d’agitation thermique. Par ailleurs, l’échauffement entraine une diffusion des atomes de 

carbone, qui entraine une transformation du réseau cristallin. Aux environs de 1500°C, l’acier 

n’est plus qu’une solution liquide de carbone  dans le fer. Ces transformations, structurelles 

entrainent bien entendu des modifications des propriétés des aciers.  

1.1.  Chaleur spécifique de l’acier 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.1 Chaleur spécifique de l’acier [ENV, 93]   

 

D'une manière générale, les caractéristiques thermo-physiques à considérer pour l’acier, sont 

la conductivité λa (aptitude à transmettre le flux de chaleur), la chaleur spécifique Ca et la 

dilatation thermique (Vl/l)  a. 

Ca  = 425 + 7.73 10-1θ – 1.69 10-3θ2 + 2.22 10-6θ3     pour    20 o C ≤ θ ≤ 600 o C      (II.1.1)    
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 Ca =  666 -                             pour    600 o C ≤ θ ≤ 735 o C                         (II.1.2)    

Ca =  635 -                              pour     735 o C ≤ θ ≤ 900 o C                          (II.1.3)    

 Ca = 650                                             pour      900 o C ≤θ ≤ 1200 o C                         (II.1.4)                                        

Où θ est la température de l’acier. 

Nous  pouvons noter que la courbe donné par l’Euro  code 3[ENV, 93]  présente un pic autour 

de 735 o C, dont le sommet environ de 2500 J /kg o K .Ce pic tient compte du caractère 

endothermique du changement de phase cristallographique qui a lieu vers cette température. 

La  chaleur spécifique  de l’acier (en J/Kg o C)  varie avec la température. La courbe donnant 

sa variation (figure 1.1) est définie par des relations se trouvant dans les règles ENV 1993 1-2.  

1.2.  Conductivité thermique de l'acier   

 

 

          

 

Figure 1.2:Variation de la conductivité thermique de l’acier en fonction de la température [ENV, 93]   
 

Selon les règles [ENV, 93], la conductivité thermique est définie par la figure 1.2 et les 

relations suivantes:         

 pour 20  ο C ≤ θ ≤ 800 ο C   λ a  = 54.333 10-2 θ    W/ m °C                                            (II.1.5)    

Pour 800 ο C ≤ θ ≤ 1200 ° C                   λa = 27.3     W/ m °C        
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1.3.   Masse volumique 

Selon les règles [ENV, 93]. La masse volumique de l’acier ρ a doit être considérée comme 

indépendante de la température,  sa valeur est égale à : ρ a=7850 Kg/ m3. 

 1.4. Dilatation thermique de l’acier 

 

 

 

 

 

                                                 
Figure 1.3- Dilatation thermique de l’acier [ENV, 94]   
 

Même en absence de toute charge appliquée, les matériaux usuels de construction  se 

déforment sous l’action d’une variation de température, l’échauffement produisant un 

allongement du matériau (Figure 1.3) proposé par les règles ENV 1994 p 1-2. 

 ( a  = - 2.416 10-4 + 1.2 10-5 θ  + 0.4 10-8 θ2             pour 20 o C ≤ θ ≤ 750 o C           (II.1.6)    

( a  = 11 . 10-3                                pour    750 o C ≤ θ ≤ 860 o C                           (II.1.7)    

a =- 6.2 10-3  +2  10-5 θ              pour   860 o C ≤ θ ≤1200 o C                            (II.1.8)    

1.5.    Facteur de massivité  

Élément non protégé 

Le facteur de massivité d’une section d’un élément métallique est défini par le rapport de sa 

surface exposée au feu par unité de longueur et son volume par unité de longueur. 

Éléments exposés sur 4 faces 
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Dans le cas où les éléments métalliques sont exposés sur 4 faces, le facteur de massivité est 

déterminé par le rapport de son périmètre en section et la surface de la section. Quelques 

formulations simples pour les éléments usuellement utilisés sont données dans l’Eurocode 3 

partie 1.2 (voir chapitre 2). Par exemple, un tube de section carrée de côté 100 mm et 

d’épaisseur 10 mm a un périmètre de 400 mm et une surface de 1900 mm2, soit un facteur de 

massivité de 210 m-1. 

Autres éléments 

Il peut exister des configurations différentes telles que certaines faces ne soient pas exposées 

au feu. C’est en particulier le cas pour des poutres situées en sous face de plancher. Le facteur 

de massivité est alors défini par le rapport de la partie du périmètre de l’élément exposée au 

feu par sa surface. Par exemple, une poutre en IPE 500 localisée en sous face d’un plancher 

présente un périmètre total de 1,74 m, mais le périmètre exposé un feu ne représente qu’une 

distance de 1,53 m. Sa surface en section étant de 116 cm2, le facteur de massivité de la 

poutre sera de 132 m–1. On notera donc une réduction du facteur de massivité de cette poutre 

exposée sur 3 côtés, par rapport au facteur de massivité de 150 m–1 si celle-ci était exposée sur 

4 côtés. Il peut être également le cas des poutres de planchers partiellement enrobées de béton 

(telles que les poutres métalliques à talon où seule la semelle inférieure peut être exposée au 

feu). 

Élément protégé, Protection suivant le contour (peinture, produit projeté) 

Pour les protections contre le feu appliquées selon le contour du profilé, le facteur de 

massivité de l’élément protégé est identique au facteur de massivité de l’élément non protégé. 

 
2.  CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES ACIERS   
 
2.1  Déformation mécanique dans l’acier  [FRA, 87] 
 
Les premiers modèles établis pour représenter le comportement de l'acier en cas d'incendie 

avaient pour but de permettre l'utilisation des méthodes simples de calcul. On remarque, à la 
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lecture des premiers articles consacrés au sujet, que la philosophie, l'approche utilisée 

consistait à essayer d'extrapoler vers les hautes températures les comportements observés et 

les connaissances acquises à température ambiante. Le point de départ était la loi contrainte-

déformation utilisée à 20°C, élastique-parfaitement plastique par exemple, et les paramètres 

nécessaires à sa description, le module de Young et la limite élastique dans ce cas. La 

question principale était de savoir de quelle manière ces paramètres seraient affectés par 

l'élévation de la température. On ne compte plus le nombre d'essais réalisés pour connaître la 

diminution du  module de Young et de la limite   élastique avec la  température. En raisonnant 

de la sorte, cependant, on s'enfermait dans la logique du comportement élastique-parfaitement 

plastique. La loi contrainte-déformation considérée gardait  obligatoirement la  même forme à 

chaud qu'à froid, avec la conséquence que certains comportements physiques ne pouvaient 

pas être représentés convenablement Dans la thèse de doctorat [FRA, 87], l’auteur a signalé 

que de meilleurs résultats pouvaient être obtenus par l'utilisation de relations bilinéaires dans 

lesquels le plateau n'est plus horizontal mais permet une augmentation continue de la 

contrainte. A l'heure actuelle, nombreux sont encore les programmes de calcul qui sont 

publiés avec l'hypothèse élastique-parfaitement plastique. Selon [FRA, 87] Pour modéliser le 

comportement  du matériau   en vue d'une simulation numérique, il est évidemment préférable 

de prendre les relations contrainte-déformation expérimentales comme point de départ, de 

trouver une expression analytique permettant de représenter ces courbes, même si elle est 

différente de celle qu'on utilise à 20°C,   et finalement de déterminer pour chaque température 

la valeur des divers paramètres qui interviennent dans cette expression analytique. C'est 

l'approche qu'ont suivie Rubert et Schaumann dans les travaux qui ont servi de base aux lois   

adoptées dans les  Eurocodes.   Afin d'établir un modèle de comportement où le fluage serait 

pris en compte de manière implicite, ils ont réalisé au centre de recherche de la firme KRUPP, 

des essais transitoires de flexion sur des poutrelles IPE80 et IPE120. Les poutrelles   furent 
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sollicitées à différents niveaux de charge et soumises à échauffement, avec une vitesse variant 

entre 2.67 et 32°C/min. Dans chaque spécimen, la température était uniforme mais différents 

niveaux de contrainte et de déformations existaient à différents endroits. L'expression 

analytique choisie correspond à la courbe élastique elliptique-parfaitement plastique 

représentée à la figure 1.4 

 

                            Figure 1.4 : Modèle élastique-elliptique-plateau 
 

Les quatre paramètres nécessaires pour caractériser ce type de courbe sont : 

le module à l'origine E, 

la limite de proportionnalité f p, 

la contrainte ultime f u et 

la déformation ultime ε u. 

                                                             (II.1.9) 

                                                         (II.1.10) 
 

                                                            (II.1.11) 
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                                                                       (II.1.12) 

                                                                 (II.1.13)                             
  

                                                                                                                  (II.1.14) 
  
2 .2. Relation contrainte – déformation de l’acier au carbone  
Aux températures élevées (Eurocode 3 partie 1-2) 
 

 

 

 

 

 

 
 
                  Figure 1.5- Modèle de la relation contrainte – déformation acier aux températures élevées 
 

Selon les règles se trouvant dans les documents normatifs [ENV, 93]  et [ENV, 94]  la 

résistance et les propriétés de déformation de l’acier aux températures élevées, sont 

déterminées à partir de la relation contrainte-déformation donnée sur la figure 1.5.  
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Tableau 1.1– Relation entre les différents paramètres du modèle de la figure 1.5 
Domaine de  

déformation 

                 Contrainte бa,θ     Module tangent Ea,θ 

I- Elastique 

0 ≤ εa, θ ≤ εap,θ 

                

                      Ea,θ .εa,θ 

 

              

                Ea,θ 

II – Transitoire 

Elliptique 

εap,θ ≤ εa,θ 

εa,θ ≤ εa max,θ 

 

 

  + бap ,θ  -c 

Avec : 

a2 = (εa max,θ - εap,θ )( εa max,θ - εap,θ  +  ) 

b2  = Ea,θ(εa max,θ - εap,θ  )c  +c2 

c =  

 

 

III – Plastique 

εa max,θ ≤ εa,θ 

εa,θ ≤ εau,θ 

 

               б a max,θ 

 

            0 

IV – Plastique 

εau,θ ≤ εa,θ 

εa,θ  ≤ εae,θ  

 

    Branche linéaire descendant du point 

      (εau,θ, б a max,θ )au  point  (εae,θ, 0 ) 

 

-  

 

2.3  Facteur de réduction (Eurocode 3 partie 1-2) 
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La figure 1.6 et le tableau 1.2  montre l’évolution du facteur de  résistance de l’acier et celle 

du module d’élasticité avec l’augmentation de la température. L’augmentation de température 

entraine la réduction des caracteristiques de l’acier tellesque le module élastique et la 

résistance. 

 
 
Figure 1.6 Facteurs de réduction pour les relations contrainte-déformation de l’acier au carbone aux 
températures élevées 
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Tableau 1.2: Facteurs de réduction pour les relations contrainte-déformation 

              de l’acier au carbone aux températures élevées EUROCODE  3 partie 1-2 

 
 

2.4  Facteur de réduction pour les profiles du type IPE [REN, 09] 

Dans le cadre de la nouvelle réglementation incendie relative à la sécurité incendie des 

entrepôts couverts relevant du régime de la déclaration, une stabilité au feu de degré R15  

(stabilité au feu 1/4 h selon l'ancienne dénomination française) est exigée pour les structures 

et pannes dans l’article 4 de l'arrêté du 23 décembre 2008. Afin de permettre de justifier cette 
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exigence dans le cas d'entrepôts en charpente métallique à simple rez-de-chaussée, des 

méthodes de calcul simplifiées, fondées sur l'Eurocode 3 partie 1.2 (comportement au feu des 

structures en acier), relatives  aux composants de charpentes métalliques Portiques composés 

poutres treillis et de poteaux métalliques de type H laminés à chaud ou équivalents (de type 

PRS), … C. RENAUD, S.  SAKJI [REN, 09] (voir annexe A).  Elles permettent au concepteur 

de vérifier de façon relativement simple, si la structure d’un entrepôt métallique est stable au 

feu 15 minutes. 

2 .5. Facteur de réduction des aciers inoxydables [ZHA, 02] 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.7– Évolution du facteur de réduction de la limite d’élasticité à 0,2 % de déformation plastique des 
aciers inoxydables en fonction de la température [ZHA, 02] 
 
 

Selon  B. ZHAO, à partir des tableaux dans l’annexe A, on peut constater facilement qu’au 

delà de 600 °C, les nuances EN 1.4401 et EN 1.4571 possèdent une meilleure résistance au 

feu par rapport aux nuances EN 1.4301, EN 1.4462 et EN 1.4003 ; ceci apparaît à la 

 figure 1.7 au niveau du facteur de réduction. 
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2 .6. Relation  contrainte – déformation de deux types d’acier a  600 ° c [LOP, 09]    

 

 

 

 

 

 

 

 
 
Figure 1.8- Relation contrainte – déformation de l’acier au carbone S 235 et de l’acier inoxydable 1.4301 à  
600 ° C [LOP, 09]    
 

 Nous pouvons dire  que  la contrainte à  la température 600°C de l’acier   inoxydable 1.4301 

Est assez élevée par comparaisons à celle de  l’acier au carbone S 235, ce qui nous permet de 

d’ajouter à la constatation  de l’auteur B. ZHAO [14] : les nuances EN 1.4401 et EN 1.4571 

possèdent une   meilleure   résistance au feu par rapport aux nuances EN 1.4301, S 235,  EN 

1.4462 et EN 1.4003 

2.7  Conclusion 
 
Les caractéristiques thermo physiques et mécanique des matériaux en cas d’incendie et dans 

les conditions normales  n’évoluent pas de la même façon. D’après les Eurocode1, 2, 3, 4, 

partie1-2 et selon les recherches antécédentes l’augmentation des températures provoque la 

réduction des propriétés mécaniques (résistance de compression et de traction, module 

d’élasticité). Nous allons voir d’après notre étude, que la raison essentielle de la ruine des 

structures en cas d’incendie est la dégradation des caractéristiques des matériaux.  
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ÉVOLUTION  DES  TEMPERATURES DANS LES 

ÉLÉMENTS EN ACIERS, CAS DES POTEAUX 
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1. TEMPERATURES DES ÉLEMENTS EN ACIER  ETUDE BIBLIOGRPHIQUE 

1.1.  Températures des Éléments en acier non protégé [KRU, 04]   

Pour déterminer la vitesse d’échauffement des éléments de structure en acier, il y a lieu de 

prendre en compte la présence ou non d’une protection thermique et la position de l’élément 

par rapport au foyer d’incendie.  Pour une distribution de température supposée uniforme dans 

la section, l’augmentation de température ∆ θ a, t dans un élément en acier non protégé, situé 

à l’intérieur d’un local en feu, pendant un intervalle de temps ∆t, peut être déterminée par:            

∆θa, t = 
A V

c
h tm

a a
net d

/ &
,ρ

∆                                                                                      (II.2.1)   

Am est la surface exposée de l'élément par unité de longueur   [m2] 

V  est le volume de l'élément par unité de longueur    [m] 

ca est la chaleur spécifique de l'acier (de l'ordre 700)   [J/kg K] 

&
,hnet d  est la valeur de calcul du flux thermique net par unité de surface [W/m2] 

∆t est l'intervalle de temps      [s] 

ρa est la masse volumique de l'acier     [kg/m3] 

La valeur de & ,hnet d   est obtenue à partir de l'ENV 1991-2-2  

Le facteur de massivité (Am/V) est le rapport entre la surface effective exposée au feu et le 

volume de l’acier par unité de longueur. Le tableau 2.2donne quelques formules pour calculer 

le facteur de massivité pour des profilés non protégés. La figure 2.1 indique la température 

atteinte par des sections d’acier nu, de massivités différentes après 15, 30, ..., 120 min 

d’incendie conventionnel [KRU, 04]. 
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Figure 2.1 – Température de profilés en acier en fonction de leur facteur de massivité  
(en m–1) et de la durée d’échauffement sous incendie conventionnel 
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Tableau  2.3 – Exemples de facteurs de massivité [m-1]  pour quelques profilés courants 

 

 

TYPE de PROFIL 

 
 

IPE 100 389 336 

IPE 300 216 188 

IPE 600 130 115 

HEA 100 265 218 

HEA 300 153 126 

HEA 600 102 89 

HEB 100 218 180 

HEB 300 116 96 

HEB 600 86 75 

HEM 100 116 96 

HEM 300 60 50 

HEM 600 65 57 

Profil creux carré 180 x 3,6 282 208 

Profil creux carré 180 x 6,3 163 120 

Profil creux carré 180 x 10 105 78 

 

 
1.2  Températures des Éléments protégés en acier [KRU, 04]   

1.2.1 Par protection directe  

L’augmentation de la température θ a, t d’un élément en acier protégé, pendant un intervalle 

de temps ∆t,  soit ∆ θ a, t, peut être déterminée par : 

∆θ
a, t = ( )

λ
ρ

θ θ
φ

φp p

p a a

g t a t
g t

A V

d C
t e

/ ( )

/
( )

, ,
,

/−
+

− −
1 3

1
10

∆ ∆θ        ;     avec ∆θ
a ,t ≥  0             (II.2.2)     

et      φ
ρ
ρ

=
c

c
d A Vp p

a a
p p /                                                                                      (II.2.3)    

A p/V est le facteur de massivité pour l’élément en acier isolé par un matériau de protection 
contre le feu          [m-1] 

A p est la surface concernée de la protection contre le feu par unité de longueur d'élément 
[m2] 
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V  est le volume de l'élément par unité de longueur    [m] 

ca est la chaleur spécifique de l'acier       [J/kg K] 

c p est la chaleur spécifique du matériau de protection contre le feu  [J/kg K] 

d p est l'épaisseur du matériau de protection contre le feu    [m] 

∆t est l'intervalle de temps       [s] 

θa, t est la température de l'acier au temps t 

θg, t est la température ambiante des gaz au temps t 

∆θg, t est l'augmentation de la température ambiante des gaz pendant l'intervalle de temps ∆t 

λp est la conductivité thermique (fonction de la température) du matériau de protection 
contre le feu         [W/mK] 

ρa est la masse volumique de l'acier      [kg/m3] 

ρp est la masse volumique du matériau de protection contre l'incendie  [kg/m3] 

 Le tableau 2.3 donne les facteurs de massivité de profilés protégés par des produits appliqués 

selon le contour (projetés et intumescents) et appliqués en caisson (produits en plaques), 

échauffés sur trois ou quatre côtés. Des valeurs de facteurs de massivité pour quelques 

profilés laminés à chaud sont données dans le tableau 2.3. Il y a trois grands groupes de 

produits de protection [KRU, 04]  : 

— produits projetés (fibreux ou pâteux) ; 

— produits en plaques ; 

— peintures intumescentes. 

Les caractéristiques souhaitables pour ces systèmes de protection sont : 

— une bonne isolation thermique, c’est-à-dire une faible conductivité thermique ou une forte 

capacité thermique ; 

— une résistance mécanique aux chocs et aux impacts satisfaisante: 

— une bonne adhérence à l’élément pour éviter une chute du matériau de protection lors de 

l’augmentation de la température et de la déformation de l’élément de structure. 
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Les principaux matériaux de protection utilisés sont : 

— le plâtre, qui peut se présenter sous forme de plâtre à projeter, directement ou sur une 

armature (treillis, lattis, grillage) fixée au support, de carreaux et plaques pour en coffrage de 

poutres et poteaux. Il est possible d’améliorer sa tenue au feu en y incorporant des adjuvants 

(vermiculite, perlite) ; 

— la vermiculite, roche minérale, et la perlite, roche volcanique, peuvent prendre une forme 

expansée sous l’action de la chaleur. On les trouve en vrac ou sous forme d’enduit à projeter, 

plaques et panneaux ; 

— les fibres de roche, d’origine minérale, sont obtenues à partir d’un bain de roche en 

fusion. Mélangées à un liant, elles peuvent être projetées ou utilisées sous forme de panneaux; 

— les produits intumescents (peintures ou enduits) gonflent sous l’action de la chaleur 

(entre 180 et 300 o C) et forment une « meringue » épaisse qui retarde l’échauffement des 

éléments. Certaines peintures peuvent être appliquées à l’extérieur ou encore en atelier avant 

montage des structures ; le procédé comprend généralement trois couches : antirouille 

(primaire), peinture intumescente proprement dite et couche de finition. La température  

d’échauffement d’un élément métallique protégé par des produits projetés ou des produits en 

plaques peut être déterminée : soit par des calculs, avec la formule précédente pour les 

géométries et conditions d’exposition au feu simples, ou à l’aide de modèles numériques aux 

éléments ou différences finis ;  

— soit, pour les cas simples, par l’utilisation d’abaques livrés par les laboratoires agréés à la 

suite des essais de caractérisation.  
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Ces abaques [KRU, 04]  donnent l’épaisseur d’un matériau spécifique en fonction du facteur 

de massivité, de la température de l’élément en acier et de la durée de résistance au feu 

nécessaire (figure 2.1). Pour des structures protégées par des peintures intumescentes, leur 

échauffement est déterminé principalement par des abaques construits à partir d’une 

procédure expérimentale particulière, étant donné la difficulté de connaître leurs propriétés 

physiques en fonction de la température (figure 2.2). 

 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 2.2 – Abaque donnant la température de profilés en acier en fonction de l’épaisseur d’une peinture 
intumescente, après 1 h d’incendie conventionnel 
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Tableau 2.4 : Formules pour le calcul du facteur de massivité d'éléments en acier isolés par un matériau de 
protection contre le feu [KRU, 04], [ENV, 93]     

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Cas Facteur de massivité (Ap/V) 

 

 

acier'dtionsecladeaire
acier'ldepérimètre

 

 

 

 

acier'dtionsecladeaire
)hb(2 +⋅

 

avec c1 et c2 < h/4 

 

 

 

acier'dtionsecladeaire
bacier'ldepérimètre −

 

 

 

 

acier'dtionsecladeaire
bh2 +⋅

 

avec c1 et c2 < h/4 

 

Nota : c1 et c2 représentent l'espace entre le profile et la protection 
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Tableau 2.5 – Exemples de facteur de massivité de profilés protégés 

 

 

TYPE de PROFIL 

 
 

IPE 100 301 248 

IPE 300 167 139 

IPE 600 105 91 

HEA 100 185 138 

HEA 300 105 78 

HEA 600 79 65 

HEB 100 154 115 

HEB 300 81 60 

HEB 600 67 56 

HEM 100 85 65 

HEM 300 43 33 

HEM 600 51 42 

Profil creux carré 180 x 3,6 282 208 

Profil creux carré 180 x 6,3 163 120 

Profil creux carré 180 x 10 105 78 

 

1.2.2 Détermination graphique de l’épaisseur de protection 

Dans le cadre du principe des méthodes simplifiées de l’Eurocode 3 partie 1.2, la résistance 

d’un élément est souvent réduite à la connaissance de sa température critique. La température 

critique est la température au-delà de laquelle l’élément n’est plus susceptible de supporter les 

charges qui lui sont appliquées. De ce fait, lorsque la température critique est connue, il est 

nécessaire de connaître l’épaisseur de protection à appliquer qui permet à la température de 

l’élément d’être inférieure à la température critique.  
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                   Figure 2.3 – Détermination de l’épaisseur de produit de protection [KRU, 04] [JOY, 90]    
 

Ainsi en se référant aux abaques donnés dans les procès verbaux qualifiant le matériau, et à 

partir de la température critique, l’épaisseur de protection peut être déterminée. Entre deux 

courbes sur les abaques Fig 2.3, l’épaisseur à appliquer est déterminée par interpolation 

linéaire. 

1.3. Température des  profiles  en aciers  protégés, étude expérimentale 

1.3. 1 Détermination  des Température [FRA, 09]   

La Figure 2.4 présente une ossature mixte constituée de : colonnes en profilé HEB 260 

protégé  (Fig. 2.5).      Le plancher est composé de poutres principales en IPE 400 protégé 

(Fig. 2.6). Les poutres secondaires sont en IPE 300 (Fig.2.7) également protégé la protection 

de l’acier dans les figures ci-dessous est représentée par la couche rouge qui entoure le 

profilé. L’épaisseur peut être déterminée en utilisant des abaques. Cette ossature a subi un 

essai au feu au CTICM en France. L’étude expérimentale a fourni les résultats ci-dessous.  
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                                        Figure 2.4 Ossature mixte 
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                      Figure 2.5Températures dans des colonnes en HEB 260 protégé 
 
 
La température maximale atteinte dans les endroits critiques (extrémités des ailes) concernant 

les colonnes en acier protégé est de 50 °C à t = 30 min. Elle est égale à 150 °C à t = 60 min. 

Sa valeur à t= 120 min est de 400 °C  ce qui est logique car les profilés de cette ossature sont 

protégés. 
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         Figure 2.6 Températures dans les poutres principales en IPE 400 protégé 
 

Les profilés des poutres principales et secondaires sont exposés au feu seulement sur trois 

faces. Pour cette raison la protection de l’acier a été limitée à ces trois faces. La face non 

protégée appartient à l’âme supérieure les températures des extrémités supérieures et 

inférieures des poutres sont données dans les courbes Températures - Temps.  
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          Figure 2.7 Températures dans les poutres secondaires en IPE 300 protégé 

 

 
Figure 2.8  Courbes Températures dans les poutres secondaires en IPE 300 protégé 

 
 
 
Température des  profiles  en aciers  non  protégés  [JOY, 90] 
 

 

Nous allons voir dans cette section le cas des profilés non protégés. Dans ce travail les auteurs 

procèdent par une simulation numérique en utilisant le logiciel TASEF  pour déterminer les 

températures 
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     Figure 2.9  – IPN 220 au contact du parement tôle et soumis à l'incendie conventionnel [JOY, 90] 
 

 

                  Figure 2.10 – Température d'un HEA 180, éloigné de la tôle [JOY, 90] 
 

des différents éléments métalliques, afin de prendre en compte, dans certains cas, la non 

uniformité des sollicitations thermiques. Un exemple de résultat pour un profil au contact du  

parement tôle est donné sur la figure 2.9. Sur la figure 2.10, la température d'un profil HEA 

180 est indiquée. Comme ce profil est éloigné de 30 mm du parement tôle, pour calculer son 

échauffement on procède en deux temps : 

– la température de la tôle, soumise à un feu conventionnel sur la face exposée est calculée, 
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– puis l’échauffement du profilé est déterminé, en considérant sur les 3 faces qui ne sont pas 

face à la tôle, l’action thermique définie par l’incendie conventionnel et sur la 4e face, l’action 

thermique définie par l’évolution de température de la tôle. 

2. DETERMINATION DES TEMPÉRATURES DANS LES  COLONNE S  EN ACIERS 
CAS DE NOTRE ETUDE – RESULTATS DE SIMULATIONS  
 

2.1 Méthodes employées   

L’incendie  agit d’une manière indirecte par réduction des propriétés des matériaux. Cette 

réduction ou modification des propriétés des matériaux est fonction de la température atteinte 

par ceux-ci. Il existe deux moyens de détermination des températures dans différents points 

d’un élément.  La méthode traditionnelle et efficace c’est la voie expérimentale.  La méthode 

moderne est la simulation numérique. La deuxième est le résultat de l’augmentation des 

performances informatiques. Cette dernière est moins efficace par comparaison à la première. 

Toutefois, les essais au feu présentent de nombreux inconvénients, liés à leurs coûts élevés  et 

la taille limitée des fours. Ces inconvénients sont  relatifs aux pays dont les moyens sont 

limités. 

                 

               Figure 2.11 Essai au feu d’un poteau                         Figure 2.12   Four université de liège  
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Pendant l’un de mes stages en Belgique, j’ai assisté  à un essai au feu au laboratoire ArGenCo 

à l’université de Liège, d’un poteau en acier. Le poteau était relié à des paillettes aux points 

où l’on désirait connaitre la température. Avant d’appliquer la sollicitation thermique, à l’aide 

de vérins disposés à la partie supérieure du poteau on réalise le chargement mécanique 

progressivement. Après 15 minutes   les techniciens ouvrent les vannes des gaz chauds qui 

entourent l’élément. Il y a un dispositif qui permet le réglage de l’échauffement du poteau de 

façon à suivre la courbe normalisée ISO 834. L’écran dans la figure 2.11 présente l’allure du 

poteau. D’autres écrans donnent les déplacements et les températures dans les points 

considérés. 

2.2    Cas de notre étude de simulation 

 Dans ce chapitre  nous faisons une étude de simulation numérique de trois types de colonne 

en acier non protégé. La différence entre les colonnes considérées concerne la section. Nous 

avons donc trois types de section : circulaire, carrée et en I. Dans notre travail nous utilisons 

le logiciel SAFIR. Toute la surface extérieure de la colonne circulaire est exposée au feu  de 

même pour les colonnes carrée et en I le feu se trouve sur les quatre faces. Tenant compte de 

la symétrie par rapport à l’axe y nous considérons la demi  section uniquement pour le calcul 

thermique. Le fichier de données comporte : Le nombre de nœuds égal à 57, le nombre 

d’éléments égal à 36 pour la colonne circulaire. La colonne carrée est discrétisée en un 

nombre d’élément égal à 22 et un nombre de nœud égal à 46. En ce qui concerne la colonne 

en I, la discrétisation est réalisé avec le logiciel wizard. Le nombre d’élément est 190. Le 

nombre de nœud est  252.  Les coordonnées des nœuds sont désignés. La numérotation des 

éléments se fait avec leurs nœuds. La température initiale est égale à 20 (°C). 

2.3    Calcul du Facteur de massivité des colonnes considérées  

:  

1 -  Section circulaire exposée au feu 



 

 

71 

A=  �D 

 

 ,         

2 -  Section carré exposée au feu 

A=   4b 

=   

3 -  Section en I exposée au feu 

A = ,     

 

 

 

                              Tableau 2.1 : Valeurs du facteur de massivité pour  t « b. 

 

 
 

 

 

2.4  Résultats de simulations 

Les résultats de l’analyse thermique sont les températures à chaque instant et à chaque point 

des poteaux. Ci-dessous nous présentons les températures pour t = 30 min et t =60 min. 

    sections 

   

Am /V,  (1/m)           2 / t        1 / t         1 / t 
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                              Figure 2.13 – Température des colonnes pour t = 30 min 

http://www.rapport-gratuit.com/
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Nous remarquons que les résultats des températures trouvés à 30 min d’après notre étude avec 

le logiciel SAFIR ne sont pas loin de ceux trouvés par l’étude réalisé avec le logiciel TASEF 

dans la section 1.3.2 La température maximale aux points critiques (en contact avec la 

sollicitation thermique) pour les colonnes circulaire et carrée dépasse 700°C par contre pour 

la colonne en I, elle dépasse 800°C. Nous donnerons plus d’explications dans le chapitre 3.  

Malgré la différence de couleur les températures à chaque instant et à chaque point    

                                                                                              

                 Figure 2.14 – Température des colonnes circulaire et carrée pour t = 60 min    

 

pour chaque section, sont très proches. Nous pouvons expliquer ceci par le fait que, dans notre 

cas l’acier n’est pas protégé, d’une part , d’autre part l’acier est un matériau qui n’a pas une 

bonne résistance au feu par comparaison au béton (voir partie béton).    
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                  Figure 2.15 – Température de la colonne en I pour t = 60 min 

 

Par ailleurs l’épaisseur est faible (8 mm) et la température critique (température de ruine) pour 

les cas de charge que nous utiliserons dans le calcul structurel (chap 3) est d’environ 700°C.    
2.5  Conclusions 

Dans ce chapitre nous nous sommes intéressés à la détermination des températures dans les 

éléments (les poteaux et les poutres). En effet l’évolution des températures dans les colonnes 

est une étape primordiale qu’on doit effectuer dans notre étude. Nous avons vu également que 

la variation de température dépend du facteur de massivité, voir formule (II.2.1) pour l’acier 
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non protégé et formule (II.2.2) pour l’acier protégé. Il a été  constaté que la protection 

augmente considérablement la résistance au feu de l’acier. Nous avons noté d’après notre 

étude qu’à partir de 60 minutes la température des trois colonnes à chaque point est égale en 

moyenne à 939°C. Ceci est en accord avec la figure 2.1 présentée ci-dessus (chapitre 2 partie 

2). Les courbes dans cette figure à partir de 60 minutes devinent constantes(ne dépendent plus 

du facteur de massivité.   
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                                            CHAPITRE 3CHAPITRE 3CHAPITRE 3CHAPITRE 3    ::::                                                                        

MODÉLISATION MULTI PHYSIQUE NON LINÉAIRE DU 

COMPORTEMENT DES COLONNES EN ACIER VIS-A-VIS  

DE LA RESISTANCE AU FEU 

    

    

    

    

    

    

    

 



 

 

77 

1.  INTRODUCTION 

Nous abordons la modélisation multi physique : en se référant à deux physiques ; la première 

c’est la physique du transfert de chaleur (conduction, convection, rayonnement) et la 

deuxième physique c’est la mécanique des solides déformables. Nous utilisons trois types de 

sections : carrée, circulaire et en I, de poteaux en acier chargés  par des efforts de compression 

et soumis à un feu normalisé. L’analyse commence par la détermination des températures en 

résolvant les équations transitoires de transfert de chaleur en employant le code SAFIR, se 

basant sur la technique des éléments finis. La section des poteaux est discrétisée  par des 

éléments bidimensionnels de type quadrilatère (fig. 3.7 et fig. 3.8). Une fois que le champ de 

température est connu en chaque point du poteau et à chaque instant, nous entamons ensuite le 

calcul mécanique de résistance. Lors de ce calcul, nous tenons en compte  la variation des 

propriétés physiques de l’acier et de son comportement non linéaire matériel et géométrique. 

Les conditions de chargement et les conditions aux limites sont invariables pendant toute la 

durée de l’exposition au feu, il en est de même de la charge appliquée. Les poteaux sont 

discrétisés longitudinalement en plusieurs éléments finis, le type d’élément considéré pour le 

calcul thermique est: « l’élément solide » et pour le calcul structurel: «l’élément poutre ». Les 

poteaux ont une imperfection initiale à mi hauteur égale à H /1000, H : hauteur. Les poteaux 

sont simplement appuyés aux deux extrémités. A l’extrémité inférieure les déplacements 

suivant les trois directions (x, y, z) sont nuls, à l’extrémité supérieure  du poteau les 

déplacements suivant les directions x et z sont bloqués et le déplacement suivant y est libre 

(ceci est illustré dans la figure 3.1).  
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                                  Figure 3.1- schématisation  des poteaux 

 

2. ETUDE DE LA STABILITE A FROID DES COLONNES EN AC IER 
(EUROCODE3 PARTIE1-1) 

2.1 NOTION THEORIQUES [EUR, 05] 

(1)       La résistance de calcul au flambement d’un élément comprimé doit être prise égale à 

                                                                    (II.3.1) 

  = 1 pour les sections transversales de Classe 1, 2 ou 3 

 pour les sections transversales de Classe 4 

χ: est le coefficient de réduction pour le mode de flambement à considérer. 

1- Le risque de flambement d’un élément comprimé n’est pas à considérer si    0,2 

 :est l’élancement réduit défini ci dessous 

2- En ce qui concerne les types de profilés en acier laminés  à chaud  communément utilisés 

pour les éléments comprimés, le mode de flambement à considérer est en général celui "par 

flexion". 

3 - Dans certains cas, les modes de flambement "par torsion" ou "par flexion-torsion" 

peuvent gouverner le processus de flambement. On peut alors se référer à l’ENV 1993-1-3 

Eurocode 3: Partie 1.3*). 



 

 

79 

2.2.  ELEMENTS UNIFORMES 

Pour les éléments à section transversale constante, sollicités en compression axiale constante, 

la valeur de χ  pour l’élancement réduit  , peut être déterminée par la formule: 

                                                                                          (II.3.2) 

α est un facteur d’imperfection 

                                                                      (II.3.3) 

 

                                                               (II.3.4) 

 λ  est l’élancement pour le mode de flambement à considérer 

                                                                                                                (II.3.5) 

                                                                                                                                                                    (II.3.6) 

   est l’effort axial critique élastique pour le mode de flambement approprié. 

(2) Le facteur d’imperfection a correspondant à la courbe de flambement appropriée doit être 

pris dans le tableau 3.1. 

Tableau 3.1 :      Facteur d’imperfection 

Courbe de flambement      a      b     c      d 

Facteur d’imperfection 0,21 0,34 0,49 0,76 

 

 

  Les courbes de flambement sont les courbes donnant le coefficient de réduction   en         

fonction de l’élancement réduit 
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                         Figure 3.2 : Courbes de flambement [EUR, 05] 

(3)Des valeurs du facteur de réduction   peuvent être obtenues à partir du tableau 4.2 en 

fonction de l’élancement réduit  

(4) En alternative, les éléments uniformes peuvent être vérifiés en utilisant une analyse au 

second ordre, voir [EUR, 05]. 

2.3.  ELEMENTS NON UNIFORMES 

(1) Les éléments en fuseau ou à caractéristiques de section transversale étagées sur la 

longueur peuvent être vérifiés en utilisant une analyse au second ordre voir [EUR, 05]. 

(2) L’analyse au second ordre d’un élément doit prendre en compte l’imperfection initiale en 

arc équivalente [EUR, 05].  
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2.4.   Flambement par flexion 

(1) La courbe de flambement appropriée pour le flambement par flexion doit être déterminée 

d’après le tableau 3.3. 

(2) Les sections non traitées dans le tableau 3.3 doivent être classées par analogie.  

(3) L’élancement   est égal à       

où i est le rayon de giration suivant l’axe concerné, déterminé à partir des caractéristiques de 

la section transversale brute. 

(4) Les profils creux formés à froid utilisés en construction doivent être vérifiés en utilisant 

soit: (a) la limite d’élasticité de base fyb du matériau de la tôle mère à partir de laquelle 

l’élément a été fabriqué par formage à froid, avec la courbe de flambement b, 
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 (b) la limite d’élasticité moyenne fya de l’élément après formage à froid, déterminée 

conformément à la définition donnée dans [19], avec la courbe de flambement c. 

2.5. Longueur de flambement 

 

1) La longueur de flambement l d’un élément comprimé dont les deux extrémités sont 

maintenues latéralement en position de manière effective, peut être prise en toute sécurité 

égale à la longueur d’épure L de l’élément. 
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(2) En alternative, la longueur de flambement l peut être déterminée à l’aide de l’Annexe E 

[EUR, 05]. 

3.  VERIFICATION DE LA STABILITE A FROID DES COLONN ES AVEC TROIS 
TYPES DE SECTION CREUSES : CARREE, CIRCULAIRE  ET  EN   I 

3. 1 Détermination de l’effort de résistance 

Nous utilisons trois types de sections : carrée, circulaire et en I, d’un poteau en acier chargé  

par un effort de compression (qui peut représenter les charges verticales) 

Nb. Rd : effort de résistance 

 

 max : élancement réduit maximal 

  

 

= 1.1,   résistance des éléments aux instabilités, Imperfection = H/1000 

 
β A = 1(classe 1 et 3)                                  
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3. 2  Tableaux récapitulatifs 

 

Tableau 3.4 Efforts de résistance pour les trois types section (A= 70 cm2) 

 

Tableau 3.5: Effort de résistance pour les trois types de poteau (A= 47 cm2) 

 

3. 3  Conclusion 

Nous avons calculé pour chaque type de section, en employant la méthode présentée dans 

l’Eurocode 3 partie 1-1[EUR, 05]  l’élancement réduit x et y. Ce dernier est identique pour 

les deux sections : circulaire et carrée. Pour la section en I nous utilisons la valeur maximale. 

D’après les tableaux 3.4 et 3.5,  l’effort de résistance calculé pour les trois types de section est 

supérieur à la charge  maximale considérée dans l’analyse mécanique (800000 N) pour les 

deux dimensions différentes (A= 47 cm2 et 70 cm2). Nous déduisons que la stabilité au 

flambement à température ordinaire est donc vérifiée. 

sections A (m2)  10-4 λ1  max χ Fy 
(N/m2)106 

Nb. Rd(N) Courbe 
flambe
ment 

Classe 
 

Circulaire 70.68 86.8 0.329 0.9698 275 1713636.6  1 

Carré 70.87 86.8 0.349 0.9651 275 1710004.5  1 

En I 70.72 86.8 0.270 0.9644 275 1705059.2  3 

Sections 
Hauteur : 3m 

A (m2)  
10--4 

λ1 max χ fy 
(N/m2)106 

Nb. Rd(N) Courbe 
flambe
ment 

Classe 
β A = 1 
 

Circulaire 47 86.8 0.511 0.9243 275 1086053  1 

Carré 47 86.8 0.436 0.9425 275 1107437  1 

En I 46.72 86.8 0.735 0.7028 275 825790  1 
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4. MODELISATION MULTI PHYSIQUE NON LINEAIRE DU COMP ORTEMENT 
DES COLONNES EN ACIER VIS-A-VIS  DE LA RESISTANCE A U FEU 
 

4.1. MODELISATION DES ECHANGES CONDUCTIFS 

Nous avons parlé dans l’introduction de résolution d’équations de transfert de chaleur, ces 

équations sont incorporées dans SAFIR.  L’équation générale de transfert de chaleur d’après 

Mr FRANSSEN [FRA, 87]  est donné par : 

 +  + Q = ρ c                                                  (II.3.7) 

Selon [FRA, 87], si on se place dans l'hypothèse d'un matériau  isotrope immobile, 

incompressible et sans dissipation mécanique, l'équation d'équilibre local gouvernant la 

conduction de chaleur dans un solide s'écrit de la manière suivante en coordonnées 

cartésiennes : 

                    λ    + Q  -  ρ c        =  0                                                      (II.3.8) 

avec T température, λ conductivité thermique, ρ masse volumique, c chaleur spécifique, t 

temps, et x, y, z coordonnées spatiales. On pose une hypothèse sur la forme de la distribution 

spatiale de la solution, c'est-à-dire sur la forme du champ de température. Dans le code 

SAFIR, on utilise des éléments iso paramétriques linéaires à 3 ou 4 nœuds, pour les 

problèmes plans, et à 6 ou 8 nœuds, pour les problèmes tridimensionnels.  

4.2.  Eléments finis 

La technique des éléments finis consiste  à diviser le volume total au sein duquel on cherche 

la solution en un nombre fini d'éléments de forme définie. Dans sa thèse de doctorat Mr 

Franssen,  a précisé qu’il a adapté cette technique pour son logiciel « SAFIR ».  

4.2.1   Eléments solides [FRA, 87]    

Nous allons aborder dans le présent chapitre le cas des éléments non orientés, c'est-à-dire 

ceux qui s'étendent de la même manière dans les trois directions de l'espace. Pour d'évidentes 
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raisons liées à cet aspect géométrique, on parle d'éléments de type solide, même si, pour le cas 

particulier des problèmes plans, il n'y a que deux directions privilégiées s'étendant toutes deux 

dans le plan en question. Les éléments de type solide sont, en réalité, beaucoup plus simples à 

formuler que les éléments orientés, parce qu'ils sont basés sur des degrés de liberté de type 

translation et ne nécessitent pas toutes les hypothèses qu'il faut poser sur les rotations pour 

définir les éléments orientés. C'est pourquoi ils sont présents dans pratiquement tous les 

programmes éléments finis traitant des problèmes à température ambiante. Dans le 

programme SAFIR traitant des structures en situation d'incendie, l'élément de type solide n'est 

quasiment pas utilisé, en tout cas pour résoudre l'aspect des problèmes qui concerne les 

équilibres statiques 

4.3   Eléments solides 2D [FRA, 87]    

Le choix retenu pour la discrétisation de la section droite doit tenir compte d'impératifs liés à 

la précision de l'intégration des contraintes et des raideurs lors de l'évaluation des forces 

internes et de la matrice de rigidité permettant de résoudre le calcul statique. Il faut aussi tenir 

compte de la forme du champ thermique et utiliser des éléments suffisamment petits là où les 

variations spatiales de température sont sévères. Enfin, puisque la même discrétisation sert de 

base au calcul de la raideur torsionnelle, il faut également prévoir un maillage qui assure une 

valeur suffisamment précise de cette caractéristique. La prise en compte simultanée de ces 

trois objectifs ne va-t-elle pas conduire à des exigences si sévères qu'elles nécessitent le 

recours à un maillage très fin qui rendrait le coût du calcul trop élevé ? On a pu vérifier que, 

en général, les maillages qui conviennent pour la résolution du problème statique et du 

problème thermique conviennent aussi pour la précision du problème torsionnel. A titre 

d'exemple, si on discrétise une section rectangulaire dont les côtés sont dans le rapport 2/1 à 

l'aide de 16 éléments sur la hauteur et 8 sur la largeur, la raideur torsionnelle est égale à 0,5 % 

près. En pratique, la discrétisation serait probablement plus fine s'il s'agissait, par exemple, 
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d'une poutre en béton. Pour les éléments métalliques à parois assez minces, comme les 

doubles tés, par exemple, il faut préférer les éléments à 4 noeuds plutôt que ceux à 3 noeuds 

car ceux-ci sont trop rigides. 

5.   DISCRETISATION [FRA, 87]   

La discrétisation du champ de déplacement repose sur 15 inconnues nodales ou degrés 

de liberté (D.D.L.) : 7 inconnues aux nœuds 1 et 2 : 3 déplacements, p1, p2 et p3, au nœud 1 ; 

p8, p9 et p10, au nœud 2 ; 3 rotations, p4, p5 et p6, au nœud 1 ; p11, p12 et p13 au nœud 2 ; 

l'amplitude du gauchissement p7 , au nœud 1 et p14, au nœud 2. 1’ inconnue au nœud 3 : On 

fait porter par le D.D.L. 15 la composante non linéaire du déplacement  longitudinal au centre 

de l'élément et non le déplacement lui-même, ceci permet de retrouver un déplacement 

linéaire si on bloque ce D.D.L. La matrice de rigidité développée pour un déplacement 

linéaire est directement utilisable. Il suffit d'y ajouter une ligne et une colonne.  

5.1  Elément poutre 

L'élément poutre est le plus important d'un programme numérique relatif au comportement 

des structures dans les conditions d'incendie. L'expérience montre en effet que 90 % des 

simulations utilisent cet élément, que ce soit au cours de recherches visant à comprendre le 

comportement des structures ou dans les calculs appliqués à des cas réels. La poutre est en 

effet un élément constructif fréquemment employé dans la construction de bâtiments. Les 

efforts à consentir pour la modélisation et les temps de calcul sont fort raisonnables, de sorte 

que la simulation numérique trouve ici un champ d'application où elle se révèle très 

compétitive en ce qui concerne le rapport entre les résultats obtenus et le prix à payer. Il est 

tout-à-fait possible de simuler le comportement de structures complètes à plusieurs niveaux et 

à plusieurs travées. L'étude numérique de portiques plans soumis à l'incendie est maîtrisée 

depuis quelques années. On dénombre aisément une quinzaine de programmes numériques 

qui traitent de ce problème. La plupart d'entre eux se limite au cas des sections en acier, plus 
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simple à résoudre si on adopte l'hypothèse de l'uniformité des températures sur les sections 

droites. Le traitement des poutres dans l'espace est beaucoup plus difficile. Comme c'est 

d'ailleurs le cas pour les températures ambiantes, il serait étonnant qu'il en soit autrement pour 

les températures élevées. La formulation utilisée pour l'élément de poutre tridimensionnelle 

est donnée dans la suite. La comparaison avec les quelques codes de calculs capables de 

traiter le type de structure envisagé montre que cette question est délicate et que divers points 

restent encore en suspens à l'heure actuelle. Si environ 90 % des structures étudiées dans le 

cadre des travaux de Mr FRANSSEN requièrent l'utilisation de l'élément poutre, 95 % de ces 

structures sont planes. Les études actuelles sur les poutres 3D sont constituées en majorité de 

travaux de mise au point et de validation. Ce n'est que progressivement que pourront être 

entreprises des recherches sur le comportement tridimensionnel des structures à poutre et des 

simulations de structures réelles. Etant donné la place prépondérante qu'occupe l'élément 

poutre, il importe de le définir de façon très attentive. Sa formulation théorique doit assurer la 

convergence vers l'équilibre. Il doit prendre en compte toute une série de phénomènes tel que 

les grands déplacements, le gauchissement, l'interaction entre la torsion et les efforts 

longitudinaux, .... Enfin, le temps nécessaire à la discrétisation, au calcul et à l'analyse des 

résultats doit rester raisonnable. 

5.1.1   Formulation  

Une école de pensée s'est développée depuis de nombreuses années au sein de l'Institut du 

Génie Civil de l'Université de Liège en ce qui concerne la modélisation numérique du 

comportement des structures soumises à des grands déplacements et plus particulièrement des 

structures à base de poutres. Plusieurs thèses de doctorat ont jalonné les recherches : A 

l'Institut du Génie Civil, c'est Frey qui le premier s'est intéressé au calcul non linéaire des 

structures, essentiellement métalliques. L'élément de poutre plane soumise au feu qu’a utilisé, 

dans sa thèse de doctorat, [FRA, 87] est d'ailleurs écrit dans une description lagrangienne 
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actualisée approchée, telle que Frey l'avait décrite. « De Ville », de son côté, a étudié en détail 

la poutre tridimensionnelle en description lagrangienne corrélationnelle totale. Bien qu'il ait 

abordé la plasticité, De Ville traite essentiellement les non linéarités géométriques et utilise 

donc un champ de déplacements longitudinaux linéaire. 

Boeraeve a, d'autre part, étudié des poutres planes mixtes acier-béton. Il reprend la 

formulation de De Ville et l'applique au cas particulier des poutres planes, en ajoutant un 

degré de liberté longitudinal pour mieux décrire les non symétries dues à la fissuration. Mr 

Franssen est partis de l'élément avec torsion non uniforme décrit par De Ville. Etant donné 

qu’il envisage de traiter des sections en béton, mais aussi à cause des gradients thermiques 

créés par l'incendie, le comportement des sections présente des dissymétries très importantes. 

Il a donc introduit un champ longitudinal non linéaire dans l'élément 3D, comme Boeraeve 

l'avait fait dans la poutre plane. Sur cette base, il a tenu compte des particularités liées à 

l'élévation de température non uniforme dans les sections de manière à pouvoir traiter les 

structures soumises à l'incendie. Les principales hypothèses relatives à l'élément peuvent se 

résumer comme suit : 

1- L'élément est prismatique dans son état de référence. Les poutres rectilignes sont les seules 

envisagées étant donné qu'elles couvrent la majorité des cas rencontrés en pratique. De plus, 

une succession d'éléments rectilignes peut représenter assez correctement le comportement 

d'une structure courbe (fig. 3.4).  Le prix d'une discrétisation plus fine pour les quelques cas 

de ce type que l'on pourrait rencontrer n'a rien de comparable avec le prix qu'il aurait fallu 

payer pour une formulation de poutre courbe. 

 
                                            Figure 3.4 -Eléments rectilignes 
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2 - On admet l'hypothèse de Bernoulli, de sorte qu'en l'absence de torsion, les déformations de 

cisaillement sont nulles. Ainsi, pour une sollicitation flexionnelle, la section droite reste 

perpendiculaire à l'axe de l'élément et l'énergie de cisaillement n'est pas prise en compte. Il 

importe donc d'être attentif au fait que les résultats pourraient s'avérer imprécis ou incorrects 

dans le cas des poutres très courtes ou dans celui des poutres dalles de type panneau sandwich 

qui sont constituées de deux peaux extérieures reprenant la flexion et les efforts 

membranaires, alors qu'un noyau  intermédiaire moins rigide assure la cohésion entre les deux 

peaux et la reprise des efforts tranchants. Ces deux types de poutres sont en effet sensibles au 

cisaillement de sorte qu'il est dangereux de le négliger. On note cependant que, pour les 

poutres courtes, l'élévation de température causée par l'incendie s'effectue en général du bas 

vers le haut, en particulier dans le cas des poutres dalles en béton. Le rapport entre la portée 

d'une telle poutre et sa hauteur augmente donc au cours d'un incendie si on considère la 

hauteur effective de la poutre, celle où la raideur et la résistance des matériaux restent 

suffisantes pour assurer la transmission des efforts. En d'autres termes, si une poutre paraît 

sensible au cisaillement à température ordinaire, il est possible qu'elle le soit moins en cas 

d'incendie. Il convient néanmoins de rester attentif au fait que, même dans une structure 

réputée non sensible au cisaillement, l'élément fini donne peu d'informations sur la manière 

dont l'effort tranchant est repris et ne permet donc pas de couvrir de manière directe les modes 

de ruine correspondant à cet effort. Dans le cas des poutres mixtes constituées d'un profil en 

acier supportant une dalle en béton, on peut se demander quelle partie du cisaillement est 

reprise par l'âme du profil et quelle partie passe dans la dalle. On peut aussi se poser la 

question de la vérification des goujons connecteurs, ou celle des étriers des poutres en béton 

armé en cas d'incendie. Il importe de bien se rendre compte que la réponse à ces questions ne 

peut être apportée par le seul outil numérique. L'utilisateur doit définir des chemins possibles 



 

 

91 

pour la transmission des efforts en se basant sur sa connaissance de la mécanique des 

structures, son expérience et les informations données par l'analyse numérique,  

3- On suppose que la poutre est transversalement indéformable. Les voilements locaux, par 

exemple, ne sont pas pris en compte par l'élément. 

4- On admet l'hypothèse de Von Karman. Les déformations sont petites, c'est-à-dire que 

chacune de leur composante est petite par rapport à l'unité. On a donc : (4-1) 

 

Avec    u   : champ de déplacement  longitudinal,          X       :     coordonnée longitudinale 

5- On suppose que les rotations sont modérées. On peut alors utiliser les approximations : 

sin α ≅ α (4-2) 

cos α ≅ 1 

avec α rotation. 

6- On admet l'hypothèse de Vlassov d'après laquelle, en torsion pure, la section droite subit un 

gauchissement dont l'amplitude est proportionnelle à l'accroissement de l'angle de torsion. 

Cette hypothèse revient à négliger l'énergie de déformation induite par le cisaillement de 

gauchissement de la section. 

5.2. Champ de déplacement et champ de déformation [FRA, 87]  
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                             Figure 3.5 : Elément poutre            
L'élément étant prismatique, les positions de 3 noeuds liés à l'élément suffisent à 

positionner celui-ci dans l'espace, fig. 3.5. Les noeuds 1 et 2 sont situés aux extrémités de 

l'élément. Ils occupent la même position dans la section droite mais cette position ne 

correspond pas nécessairement au centre de gravité de la section, ni au centre de torsion. Elle 

est en fait choisie par l'utilisateur. De Ville place la ligne des nœuds au centre de gravité de la 

section, puis relie deux éléments voisins par le centre de torsion de la section grâce à 

l'introduction d'une matrice d'assemblage. Mr FRANSSEN a préféré relier les éléments par la 

ligne des nœuds placée de manière à priori quelconque, pour les raisons suivantes : 

• pour représenter les poutres métalliques supportant une dalle en béton collaborante, on peut 

être amené à associer des éléments poutres à des éléments coques qui représentent la dalle. Il 

est plus logique de connecter ces deux types d'éléments à mi-épaisseur de la dalle, ce qui ne 

pose pas de problème pour l'élément poutre, plutôt que d'excentrer tous les éléments de la 

dalle, voir figure 3.6. On qualifie d'ailleurs d'éléments raidisseurs, des éléments poutres 

connectés entre eux par un point quelconque de la section droite ; si le positionnement de la 

ligne des noeuds au centre de gravité peut avoir un sens en cas de comportement élastique, il 

n'en est plus de même pour des comportements inélastiques et, tout particulièrement, en cas 
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d'incendie. A cause des échauffements, des fissurations et des plastifications créés par un 

incendie, la position du vrai centre de gravité varie en effet sans cesse et de manière différente 

d'un élément à l'autre. Il est donc préférable de considérer dès le départ que la ligne des nœuds 

occupe une position quelconque ; 

• lors de la simulation du déversement d'une poutre, il est particulièrement facile de 

distinguer les cas où les charges sont appliquées au niveau de la semelle supérieure, à mi-

hauteur de la section ou au niveau de la semelle inférieure ; 

 

                                    Figure 3.6 : Ligne des nœuds excentrée 
 
 

• il n'est pas nécessaire d'utiliser de matrice d’assemblage. 

Les nœuds 1 et 2 définissent l'axe local x, situé sur la ligne des nœuds et orienté de 1 

vers 2, fig. 3.5. Son origine est à mi distance entre 1 et 2. Le nœud 3 a une fonction 

particulière qui sera définie dans la suite. Le nœud 4, qui ne peut se trouver sur la droite 

passant par 1 et 2, est utilisé pour définir la position de l'axe local y. Cet axe est 

perpendiculaire à l'axe x. Il est situé dans le plan défini par l'axe x et le nœud 4, sa direction 

allant de l'axe x au nœud 4. C'est la position de ce nœud qui fixe la section droite autour de x, 

ce qui permet, dans une poutre en T par exemple, de distinguer dans quel plan se trouve l'âme 

du profil. L'axe local est défini par : z = x ∧ y 

6.  DISCRETISATION DES  POTEAUX PAR ELEMENTS FINIS 
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Dans ce travail, comme il a été déjà dis j’utilise trois types de section avec deux dimensions 

différentes. Pour la section circulaire et carrée le nombre et la longueur de l’élément ont été 

choisis par moi-même, sur une feuille de papier. J’ai préféré utiliser la demi-section.  J’aurais 

pu utiliser le quart de section. Pour la section en I j’utilise le logiciel wizard qui est spécifié 

pour la discrétisation des profilés en I.  La discrétisation selon la section va être introduite 

dans le fichier de donné de l’analyse thermique. 

6.1  Discrétisation transversale 
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Figure  3.7: Discrétisation des sections des poteaux considérés 

6.2  Discrétisation longitudinale 
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Figure 3.8: Discrétisation des poteaux longitudinalement 

Pour le calcul structurel le nombre d’éléments est égal à 10 dans la direction de la plus grande  

dimension. Le nombre de nœud est égal à 21, l’élément poutre utilisé possède deux nœuds à 

ses deux extrémités et un troisième au milieu. 

7. ANALYSE THERMIQUE POUR LES TROIS SECTIONS  

Le fichier de données comporte : Le nombre de nœuds égal à 57, le nombre d’éléments égal à 

36 pour la colonne circulaire. La colonne carrée est discrétisée en un nombre d’élément égal à 

22 et un nombre de nœud égal à 46 sachant que pour les deux premiers types nous utilisons la 

demi section pour faciliter la discrétisation. En ce qui concerne la colonne en I, la 

discrétisation est réalisé pour la section entière avec le logiciel wizard. Le nombre d’élément 

est 190. Le nombre de nœud est  252.  Les coordonnées des nœuds sont désignés. La 

numérotation des éléments désignés avec leurs nœuds. La température initiale égale à 20 (°C). 

Les cotés des éléments des sections qui sont soumis à l’action du feu « FISO » sont désignés.   

7. 1.  Résultats de l’analyse thermique 

L’étude de simulation avec le code SAFIR du poteau circulaire en acier non protégé a donné 

les résultats ci contre.  A t= 4 min la face exposée au feu présente une température uniforme 
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de environ 154,7° C. La face intérieure non exposée au feu a une température de 153,4°C. A t 

= 15 min la face exposée au feu présente une température uniforme de environ 577° C  ces 

températures sont très proche de celles trouvées dans la section 1.3.2 chapitre 2. Par contre  

elles sont très éloignées des températures trouvées dans la section 1.3.1 chapitre2. Ces 

dernières étaient considérablement inférieures grâce à la protection employée. Dans le 

chapitre2 nous avons traité les notions de protection de l’acier vue son importance et son rôle 

considérable pour augmenter la résistance au feu des éléments en acier. D’après la littérature 

et d’après les résultats que nous avons obtenus (voir tableau3.6 et tableau 3.7), un poteau en 

acier non protégé a une résistance au feu qui ne dépasse pas 17 min 37sec. Nous avons vu 

dans la section 2.4 chapitre 1 selon [REN, 09] qu’une stabilité au feu de degré R15 (stabilité 

au feu 1/4 h selon l'ancienne dénomination française) est exigée pour les structures et pannes 

dans l’article 4 de l'arrêté du 23 décembre 2008. La question qui se pose est : «  cette durée, 

est-t-elle suffisante ? ». En reprenant la phrase qui a été dite  dans l’introduction : « Cette 

résistance au feu a pour but de préserver la stabilité des édifices et de s’opposer à la 

propagation  rapide  du feu pendant le temps nécessaire à l’alarme et à l’évacuation des 

occupants ». A mon avis la réponse est : La protection de l’acier est très nécessaire pour 

augmenter sa résistance au feu.   
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                     Figure 3.9- Température du poteau circulaire après 60s et 240s 

                              

             Figure 3.10- Température du poteau circulaire après 15min et 30 min 
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                     Figure 3.11- Température du poteau carré après 60s et 240s 

                                  

                    Figure 3.12- Température du poteau carré après 15min et 30 min 

Les températures de la colonne de section carrée à sont proches des températures de la 

colonne de section circulaire. 

 



 

 

100 

 

                       Figure 3.13 - Température du poteau en I après 60s et 240s 

 

                                Figure 3.14 - Température du poteau en I après 15 min et 30 min 

 

Nous constatons que les températures dans les profilés en I sont nettement supérieure que 

celles des deux autres types de profilés. Dans ce qui suit, nous allons expliquer ce phénomène 

qui a une relation avec le facteur de massivité. D’après les formules (II.2.1)  et (II.2.2)  

l’augmentation de la température est proportionnelle au facteur de massivité. Les tableaux 

dans le chapitre 2 partie II donnent les valeurs du facteur de massivité. Pour les sections 
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circulaire et carrée il vaut 1/t alors que pour la section en I il vaut 2/t voir tableau5. Pour cette 

raison le profilé en I chauffe  plus vite que les deux autres. 

 

 

                  Figure 3.15- Température des poteaux en carré et circulaire après 60 min 

 

Toutefois à t = 60 min nous remarquons que les températures pour les trois sections sont les 

même. La valeur de la température est comprise entre 937°C - 942 °C. Dans le chapitre 2,  

l’abaque figure2.1 montre qu’à partir de t = 60 min l’influence du facteur de massivité sur 

l’augmentation de température disparait (courbes constantes). 
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                   Figure 3.16 - Température du poteau en I après 60 min 

 

7.1.1  Variation des températures en fonction du temps des trois types de poteau 
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Figure 3.17 : Variation des températures en fonction du temps des trois types de poteau  

 

La figure 3.17  présente les courbes des températures moyennes des trois types de poteaux 

considérés dans l’analyse thermique cette figure est adéquate avec ce qui a été présenté dans 

la littérature.    

8. ANALYSE MECANIQUE   

L’analyse mécanique se réfère à la première phase d’étude pour utiliser les températures des 

éléments en fonction du temps. Le fichier de données contient en plus des températures 

trouvées la description de la géométrie du poteau ainsi que le nombre d’élément qui est égale 

à 10, le nombre de gauss = 2, le chargement. Les caractéristiques du matériau utilisé   (acier) 

sont d’après l’Eurocode 3 : le coefficient de poisson ( ν = 0.3), la résistance à la compression 

(f c = 275 106 N/m2),   le module de Young( E = 210 109 N/m2).  

 

8. 1.  Résultats de l’analyse mécanique  
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      Tableau 3.6 -Résistance au feu pour différentes charges,  (A=47 cm2)   

 

  
            Tableau 3.7 - Résistance au feu pour différentes charges,  (A=70 cm2)   

 
 
 Il est visible d’après les tableaux 3.6 et 3.7 que les poteaux rond et carré ont des temps de 
ruine supérieure à celui du poteau en I.   
 

 

 

 

 

N (k N) charge 
centrée         
  

R f Section   

circulaire         

R f ,   

Section carré               

R f ,   

Section en I                 

500 13 min    7s 12 min  0s 10  min   11s 

600 11min    30s 11 min  11s    9 min   11s 

700   9min    30s   9 min    5s    8 min   0s 

800   7min    35s   7min    8s    6 min   38s 

N (k N)   charge 
centrée 

 

R f  

Section  circulaire  

R f  

Section carré     

R f  

Section en I       

500 17 min  37s 16min  56s 13min 56s 

600 16 min  11s 15min  31s 12 min42s 

700 15 min   9s 14 min  33s 11min  40s 

800 14min  18s 13min 41s 10min 54s 
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8. 2.  Influence de la température sur le type de section  

 

                  Figure 3.18 : Variation de charge en fonction de la température de ruine 

Nous remarquons que les courbes (charges - températures) des trois types de poteaux sont 

rapprochées, elles présentent la même charge de ruine. La courbe du poteau en I est en avance 

avec  un écart de température d’environ (25°C). C’est la raison pour laquelle son temps de 

ruine est inférieur à celui des deux autres ce qui explique mieux les figures (3.23 et 3.24)  
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8. 3.  Déplacements des nœuds 

 

              

                 Figure 3.19 : Déplacement longitudinal du poteau circulaire 

 

La figure 3.19 montre que le déplacement longitudinal du poteau considéré est négatif  

jusqu’au temps 75s  il s’agit d’un raccourcissement du à la compression, ensuite il change de 

signe. Nous pouvons dire que le poteau a subi une dilatation due à l’augmentation de 

température.  

 

8. 4.  Rotations des nœuds 
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               Figure 3.20 : Rotations des nœuds du poteau circulaire selon l’axe z 

8. 5.  Influence de la température sur le module tangent  

 

                            Figure 3.21: Module tangent en fonction de la température (N=  
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Le nœud 11 correspond à la demi hauteur du poteau,  les nœuds 7et 9 sont respectivement 

symétrique aux nœuds 15  et 13 ce qui explique les rotations  des nœuds suivant l’axe z dans 

la figure 3.20.  Nous notons également que les rotations  n’apparaissent qu’à partir du temps t 

= 900 sec. 

8. 6.  Moment fléchissant pour trois éléments du poteau circulaire 

        

                                    Figure 3.22: Moment fléchissant pour 3 éléments du poteau circulaire 

Le moment fléchissant est nul jusqu’au temps t=900sec, puis il augmente brutalement jusqu’à 

l’obtention du moment de ruine. 

8. 7.  Influence du type de section sur la résistance au feu 
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          Figure 3.23 : Résistance au feu  des trois types de poteau ayant une section de 47cm2 

    

 

     

 

 

 

 

               Figure 3.24: Résistance au feu  des trois types de poteau ayant une section de70 cm2  

 

La diminution de la charge appliquée entraine l’augmentation du temps de ruine ( la 

résistance au feu). Le temps de ruine du poteau en I est inférieur  à celui des poteaux carrée et 

circulaire, ceci est du à l’augmentation rapide de la température dans le poteau en I par 

comparaison avec les deux autres voir (Figure 3.17), ce qui est en relation avec le facteur de 

massivité. 
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8. 8.  Influence de la dimension de section sur la résistance au feu 

              

         Figure 3.25 : Résistance au feu  du poteau rond pour deux sections différentes  

 

         Figure 3.26: Résistance au feu  du poteau carré pour deux sections différentes  
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          Figure 3.27 : Résistance au feu  du poteau en I pour deux sections différentes      

Les figures 3.25, 3.26,  3.27  montrent que l’augmentation des dimensions des sections 

retarde la ruine des poteaux. 

 

9.  CONCLUSIONS 

L’étude multi physiques de poteaux en acier avec différentes sections, tenant compte du 

comportement non linéaire des matériaux, de l’effet des grandes déformations et de la 

dégradation des matériaux nous a permis de soulever les conclusions suivantes : 

• L’élévation des températures, pour une même durée de temps, pour le poteau en I est 

nettement supérieure par rapport aux deux autres poteaux creux carré et circulaire. Ce 

point est en faveur des poteaux creux. 

• L’effort de compression (normal) joue un rôle stabilisant au début du chargement 

thermique jusqu’à l’égalité du déplacement due à l’effort mécanique (effort de 

compression) et celui de l’action thermique (dilatation). Mais dès que ce point est 

atteint et vu que les caractéristiques mécaniques se dégradent au fur et à mesure que 

l’intensité du champ de température augmente cet effort de compression devient 
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dangereux. Ce qui est traduit par la diminution du temps de ruine des poteaux une fois 

que l’effort de compression augmente. Ce comportement est commun pour les trois 

types de section. 

• Le module tangent, représentant la rigidité locale ou globale du poteau, diminue au fur 

et à mesure que la température augmente et il atteint une valeur minimale proche de 

zéro une fois que la ruine est atteinte. 

• Le moment fléchissant dans les poteaux reste nul jusqu’à un certain niveau de 

température (de durée) puis il augmente brutalement jusqu’à l’obtention du moment 

de ruine. La même remarque est soulevée pour le déplacement transversal au milieu 

du poteau, qui démarre avec une valeur nulle, puis il augmente considérablement 

jusqu’à la ruine du poteau. 

• Le temps de ruine du poteau en I est inférieur  à celui des poteaux carré et circulaire, 

ceci est du à l’augmentation rapide de la température dans le poteau en I par 

comparaison avec les deux autres. La ruine des poteaux se retarde en augmentant les 

dimensions des sections. 
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CHAITRE 1CHAITRE 1CHAITRE 1CHAITRE 1    ::::    

CARACTERISTIQUES THERMO-PHYSIQUES  ET 

MECANIQUES DU BETON ORDINAIRE ET DU BETON A 

HAUTE RESISTANCE, PHENOMENE D’ECAILLAGE 
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1. PHENOMENES PHYSIQUES ET CHIMIQUES, PROPRIETES THERMO-         
    PHYSIQUES ET COMPORTEMENT MECANIQUE DU BETON 
 
 1. 1        Phénomènes physiques et chimiques 

En cas dQincendie, une très forte augmentation  [DEN, 07] de la température peut provoquer 

des modifications physicochimiques dans le béton, telles que la déshydratation par séchage du 

béton et la décarbonatation. Ces phénomènes peuvent produire des retraits, des pertes de 

résistance et de raideur des matériaux. La déshydratation et la décarbonatation sont des 

réactions endothermiques : elles absorbent de lQénergie et donc ralentissent l’échauffement. 

Elles vont donc de pair avec  lQabsorption de chaleur  qui retarde  lQéchauffement  du  

matériau 

exposé au feu. A partir  de la surface chauffée se forme un front de déshydratation et de 

vaporisation où la température dépasse à peine les 100 °C (voir figure ci‐après). Si les pores 

capillaires sont trop fins, la pression de vapeur qui augmente peut générer dans le béton des 

contraintes de traction à ce point importantes que la limite de résistance du béton est dépassée. 

Ce phénomène est d’autant plus accentué que l’humidité du béton est élevée et que 

l’échauffement est rapide. Des fragments de béton peuvent alors être projetés de la surface de 

l’élément avec plus ou moins de violence (éclatement du béton). 
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        Figure 1.1: Température dans une paroi en béton exposée au feu  [DEN, 07] 
 
 

Pour le béton, la perte de résistance résulte surtout de la formation de fissures internes et de  

dégradation/désintégration de la pâte de ciment. En effet la pâte se contracte alors que les 

granulats se dilatent. Outre ces fissures internes, on assiste, à des températures très élevées, à 

la formation de fissures entre la pâte de ciment et les granulats. Comme décrit ci‐dessus, 

plusieurs transformations résultant de lQaugmentation importante de la température 

interviennent dans la pâte de ciment, y provoquant une perte de cohésion. 

 

 
 
 

Figure 1.2 Perte de masse dans le béton à haute résistance à base d’agrégats de carbone 
A des températures élevées sous des flux variables [AHM,  99] 

 
 

Il y a aussi le phénomène de perte de masse qui se produit dans le béton qui est du 

essentiellement à la perte en eau (l’évaporation). Ce phénomène est visible dans la figure 1.2 
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   Tableau 1.1 Réaction du béton à une attaque thermique [DEN, 07] 

 
 

 
 
1.2   PROPRIETES THERMO-PHYSIQUES  DU BETON 



 

 

121 

1.2.1  Dilatation  thermique 

D’après l’Euro code 4[ENV, 94] la déformation thermique ε c(θ) du béton se détermine à 

partir   des expressions  suivantes et par référence à la longueur à 20°C : 

Granulats siliceux : 

ε c(θ) = -1,8.10-4 + 9.10-6θ +2 ,3.10-11θ3         pour   20°C ≤ θ ≤ 700°C                           (III.1.1) 

ε c(θ) = 14.10-3                                              pour   700°C ≤ θ ≤ 1200°C                        (III.1.2) 

Granulats  calcaires : 

 ε c(θ) = -1,2.10-4 + 6.10-6θ + 1,4.10-11θ3         pour   20°C ≤ θ ≤ 805°C                          (III.1.3) 

ε c(θ) = 12.10-3                                               pour   805°C  ≤ θ ≤ 1200°C                       (III.1.4) 

 Où θ est la température en °C 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

                                        Figure 1.3 : dilatation thermique totale du  béton. 

1.2. 2 Chaleur  spécifique 

D’après l’Euro code 4 la chaleur spécifique C P (θ) du béton sec (pour une teneur  en eau de  

u =  0 %) peut être déterminée à partir des relations suivantes :  

Granulats siliceux et calcaires : C P (θ) = 900 (J/kg K)    pour  20°C ≤ θ ≤  100°C             



 

 

C P (θ) = 900 + (θ – 100) (J/kg K)              pour         100°C  ≤ θ ≤  200°C                 (III.1.5) 

C P (θ) = 1000 + (θ – 200)/2 (J/kg K)         pour         200°C  ≤ θ ≤  400°C                 (III.1.6) 

C P (θ) = 1100 (J/kg K)                                pour       400°C  ≤ θ ≤  1200°C                (III.1.7) 

Où θ est la température du béton en (°C),  

C P (θ) en (J/kg K) pour trois teneurs en eau, u, différentes : 0%, 1,5% et 3% du poids du 

béton, est illustrée sur la figure 1.3  

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                         

                                Figure 1.4 : Chaleur spécifique  
 

Lorsque la teneur en eau n’est pas prise en compte dans la méthode de calcul, la fonction 

adoptée pour la chaleur spécifique du béton de granulats siliceux ou calcaires peut être 

modélisée par une valeur constante, c p peak, située entre 100°C et 115°C et une décroissante 

linéaire entre 115°C et 200°C : 

c p peak = 900  (J/kg K)   pour une teneur en eau de 0 % du poids du béton 

        c p peak = 1470 (J/kg K) pour une teneur en eau de 1,5 % du poids du béton 

c p peak = 2020 (J/kg K) pour une teneur en eau de 3,0 % du poids du béton 

D’après l’Euro code 4 la chaleur spécifique volumique, Cv(θ), en fonction de la   température 

pour une teneur en eau, u, de 3 % du poids et une masse volumique de 2300 Kg /m3. 

pour d’autres teneurs en eau, une interpolation linéaire est acceptable. Les pics de  chaleur 

spécifiques sont illustrés à la figure 1.4.  
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1.2.4  Chaleur spécifique volumique 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                  Figure 1.5 : Chaleur spécifique volumique 

La variation de la chaleur spécifique volumique (produit de C(θ) et de  ρ(θ)) est illustrée dans 

la Figure 1.5 

1.2.3  Masse volumique  

La variation de la masse volumique selon la température est influencée par la perte en eau et 

est définie comme suit:     

 Ρ(θ) = ρ (20°C)           pour  20°C  ≤ θ ≤ 115°C                                                              (III.1.8)  

Ρ(θ) = ρ (20°C). (1- 0,02 (θ-115)/85)                     pour 115°C ≤ θ ≤ 200°C                   (III.1.9) 

ρ (θ) = ρ (20°C). (0,98 – 0,03 (θ – 200) /200)        pour  200°C ≤ θ ≤ 400°C                (III.1.10)  

Ρ(θ) = ρ (20°C). (0,95 – 0,07 (θ – 400) /800          pour 400°C ≤ θ ≤ 1200°C               (III.1.11) 

la figure 1.5 

1.2.5  Conductivité thermique 
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                                          Figure 1.6 : Conductivité thermique du béton 

 

La conductivité thermique λ c du béton peut être déterminée entre les valeurs limites 

inférieure et supérieure données dans l’Eurocode 2[ENV, 92]. Ces valeurs sont présentées ci- 

dessous,  la variation des limites  supérieures et inférieures de conductivité en fonction de la 

température est illustrée à la figure 1.6. La limite supérieure de la conductivité thermique λ c 

du béton de densité normale peut être déterminée à partir de :  

λ c = 2 – 0,2451 (θ / 100) + 0,0107 (θ / 100)2 W/m K,  pour  20°C≤ θ ≤ 1200°C. La limite 

inférieure de la conductivité thermique λ c du béton de densité normale peut être déterminée à 

partir de : λ c = 1,36 – 0,136 (θ / 100) + 0,0057 (θ / 100)2 W/m K,  pour 20°C ≤ θ≤ 1200°C. 

   θ: est la température du béton.  

2.   COMPORTEMENT  MECANIQUE DU BETON  VIS-A-VIS DU  FEU  

Les propriétés de résistance et de déformation données dans l’Euro code 4 sont fondées sur 

des essais en régime permanent ainsi que sur des régimes transitoires et parfois sur une 

combinaison de ceux-ci. Les propriétés de résistance et de déformation du béton sous 

contrainte uniaxiale à températures élevées sont obtenues à partir de la relation contrainte- 

déformation,  illustrée  par la figure 1.7 



        

 

 125 

On précise que dans la mesure où les effets du fluage ne sont pas explicitement pris en 

compte, les modèles de comportement des matériaux dans l’Euro code  4 sont présenté dans 

(fig. 1.7) 

 

2.1 Béton normal en compression (Eurocode 4 Partie1-2) 
 

 

Figure 1.7 : Modèle mathématique à température  élevée des relations contrainte- déformation du  béton en 

compression proposée par L’Euro code 4[ENV, 94] 

 

La relation contrainte - déformation (figure 1.7) est définie par deux paramètres :La résistance 

à la compression, fc,θ  et la déformation εcu,θ correspondant à fc, θ. Les valeurs de chacun de ces 

paramètres sont données dans le tableau 1.3 en fonction   des températures du béton. Pour les 

valeurs de température intermédiaires, une interpolation linéaire peut etre utilisée. Les 

paramètres spécifiés dans le tableau 1.2  peuvent etre utilisés pour du béton de densité 

normale réalisé avec des granulats calcaires (sont considérés comme granulats calcaires ceux 

contenant au moins 80% en masse de granulats calcaires). Les valeurs de  εcu1,θ qui définissent 

la borne de la partie descendante de la courbe peuvent etre obtenues à partir de la colonne 4 

du tableau 2[ENV, 94]  pour un béton de densité normale réalisé avec des granulats siliceux et 

à partir de la colonne 7 pour un béton de densité normale réalisé avec des granulats calcaires. 
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          Tableau 1.2 : Relation entre les différents paramètres du modèle de la figure 1.7 

 
      
     Tableau 1.3 Facteur de réduction de l résistance du béton pour deux types d’agrégats  [ENV, 94]      
 

Température 
    du béton 
 

ө 
 
 

Granulats siliceux 
 
 
 

Granulats calcaires 

 

  

 

  

[°C] [-] [-] [-] [-] [-] [-] 

1 2 3 4 1,00 6 7 

20 1,00 0,0025 0,0200 1,00 0,0025 0,0200 

100 1,00 0,0040 0,0225 0,97 0,0040 0,0225 

200 0,95 0,0055 0,0250 0,91 0,0055 0,0250 

300 0,85 0,0070 0,0275 0,85 0,0070 0,0275 

400 0,75 0,0100 0,0300 0,74 0,0100 0,0300 

500 0,60 0,0150 0,0325 0,60 0,0150 0,0325 

600 0,45 0,0250 0,0350 0,43 0,0250 0,0350 

700 0,30 0,0250 0,0375 0,27 0,0250 0,0375 

800 0,15 0,0250 0,0400 0,15 0,0250 0,0400 

900 0,08 0,0250 0,0425 0,06 0,0250 0,0425 

1000 0,04 0,0250 0,0450 0,02 0,0250 0,0450 

1100 0,01 0,0250 0,0475 0,00 0,0250 0,0475 

1200 0,00 - - 1,00 - - 

 
 
2.2. LES CARACTÉRISTIQUES MÉCANIQUES DU BÉTON  
 
2.2.1. Résistance en compression du béton normal (jusque C50/60) 
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Fig. 1.8- Evolution de la résistance du béton en fonction de la température 
et du type de granulats [DEN, 07] 

 
Le graphique ci-contre (fig. 1.8) montre l’évolution de la résistance du béton en fonction de la 

température et du type de granulats utilisés [DEN, 07]. L’EC2 partie 1-2 précise que les 

bétons contenant au moins 80 % en masse de granulats calcaires sont considérés comme des 

bétons à granulats calcaires. L’utilisation des valeurs tabulées n’impose aucune vérification 

concernant l’éclatement pour le béton de densité normale (2000, 2600 kg/m3). Cependant, si 

la distance de l’axe de l’armature au parement est supérieure ou égale à 70 mm, alors il faut 

prévoir des armatures de peau pour s’opposer à d’éventuelles chutes de béton. Le treillis de 

peau disposera d’une maille inférieure à 100 par 100 mm et d’armatures de diamètre supérieur 

ou égal à 4 mm. Si d’autres méthodes de calcul sont utilisées, il y a lieu de considérer le 

phénomène de l’éclatement. L’éclatement explosif est improbable lorsque la teneur en eau du 

béton est inférieure à k % du poids total du béton. Au-dessus de k %, il convient d’étudier 

plus précisément l’influence de la teneur en eau, du type de granulat, de la perméabilité du 

béton et de la vitesse d’échauffement. La valeur de k à utiliser sera fournie dans L’Annexe du 

(CEN) pour chaque pays membre du Comité Européen de Normalisation. Au niveau 
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européen, la valeur recommandée est 3. On peut supposer que lorsque les éléments sont 

conçus pour une application intérieure (classe d’environnement EI selon la NBN B15-001), la 

teneur en eau de ces éléments est inférieure à k % du poids du béton, avec 2,5% < k < 3,0%. 

   Tableau 1.4Facteur de réduction de la résistance du béton pour trois types d’agrégats selon [ENV, 94] 

 

Le tableau ci-dessus donne le facteur de réduction de la résistance à la compression du béton à 

résistance ordinaire avec agrégats  légers, agrégats à base de silice et de calcaire [LON, 98] 

2.2.2. Les bétons à haute résistance (fig. 1.9) 
 
La considération des bétons haute résistance (BHR) dans l’EC2 est tout à fait neuve tant pour 

le calcul des bétons à « froid » qu’à « chaud ». Les classes recommandées par l’EC2 feu sont : 

- la classe 1 pour les C55/67 et C60/75 ; 

- la classe 2 pour les C70/85 et C80/95 ; 

- la classe 3 pour les bétons C90/105. 

Les règles de l’Eurocode 2 feu précisent également les cas où il faut prendre clairement des 

mesures spéciales vis-à-vis de l’éclatement. Pour les classes de béton C55/67 à C80/95, les 

règles données pour le béton normal ci-dessus s’appliquent, pour autant que la teneur 

maximale en fumées de silice soit inférieure à 6% du poids de ciment. Pour des teneurs en 

fumées de silice supérieures, les règles données pour les classes de béton 80/95 < C 90/115 
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s’appliquent. La limitation à des bétons BHR C80/95, avec une teneur maximale en fumées de 

silice de 6% du poids de ciment, permet de s’affranchir de l’utilisation de fibres de 

polypropylène mono filamentaires, conformément aux règles de la norme Eurocode 2, partie 

feu. La résistance au feu des colonnes en BHR des tours North-Galaxy à Bruxelles a été 

justifiée par calcul par l’Université de Liège à l’aide de son programme SAFIR classé dans les 

méthodes avancées. L’utilisation d’éléments en béton préfabriqué dans les immeubles tours 

confirme les avantages par rapport à d’autres systèmes : 

- assurance d’une résistance au feu de deux heures sans protection complémentaire ; 

- rapidité d’exécution ; 

- déformation limitée des planchers ; 

- meilleure isolation acoustique des planchers ; 

- prix plus que compétitif. 

 

Fig. 1.9- Diminution de la résistance à la compression des bétons haute 
résistance. Les classes sont fonction de la résistance [DEN, 07] 

 
Les bétons à haute résistance [PHA, 00]    
 
Méthodes d’essais des propriétés mécaniques 
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Trois types de procédures expérimentales ont été suivis par les auteurs dans cette étude(voir 

figures cidessus a, b, c). 

 (a) Un pré chargement est appliqué aux spécimens (20  à  40%  de  la  résistance  à  la 

compression à température ordinaire) avant l’échauffement et maintenue pendant ce dernier. 

Un flux de chaleur à un taux constant est appliqué jusqu’à l’obtention d’une température cible 

qu’on stabilise pendant un temps t pour atteindre un équilibre thermique. Le chargement est 

alors augmenté à un taux prescrit jusqu’à  la ruine. 

 (b) Le spécimen est chauffé, sans pré chargement, à un taux constant jusqu’à l’obtention 

d’une température cible maintenue constante jusqu’à  l’équilibre thermique. Le chargement 

est alors appliqué à un taux prescrit jusqu’à  la ruine. 

 (c) Le spécimen est chauffé, sans pré chargement. Ensuite il est laissé pour refroidir à un taux 

prescrit, à température ordinaire. Il est alors soumis à un chargement voulu  jusqu’à  la ruine. 

 

 

Figure 1.10  Résistance de compression du béton - température pour  (a)  NWA et  (b) LWA  (unstressed tests) 
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Figure 1.11   Résistance de compression du béton - température pour  (a)  NWA et  (b) LWA  (stressed tests) 
 

 
Figure 1.12 Résistance de compression du béton - température pour  (a)  NWA et  (b) LWA  (unstressed residual 
property tests) 

 

Figure 1.13  Module d’élasticité du béton - température pour  (a)  NWA et  (b) LWA  (unstressed residual 
property tests) 
 

Le béton à haute résistance (HSC) est un béton de haute performance. Il peut  être fabriqué 

par la plupart des usines de béton en raison de la disponibilité et de la variété d’additifs, tels 

que des fumées de silice et aussi des  adjuvants. Sa définition a évolué au court du temps avec 

son développement et son usage. A présent, ACI 363R-92 (1) définit le HSC comme un béton 

fabriqué en utilisant les matériaux conventionnels, des adjuvants et des techniques, ayant une 

résistance à la compression au moins égale à 40 MPA. Les auteurs dans [PHA, 00] ont fait 

des études expérimentales en employant des spécimens dont la résistance à la compression 
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varie entre 20 et 150 MPa, de forme prismatique et cylindrique, de taille (100x100x100 mm à 

80x275x500 mm pour les prismes, et 28x52 mm à 160x320 mm pour les cylindres). Le 

spécimen est constitué d’un mélange de béton variable, certains sont à base de ciment 

portland classique. D’autres contiennent en plus, des additifs tels que des fumés de silices, des 

cendres volantes, et des fibres d’acier. Les agrégats utilisés sont de silice et de calcaire à poids 

normal et à poids léger (NWA, and LWA). Les propriétés du béton HSC  et celles du NSC ne 

varient pas de la même façon en fonction de la température. La différence apparait mieux 

pour les températures comprises entre 25 et 400°C, Où les bétons de plus hautes résistances 

ont des taux de perte de résistance supérieurs à ceux des bétons de résistances  inférieures. 

Cette différence  devient  moins  significative aux températures au dessus de 400. D’après 

cette étude, il a été constaté que le béton ordinaire  (NSC) perd généralement  10 à 20 % de sa 

résistance à la compression quand il est chauffé à 300°C, et 60 à 75 % de sa résistance 

à 600°C. Le module d’élasticité diminue de la même façon. Pour le béton à haute résistance 

(HSC),  environ 40% de sa résistance est observée à des températures inférieures à 450°C. 

Cependant, ce qui est plus important, c’est l’évènement de l’écaillage qui se produit pour un 

échauffement rapide. Théoriquement, la susceptibilité du HSC au phénomène d’écaillage 

(éclatement du béton) est due à sa faible perméabilité qui limite l’évaporation de l’eau des 

pores. Il en résulte une accumulation des pressions interstitielles au sein de la pâte de ciment. 

L’augmentation de l’échauffement provoque l’augmentation des pressions interstitielles. 

Cette augmentation de la pression continue jusqu’à ce que les contraintes internes deviennent 

tellement importantes qu’elles se traduisent par le phénomène d’éclatement, explosif. 

Cependant l’écaillage, a été observé sur une base incohérente. Il a été remarqué que, 

l'effritement explosif se produit pour quelques spécimens de HSC seulement parmi un groupe 

plus important d'échantillons qui ont été soumis à des conditions d'essais identiques. Ce 

comportement erratique ne facilite pas la compréhension avec certitude, la cause du 

phénomène d’écaillage du HSC. Les auteurs confirment qu’Il y a un manque sérieux de 
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résultats,  concernant le comportement du béton HSC à agrégats léger (LWA) pour les trois 

types d’essais employés. Quant à (NWA) le manque de résultats est relatif au type d’essai 

n°2. Compte tenu des avantages et de l’augmentation de l’utilisation du HSC, le problème de 

son comportement au feu doit être résolu d’une manière plus précise et plus complète. De 

nombreuses études ont été faites à ce sujet par les auteurs : (Phan et Carino 1997 et 2000, 

Kützing1999, Sullivan2001, Ahmed, Hurst1999, Franssen et Dotreppe2003…).   

Les auteurs [KODUR, and McGrath, 2003et 2006],  en se basant sur d’autres études 

expérimentales ont signalé que l’ambiguïté était levée en respectant des conditions sur les 

paramètre utilisés. KODUR, et McGrath ont obtenu une résistance au feu  de 6 heures 

(tableau 1 cas des colonnes HS2-2 et HS2-3). Ils ont constaté que les fumées de silice, le type 

d’agrégat et les armatures transversales ont un effet important sur la résistance au feu et sur le 

phénomène d’écaillage des colonnes de HSC.  Aucun éclatement signifiant n’a été observé 

pour toutes les colonnes employées dans leur étude expérimentale,  au début  de l’exposition 

au feu (tableau 2). Généralement,  l’éclatement devient significatif vers la fin de l’essai. La 

fumée de silice favorise une augmentation de la résistance mais une élévation importante de la 

quantité de celle-ci provoque l’accroissement du degré d’écaillage. La diminution de 

l’espacement de cadres et l’utilisation des étriers sont bénéfique pour minimiser l’écaillage 

dans le HSC. La présence des agrégats à base de carbone augmente la résistance au feu. 

Aussi, le degré d’écaillage est moins important pour les colonnes  dont les agrégats sont à 

base de carbone par comparaison  avec  ceux qui sont à base de silice. Les auteurs   

          Tableau 1.5. Résumé des paramètres et des résultats d’essai [KOD, 06] 
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« Note : effort de résistance des colonnes ; C : agrégats à carbone ; S: agrégats à silice ; RH : humidité interne 
relative des colonnes au moment de l’essai » 

 

recommandent la réalisation d’une étude numérique pour définir des relations entre les 

variables de la résistance au feu et qui pourrait  être  validée par  l’étude expérimentale en 

question.  

 

                       Tableau 1.6.Degré d’écaillage dans les colonnes HSC [KOD, 06] 

 

 

2.2.3.  Evolution du module d’élasticité  

 Module d’élasticité en compression [GAW, 04]  

Diederichs et al. 1992 et Castillo et Durrani, 1990 ont mesuré les déformations des 

éprouvettes au cours des essais de compression à hautes températures.  

Au fur et à mesure de l’augmentation des températures nous pouvons observer :  

- la réduction de la pente de la première partie linéaire de la courbe,  

- l’augmentation de la déformabilité des bétons.  

 Les modules d’élasticité déterminés par Diederichs et al (1992) sur les trois BHP et par 

Castillo et Durrani (1990) sur le BHP et le béton ordinaire sont portés sur la Figure 1.14. Les 

valeurs du DTU sont également données sur la même figure. Bien que les modalités 

expérimentales adoptées par Castillo et Durani puissent entraîner une surestimation des 

déformations nous pouvons observer, qu’au-delà de 200°C, les modules d’élasticité déterminés sont 
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supérieurs à ceux obtenus par Diederichs et al. (1992). Les deux séries de courbes restent cependant 

supérieures à celles du DTU. 

 

Figure 1.14: Modules d’élasticité en fonction de la température d’exposition; la zone grisée indique les valeurs 
expérimentales prises en compte pour l’établissement du DTU (les courbes extrêmes représentant déjà des 

moyennes d’après leurs auteurs). 
 

Les différences sont importantes sur une grande plage de température. Elles sont maximales à 

T = 400 °C et comprises entre 20 et 70 %. Seule une valeur déterminée à T = 100°C sur le 

BHP de cendres volantes se situe environ 5 % au-dessous de la courbe du DTU.  

 
2.3  Relations contrainte- déformation du béton normal, du béton à haute performance 
seul et avec un  cocktail de fibre [KÜT, 99] 
 

Le béton ordinaire est un matériau qui résiste au feu mieux que l’acier de construction. Parfois  

On associe le béton ordinaire à l’acier pour le protéger contre le feu. La capacité portante des 

structures en béton ordinaire diminue en cas d’incendie mais leur résistance à la ruine peut 

aller jusqu’à 3 heures, en raison de la matrice poreuse qui permet à l’eau de s’évaporer quand 

la structure est exposée au feu. Donc la pression de vapeur est libérée.  Contrairement  au   



        

 

 136 

béton à haute performance la matrice est dense.  L’eau  non libérée engendre des pressions de 

vapeur supérieures aux contraintes des matériaux ce qui provoque le phénomène d’écaillage. 

Grasse à l’étude expérimentale [KÜT, 99], il a été montré que l’ajout d’un mélange de fibre 

 

 
Figure1.15: Diagramme (σ-Q) du béton ordinaire NSC, du béton à haute  
performance seul HPC et du béton HPC avec “fibre cocktail“[KÜT, 99] 

 

d’acier (80Kg/m3) et de fibre de polypropylène (2 Kg/m3) au BHP (f c=75MPa) a amélioré 

considérablement le comportement de ce dernier vis-à-vis du feu (voir figure1.15). Le 

cocktail de fibres possède une capacité de déformation importante améliorant le 

comportement de fissuration. Ce qui entraine l’apparition de microfissures dans les spécimens 

mis à l’essai plus tôt, facilitant l’évaporation. 

3. LES CARACTÉRISTIQUES MÉCANIQUES DE L’ACIER POUR LE BETON 
ARME 
 
3.1  La résistance de l’acier pour béton en fonction de la température   
 
La différence entre les courbes est liée au fait que les résultats expérimentaux montrent que le 

palier  de  plasticité  des aciers  disparaît   à chaud,   et que donc le facteur ks (θ)  dépend  de 

lQallongement à la rupture. La courbe 1 est la même que dans la NBN ENV 1993‐1‐2 pour le 

calcul des profilés dans les charpentes en acier. Pourquoi limiter les déformations pour les 



        

 

 137 

armatures en compression (courbe 3) ? Dans les colonnes ou dans les zones d’appui des 

poutres continues, les armatures peuvent se situer dans des zones aux températures élevées où 

 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.16 : facteur k s(θ) de réduction de la résistance caractéristique (fyk) 
des armatures tendues ou comprimées (classe N = classe recommandée) 

[EC2 partie  1.2] [DEN, 07] 
 

le béton peut accepter de plus grandes déformations, au‐delà de la limite de déformation  

élastique de 0,2 % pour l ‘acier. En limitant les déformations, l’usage de la courbe 3 prévient 

du danger de flambement prématuré des armatures entre les étriers, garantissant ainsi la 

compatibilité des déformations du béton et de l’acier. 

Légende : 

Courbe 1 : armatures tendues (acier laminé à chaud) pour des déformations ≥ 2 % ; 

Courbe 2 : armatures tendues (acier formé à froid) pour des déformations ≥ 2 % ; 

Courbe 3 : armatures comprimées ou armatures tendues pour des déformations < 2 %. 

 
4. METHODES D'ESSAIS ET PROPRIÉTÉS MECANIQUES À TEMPÉRATURES 
ÉLEVÉES  
 



        

 

 138 

4.1  Méthodes d'essais des propriétés mécaniques [DOT, 97]   

Deux principaux types d’essai sont utilisés pour évaluer les caractéristiques mécaniques des  

matériaux à des températures élevées: essais-stationnaires et essais transitoire. Les propriétés  

des matériaux mesurées sont directement liées à la Procédure expérimentale.  Il est donc très  

important de bien définir les conditions d'essai. L'état stationnaire dans ce cas signifie que les 

résultats sont obtenus en vertu de température constante. Ils sont caractérisés par une période 

d’échauffement  suivie d'une période de temps pendant lequel la température de l'échantillon 

est stabilisée avant d’appliquer toute charge, ensuite le spécimen est chargé jusqu'à la rupture 

(figure 1.17a). Ce chargement peut être effectué à un taux de contrainte déterminées ou à une 

vitesse de déformation spécifiée. Cette dernière procédure permet d'obtenir un ramollissement 

du diagramme contrainte-déformation. Avec ce type d’essai, il est possible de tirer les 

relations contrainte-déformation à différentes températures (Fig. 1.17b).  La variation de 

plusieurs caractéristiques mécaniques, telles que la résistance à la traction et le module 

d'élasticité, en fonction de la température peut également être déterminé en cas d’incendie. Vu 

que le matériau est soumis à des phénomènes transitoires, caractérisés par des températures et 

des contraintes 

 

                                     Figure 1.17   Essai stationnaire 
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variables, les essais en état stationnaire ne suffisent pas pour une bonne  compréhension  du 

comportement de la structure dans un incendie. Des essais transitoires doivent également être 

effectués. Les essais transitoires sont caractérisés par un programme de chargement bien 

défini et une température variable. Dans ce cas une charge est appliquée progressivement au 

spécimen à température ordinaire ensuite maintenue constante. La température est alors 

augmentée avec une vitesse constante (Fig. 1.18a), si  la vitesse de déformation devient 

critique. La ruine est très proche.  En pratique, il est supposé que l'état critique est atteint  

lorsque la vitesse de déformation dépasse une valeur spécifiée. La température mesurée à ce 

stade est appelée la température critique. Par conséquent, la variation de la température 

critique en fonction du niveau de contrainte peut être mesurée. Il est alors possible de 

construire des relations contrainte-déformation à différentes températures (Fig. 1.18b).   

 

 

                                                        Figure 1.18  Essai Transitoire 

 

4. 2  Facteur de réduction pour ø12 et ø25 selon [DOT, 97] 
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L’auteur a fait une étude expérimentale. Deux barres d’acier  trempés et  revenus de diamètre 

12 mm et 25 mm soumises au feu au laboratoire du département  ArGenCO(Université de 

liège Belgique).  

 

                   Figure 1.19- Facteurs de réduction de l’acier aux températures élevées,  
                   Comparaison entre  EC2-PT1-2 et résultats d’essais stationnaire [DOT, 97] 
 

Dans la figure 1.19 se trouve, l’évolution du facteur de réduction de la résistance  en fonction 

de l’augmentation de la température. L’auteur a comparé les résultats donnés par l’étude 

expérimentale à ceux de l’Eurocode2 partie2. Ces derniers  sont  rapprochés de la courbe 

recommandée Dans  EC 2-1-2.  Il est  visible que  la  diminution de la résistance  est très  

rapide  entre 500°C et 700°C. Les résultats  obtenus  pour la  barre Ø12  sont plus favorables 

que  ceux obtenus pour la barre Ø 25. La figure 1.20 reflète les résultats expérimentaux en 

employant la deuxième procédure(état transitoire) c’est à dire en considérant le temps comme 

variable. La aussi il ya une comparaison  avec la courbe  recommandée dans  EC 2-1-2. Les 

résultats sont  rapprochés de celle ci.  Pour ce cas également, la diminution de la résistance  

est très  rapide  entre 500°C et 700°C. Les résultats obtenus pour  la barre Ø12 sont plus 
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favorables à  ceux obtenus pour la barre Ø 25. Pour l’essai  transitoire, la différence entre les 

résultats de la barre Ø 12 et ceux de la barre Ø 25, est moins sensible par comparaison à 

l’essai stationnaire. 

 

Figure 1.20 – Essais transitoires. Variation du niveau de contrainte  
en fonction de la température critique 

 
 

Figure 1.21- Comparaison entre les résultats expérimentaux obtenus 
par l’essai stationnaire et l’essai transitoire 
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En principe les résultants obtenus par les deux méthodes d’essai ne sont pas comparables 

puisque les deux procédures expérimentales sont différentes. Par ailleurs nous pouvons dire 

que l’état critique pour la déformation est atteint pour une contrainte égale à 2% de f c, 

concernant les deux types d’essai (voir fig.1.21) 

5. CONCLUSION 

Dans ce chapitre nous nous sommes intéressé au comportement des matériaux en cas 

d’incendie (béton ordinaire, béton à haute résistance et acier d’armatures).En se basant sur les 

règlements Eurocode2, sur des études expérimentales et numériques faites à travers le monde 

depuis l’année 1996 jusqu’à 2006. Le problème qui intriguait les chercheurs pendant la 

dernière décennie, était celui du phénomène d’écaillage qui se posait pour les bétons à haute 

résistance. Il a été déduit que la disposition des aciers transversaux et la quantité d’additif 

employée pour augmenter la résistance du béton représentent la cause principale de la 

naissance de ce phénomène néfaste. Car la porosité et la perméabilité du béton jouent un rôle 

important pendant les hautes températures. Elles facilitent l’évaporation de l’eau. Un  béton 

dense possède  une faible porosité, la quantité d’eau emprisonnée provoque des pressions 

interstitielles, dont le taux dépasse celui de la résistance du béton. Elles entrainent alors 

l’éclatement de celui ci. A titre d’exemple, la porosité diminue quand le taux de fuméede 

silice employée dans une pâte de béton est élevé. En conclusion, une utilisation d’additif avec 

une proportion adéquate et selon les règles en  plus d’un bon confinement et une bonne 

disposition des aciers transversaux (rapprochement des cadres, apport d’étriers) éloignent le 

problème d’écaillage. Le béton à haute résistance, dans ces conditions, ne risque  l’apparition 

d’écaillage qu’après  de longues durées d’exposition au feu ce qui permet l’obtention d’une  

résistance pouvant  atteindre 6 heures.    
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1. INTRODUCTION 

Lors d’un incendie, les structures d’un bâtiment perdent de leur résistance mécanique suite à 

l’augmentation de la température, ce qui entraîne la ruine du bâtiment. Du fait que les poteaux 

ont un rôle extrêmement important dans une construction, la vérification de leur  résistance au 

feu  dans les conditions d’incendie est cruciale. Cette résistance au feu a pour but de préserver 

la stabilité des édifices et de s’opposer à la propagation rapide du feu pendant le temps 

nécessaire à l’alarme et à l’évacuation des occupants. Elle se mesure, pour un élément 

structurel par son temps de ruine.  Dans ce chapitre nous commençons d’une part par la 

présentation d’une étude bibliographique, concernant des analyses non linéaires de colonnes 

en béton armé. Elles sont réalisées par des études expérimentales ou numériques. Les auteurs 

s’intéressent au comportement des colonnes en béton  ordinaire et béton à haute résistance.  

D’une autre part  nous faisons l‘analyse non linéaire de colonnes en béton armé chargées par 

des efforts de compression excentrés et soumises au feu ISO 834. Dans le but d’évaluer leurs 

réponses, l’analyse se divise en deux étapes. Dans la première phase, nous déterminons les 

températures à chaque instant et à chaque point des poteaux, en résolvant les équations 

transitoires de transfert de chaleur  par la méthode des éléments finis. Pour ce faire, la section 

des poteaux est discrétisée  en éléments bidimensionnels de type quadrilatères. Dans cette 

analyse non linéaire; la non linéarité matérielle et la non linéarité géométrique sont prises en 

compte. Elle a pour but la détermination, des nouvelles caractéristiques mécaniques dans 

chaque particule du milieu (module tangent, contraintes, déformations …) ainsi que le temps 

de ruine de l’élément. D’après  l’analyse il a été constaté une  dégradation des caractéristiques 

mécaniques du milieu suite à l’élévation des températures. Les résultats importants obtenus 

lors de cette étude expriment bien l’influence de la température et l’importance de la 

sollicitation mécanique sur le temps de ruine de l’élément étudié. Dans cette étude nous 

employons le logiciel SAFIR [FRA, 87]. 
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2.          ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE 

2.1        Evolution des températures 

2.1.1    Températures dans les colonnes en béton 
 

 

                   Figure 2.1- Distribution des températures dans les colonnes [EC 2 Partie 1-2] 

La figure 2.1 présente les distributions des températures à t= 30, 60, 90, 120minutes selon 

l’Eurocode 2 partie 1-2 

Température des colonnes en béton selon [KOD, 06] 
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              Figure 2.2- Courbes des températures en fonction du temps dans la colonne HS2-1 

 

  Figure 2.3- Courbes des températures en fonction du temps dans la colonne HS2-4 

Dans cette étude expérimentale l’auteur s’intéresse au comportement de colonnes en béton 

armé de haute résistance.  Dans un premier temps, il applique le chargement  mécanique, 

après 45 min il passe à l’application de la sollicitation thermique,  durant la période 

d’échauffement une procédure est effectuée de façon à suivre la courbe nominale utilisée en 

Amérique (ASTM E119). Le chargement mécanique reste constant durant l’exposition au feu. 

Les courbes en traits interrompus correspondent à des points se trouvant  à des profondeurs 

variables dans la section de béton. Des résultats de cette étude,  concernant les déplacements 

seront présentés plus loin. 
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Température dans la section de béton selon [AHM,  99] 
 

 

 
Figure 2.4 - Distribution de température dans une colonne en béton à HSC après 30 min d’exposition au feu 

ASTM  E119 [AHM,  99] 
 

 

Figure 2.5- Distribution de température dans un quadrant de colonne en béton à HSC après 2 heures 
d’exposition au feu ASTM  E119 [AHM,  99] 
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Dans cette étude, les auteurs s’intéressent à la distribution des températures dans une colonne 

en béton. La colonne est soumise à un feu dans un four, en suivant le programme 

d’échauffement normalisé ASTM. La figure 2.4 montre la distribution des températures après 

30 minutes. La figure 2.5 concerne un temps de 2 heures.  Dans cette figure les auteurs ont 

fait une étude comparative en utilisant des résultats expérimentaux et d’autres obtenus en 

faisant un calcul numérique. Ils  ont tracé les courbes de température pour différents  points 

en partant du centre de la section pour arriver au voisinage de la surface exposée au feu 

normalisé ASTM. 

 
 

Figure 2.6 Validation de l’évolution de la température pour une colonne en béton à    haute résistance HSC avec 
agrégats de carbone le long d’une ligne normale à l’axe centrale jusqu’à la surface [AHM,  99] 

 
 

Evolution des températures dans un poteau en béton armé selon [BRA,  05] 
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Figure.2.7 Comparaison entre les températures calculées, de colonnes en béton armé, avec 
 des  résultats expérimentaux et avec l’Eurocode. 

 
 

 

Figure.2.8 Distribution des températures le long de l’axe z = 0 aux temps t =60 min, t= 120 min, Et t= 180min, 
 

Les auteurs, dans leur étude numérique, utilisent le logiciel MATLAB. Après avoir obtenu les 

résultats des températures, ils les ont comparés aux résultats expérimentaux obtenus par (Lin 

et al. 1992)  aux temps 60, 120 et 180 min. Ils ont tracé des courbes le long de l’axe z = 0  

L’échauffement de la colonne a suivi la courbe Eurocode 1 (1995). Pour les distributions de 

températures données par l’ Eurocode, nous constatons qu’elles présentent un certain écart en 

s’approchant de zéro (centre de section).   

 

2.2. Analyse mécanique de deux types de colonne selon [BRA, 05]   
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         Figure  2.9. Colonnes exposées au feu et soumises à des charges verticales [BRA, 05]  
 

Dans cette section  nous présentons  les résultats de l’analyse de deux colonnes en béton armé 

(nommée C1 et C2) d’après l’étude numérique réalisée avec le logiciel MATLAB par [Bratina 

et al, 2005]. Les colonnes sont simplement appuyées. Elle  sont soumises à des forces de 

compression axiales et des moments appliqués au niveau des appuis. Les auteurs ont 

considéré trois excentricités différentes (e = 0,  0.015, et 0.04 [m]). La colonne C1 a une 

hauteur de [4m]. Celle de C2 est de 4.5 [m]. La charge de la colonne C2 est inférieure à celle 

de C1 et les moments aux limites, appliqués à cette dernière sont inégaux (voir figure 2.9). 

L’échauffement  est  réalisé par la courbe d’échauffement se trouvant dans l’Eurocode 

1(1995). L’effort  de résistance ultime à température ambiante est 1350 KN pour les trois 

valeurs d’excentricités.  

2.2.1  Déplacements axiaux et latéraux  

Les figures 2.10, et 2.11montrent la variation des déformations axiales et latérales. Les 

résultats sont comparés avec l’Eurocode 2 (2002). Dans le modèle de l’Eurocode 2, l’effet du 

fluage est pris en compte implicitement. Le logiciel employé dans cette étude utilise un autre 

modèle dans lequel le fluage peut être pris en considération d’une manière explicite ou bien 
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peut être négligé. Ce qui explique le rapprochement des  courbes des déplacements axiaux et 

latéraux (triangles) de celle donnée par l’Eurocode 2. Le temps de 

Variation du déplacement axial et latéral de la colonne  C2[BRA, 05]   

 

Figure 2.10 : Variation du déplacement axial et latéral de la colonne  C2 (charge excentrée). (Triangles) 
seulement la déformation thermique (Dth) est prise en compte. (cercles) déformation due au fluage (Dth, Dcr, 

Dtr, c)non négligée. 
 

 

 

résistance au feu de la colonne C2, calculé par l’analyse non linéaire, est 102,3 min lorsque, 

seulement la déformation thermique (Dth) est prise en compte et 92.1 min dans le cas ou 

l’effet du fluage est non négligé (par comparaison à l’Eurocode la différence est de 16.6 min). 

Plus loins, nous verrons que l’auteur [KOD, 06] d’après  son  étude expérimentale, a soulevé 

une remarque qui est également valable dans cette étude : « La charge et le fluage contribue 

d’une manière significative aux déformations dans les colonnes ». Lorsque tous les types de 

contributions sont considérés, au temps de ruine, le déplacement axial et le déplacement 

latéral sont respectivement, de 0.78 cm et 9.48 cm. 
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Figure 2.11.  Variation du déplacement axial et latéral de la colonne  C1. Déformation due  

au fluage et à la charge non négligées. 
 

 
 

2.3.  Déformations axiales d’après l’étude expérimentale selon [KOD, 06] 

 

 

                        Figure. 2.12- Déformation axiale en fonction du temps dans la colonne HS2-1 
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Figure. 2.13 - Déformation axiale en fonction du temps dans la colonne HS2-4 

 

Les figures 2.12et 2.13 montrent la variation des déformations axiales des colonnes HS2-1 et  

HS2– 4 (Tableau 1.5 et 1.6 chapitre 1) d’après l’étude expérimentale réalisée par [KOD, 06]. 

Les colonnes se dilatent ensuite se contractent et aboutissent à la ruine. Les déformations dans 

les colonnes résultent de divers facteurs comme le chargement, la dilatation thermique et le 

fluage. La déformation initiale est due à la dilatation thermique du béton et de l’acier. Ce 

pendant l’effet de la charge et la dilatation intervient dans l’étape intermédiaire. L’effet du 

fluage se prononce dans la suivante étape avec les hautes températures du feu. L’amplitude de 

la dilatation est plus significative dans la colonne SH2-1 par comparaison à celle de la 

colonne SH2-4 car cette dernière a un confinement inferieur à la première. La résistance au 

feu de SH2-1 est deux fois celle de SH2-1. La charge et le fluage contribue d’une manière 

significative aux déformations dans les colonnes. 

 2.4  Détermination de la résistance au feu [FRA , 03] 

2.4.1 Programme expérimental 

Description des spécimens 
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Quatre colonnes de section circulaire (diamètre : 300mm) de longueur limitée par la hauteur 

du four et égale à 2100mm, ont été utilisées dans cette étude expérimentale (figure page112). 

Deux colonnes ont pour armatures longitudinales 6 Ø 20. Les deux autres sont ferraillées avec 

6 Ø 12. Pour tous les spécimens le diamètre des armatures transversales est  Ø 8 des cerces 

espacées de 100 mm au voisinage des appuis et de 200 mm dans la zone centrale. L’enrobage 

pour les cerces est de 30 mm et de 38 mm pour les armatures principales. Les distances entre 

axe des armatures principales sont : a = 44 mm pour les Ø 12 et a = 48 mm pour les Ø 20. Les 

qualités des matériaux sont : béton siliceux de C 60 et acier d’armatures du type  S 500 

 

Procédure expérimentale 

Les colonnes sont simplement appuyées à leurs extrémités. Le four est muni d’un système 

externe permettant l’application des forces aux spécimens. Des thermocouples sont placés 

dans les colonnes avant le coulage du béton dans le but de mesurer l’évolution des 

températures. La température dans le four varie suivant la courbe normalisé ISO 834 

(identique à ASTM E119). L’aspect des colonnes est examiné toutes les 15 minutes jusqu’à 

l’observation de la ruine.  

 

Résultats expérimentaux 

 

Tableau 2.1 Charges  appliquées  et résistances au feu obtenues pour les quatre colonnes [FRA, 03] 
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                           Tableau 2.2. Principales observations durant les essais [FRA, 03] 

 

 

Dans les sections rectangulaires,  généralement le premier effritement apparait au niveau des 

coins. Dans cette étude les auteurs ont voulu examiner l'influence de la forme circulaire sur le  

comportement des colonnes en béton. Les auteurs se demandaient si les sections circulaires 

soumises à des températures élevées, étaient moins sujettes à l’écaillage, en raison de 

l’absence de coins. Les observations faites lors des expériences ont montré que l'écaillage de 

surface a été observé entre 20 et 60 minutes d’exposition au feu. La forme circulaire de la 

section transversale n'a pas empêché l’apparition  de ce phénomène. 

3. ANALYSE THERMIQUE, CAS DE NOTRE ETUDE  

L’analyse thermique est une étape nécessaire dans cette étude. En effet, on doit commencer 

par la détermination des températures à chaque point de la colonne, comme il a été signalé. La 

surface extérieure de la colonne en béton armé est exposée à un feu  normalisé ISO 834 sur 

les quatre faces. Les côtés extérieures des éléments positionnés sur le pourtour de la section 

sont désignés par le chiffre 1. Tenant compte de la symétrie par rapport à l’axe y nous 

considérons la demi  section pour le calcul thermique. Le fichier de données (voir annexe B) 

comporte : Les coordonnées des nœuds, la température initiale égale à 20 (°C). La colonne de 

section 30X30[cm2] est discrétisée en un nombre d’éléments  solides égal à 242. Le nombre 
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de nœuds est égal à 276. Les résultats de l’analyse thermique transitoire (les températures à 

chaque instant et à chaque point de la colonne) sont présentés ci-dessous pour  t = 30 min, 

 t =60 min, t = 90 min. 

3.1  Discrétisation de la section 

       

    Figure 2.14Numérotation des nœuds de la demi section                                 Figure 2.15 Numérotation des  
                                                                                                                                          nœuds de la colonne    
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Figure 2.16- Numérotation des éléments de la demi section                                 Figure 2.17- Numérotation des                                                                                                             
                                                                                                                                    Eléments de la colonne   

En ce qui concerne le nombre de nœud et d’élément, il est choisi par nous même après avoir 

réfléchi sur un  brouillon. A titre d’information il y a un logiciel qui permet de faire la 

discrétisation d’une manière rapide et facile « GID 9 » [GID, 09]. Concernant la discrétisation 

suivant la longueur du poteau utilisée pour l’étude  mécanique, nous travaillons avec 10 
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éléments poutres (définie dans la partie II de la thèse). Chaque élément contient 3 nœuds. 

Deux nœuds se trouvent aux extrémités. Le troisième se situe au milieu de l’élément. 

3.2 Résultats de l’analyse thermique  

3.2.1 Températures à chaque point de la colonne (pour t = 30, 60, 90, 120 min) 

 

                                    Figure 2.18 -Températures à t =30min 

 

La température varie d’un point à l’autre.  Dans la figure 2.19 par exemple. Au centre de la 

section de béton, (point éloigné de la sollicitation thermique) la température est de 69.30°C. 

En considérant les point qui appartiennent aux éléments des coins et à la surface de la colonne 

la température se trouve entre 829.76°C et 938.40°C. Ces résultats sont identiques à ceux 

donné par l’Eurocode section 1.2. Ils sont aussi en accord avec les valeurs trouvées par 

Bratina  [BRA, 05]. 
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                                             Figure 2.19 - Températures à t =  60 min 

 

                                  Figure 2.20 - Températures à t =90 min, 120 min 
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Nous remarquons que les valeurs des températures dans la colonne en béton aux temps t = 30, 

60, 90, 120 min sont nettement inférieures aux valeurs des colonnes en acier. Ce qui est du à 

la conductivité thermique (voir Figure 1.7 partie Acier Figure 1.6 partie béton).L’acier a une 

forte conductivité thermique. La distribution de température dans le béton se fait lentement. 

Ce qui favorise la résistance au feu du béton. Plus loin dans l’analyse mécanique nous verrons 

que le temps de ruine de la colonne en béton est appréciable. Car la résistance au  feu 

représente le temps nécessaire à l’arme et l’évacuation des occupants. 

3.3 Evolution des températures en fonction de y/b 

 

                                Figure 2.21Calcul iso thermal aux temps : t= 60, 120, 180min 

 

                               Figure 2.22 Evolution de la température dans la section de béton 
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Il est clair que les résultats  obtenus d’après notre analyse thermique avec le logiciel SAFIR 

sont en accord à ceux obtenus par Bratina [BRA,05] et sont  aussi proches des résultats 

de.Ahmed [AHM, 99]. 

  

3.4. Températures au niveau des nœuds (du centre de la section à la surface)  

 

 
         Figure 2.23 : variation des températures en fonction du temps pour les nœuds 12; 35;46; 56;133 
 

Le nœud 133 (figure 2.23) qui se trouve au milieu de la section (courbe jaune) a une 

température minimale. Au fur et à mesure qu’on s’éloigne du centre la température augmente. 

En arrivant à la surface la température est maximale (nœud 12 : courbe rouge). Nous 

remarquons que la figures 2.23 et 2.6 sont identiques malgré que l’outil et le feu normalisé 

que nous utilisons diffèrent de ceux employés par AHMED [AHM, 99]. Mais il a été montré 

dans la partie I de la thèse que les feu ISO 834 et ASTM E119 sont identiques. Nous pouvons 

ajouter que le moyen de simulation numérique est aussi performant, pour ne pas dire efficace, 

car son efficacité dépend du bon choix du modèle considéré. En d’autres termes, les 
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paramètres et les données utilisées doivent être identiques pour les deux moyens (numérique 

et expérimental) pour aboutir aux mêmes résultats. 

 
4. ETUDE DES  COLONNES EN BETON ARME, ANALYSE MECANIQUE  A  
    CHAUD  
  

  
                           

                      Figure 2.24: Schématisation des colonnes considérées 

De nombreuse études numériques ont traité le problème du comportement des colonnes 

exposées au feu citons par exemple ( Lie et Celikkol,1991 ; Dotreppe et al., 1999; Elling 

wood et  Lin, 1991;  Huang et al, 1999;  Lie et Irwin, 1993;  Sidibe´ et al, 2000;  Zha, 2003 ; 

Bratina et al, 2005).  Pour  L’analyse des colonnes exposées au feu, la difficulté est au niveau 

de la précision d’une formulation  numérique. Quand le modèle d’élément utilisé est 

approprié, les résultats sont bons, cela est prouvé en les comparant à une étude expérimentale 
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ou avec le code (Eurocode 2, 2002). Le fichier de donné de l’analyse mécanique (voir Annexe 

B)  se réfère à celui de l’analyse thermique pour utiliser les températures des éléments en 

fonction du temps. Ce dernier contient les dimensions du poteau (hauteur et section), le 

nombre d’élément poutre égale à 10, le nombre de nœuds égal à 21, le nombre de gauss égal à 

2, le chargement et l’enrobage de 3 [cm].  Le logiciel Safir se base sur les lois de 

comportement des Eurocodes. Les caractéristiques des deux matériaux utilisés   (béton et 

acier d’armatures) qui se trouvent dans le fichier de données sont les suivantes : pour le béton 

selon l’Eurocode 2 [ENV, 92], le coefficient de poisson ν = 0.2, la résistance à la compression 

fb c , θ   = 25 106(N /m2), la résistance à la traction f t = 0 et le module de Young E b=11000(f c 

28)
1 /3(N /m2). Pour l’acier d’après l’Eurocode 3[ENV, 93], le coefficient de poisson ν = 0.3, la 

résistance à la compression f c, a = 500 106(N /m2) et le module de Young E a = 210 

109(N /m2). 

4.1 Résultats de l’analyse mécanique 

                       
                 Tableau 2.1  Résistance au feu et température critique, pour  H = 3 m 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

  
 
 
              
 

              

Colonnes 
H = 3 m 
A = 30x30 cm2 

C = 3 cm 
e = 0 
4Ø 20 

charge  
 N (k N)         
  

 Résistance au feu                 
R f  

Température 
critique θ  
(°C)             

         B1        300 162 min. 33 sec    1092.3 

         B2        400 133 min. 11 sec    1062.2 

         B3        500 110 min. 50 sec.    1034.6 

         B4        600 97 min. 10 sec.    1013.8 

         B5       700 87 min. 24 sec.      996.9 

         B6       800 78 min. 45 sec.    981.9 
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 Tableau 2.2  Résistance au feu et température critique, pour H = 4 m 
 

 

 

 

 

            

 

 

 

      
 
            
                        

                         Tableau 2.3  Résistance au feu, charges excentrées 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

4.2  Etude du comportement de la colonne D6 

4.2.1 Moment fléchissant  

H = 4 m 
A = 30x30 cm2 

C = 3 cm 
e = 0 
4Ø20 

N (k N) charge     
  

Résistance au feu                             

R f  

Température 
critique   (°C)            

         D1           300 108 min. 31 sec      1031.8 

         D2           400   91 min. 49 sec      1005.6 

         D3           500 80 min. 18 sec.        985.8 

         D4            600  71 min. 21 sec.        967.3 

         D5           700 64 min. 10 sec.        948.7 

        D6           800 57 min. 55 sec.        933.0 

Colonnes 

A = 30x30 cm2 

C = 3 cm 

4Ø20 

          

    H [m] 

 

    e [cm] 

 

     N 
[KN] 

    

 Résistance au feu                             

R f 

         E1         3          1.5      700 74 min. 38 sec. 

         E2         3          2      700 72 min. 19 sec. 

         E3         3          1.5      800 67 min. 19 sec. 

         E4         3           2      800 65 min.  5 sec 

         E5         4           2      700 56 min. 53 sec. 

         E6         4           2      800 49 min. 20 sec 
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                            Figure 2.25: Diagrammes des Moments fléchissant   

 

Le  moment fléchissant (fig. 2.26) garde une valeur faible jusqu’au temps 1800sec, ensuite il 

augmente jusqu’à l’obtention du moment de ruine. La valeur maximale se trouve à mi-hauteur 

du poteau (élément 5) ceci est du aux effets du second ordre. 

                

 

                     Figure 2.26: Moment fléchissant de 4 éléments 
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Le moment fléchissant garde une valeur constante jusqu’au temps t= 30 min. L’allure de la 

colonne après cette période d’échauffement n’est plus droite. Le moment fléchissant 

augmente rapidement à cause des effets du second ordre, qui rentrent en jeu jusqu’au temps 

de ruine (57 MIN. 55 SEC). 

4.2. 2 Contraintes dans le béton 

Dans la figure 2.27 nous considérons les trois points  A, B et C. Nous remarquons qu’au début 

du chargement thermique le point qui se trouve au milieu de la section du béton (pt C) a une 

contrainte  maximale inférieure  à celles  des points A et B car le point  C  appartient  à  un 

élément éloigné de la sollicitation thermique, plus loin on verra que l’effet de la charge 

mécanique considérée  à froid est insignifiant figure 2.38. L’augmentation de la sollicitation 

thermique provoque la dilatation de la colonne. Les éléments du bord de section se dilatent 

 

                                     Figure 2.27: Variation des contraintes du béton 

facilement suivant le sens de la charge mécanique ceux de la zone centrale sont entrainés 

malgré l’insuffisance de leurs températures, la contrainte au point C devient nulle à partir de t 

= 1000 sec, le béton est endommagé. En ce qui concerne A et B. Ils sont en contact avec 

l’action thermique, leur contrainte atteint une valeur  maximale de -15 N/mm2 à t = 600 sec, 
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elle diminue au fur et à mesure jusqu’au temps de ruine elle présente des valeurs minimales : 

point A, σ = -1,5 N/mm2. Point B, σ = -2,5 N/mm2. 

4.2.3 Déplacement vertical à chaud (v) 

 Nous constatons d’après la figure 2.28,  qu’au début le déplacement vertical est négatif 

pendant 15 min, (raccourcissement du à la sollicitation mécanique). La sollicitation thermique 

a provoqué des déplacements positifs des nœuds de la colonne D6 (dilatation due à 

l’augmentation des températures), ce qui entraine la dégradation   des caractéristiques des  

matériaux (tels que le module tangent et la résistance du béton). La sollicitation mécanique  

représentée par l’effort de compression centré de 800 KN, dans ces conditions devient 

 

 

Figure 2.28 : Déplacements verticaux (axiaux) à chaud de la colonne D6 

dangereuse et provoque la ruine de la colonne. L’allure des courbes est identique à celle des 

courbes obtenues dans les études présentées ci-dessus. 

4.2.4  Rotations (w) et déplacement latéral (u) des nœuds  
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Les valeurs des rotations sont insignifiantes jusqu’à 30 minutes d’exposition au feu. A partir 

de ce moment, il y a une augmentation de ces dernières. Le nœud 11 ne subit aucune rotation. 

Les autres nœuds subissent des rotations symétriques par rapport au nœud 11. 

 

                         Figure 2.29 : Rotations des nœuds 5, 7, 11,13, 15 de la colonne D6 

 

                            Figure 2.30 : Déplacement latéral pour cinq nœuds de la colonne D6 
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Le fluage transitoire est pris en compte implicitement dans le modèle de l’Eurocode 2. Le 

logiciel SAFIR se base sur les lois de comportement de ce dernier. Il est évident que dans 

notre cas l’effet du fluage est pris en compte d’une manière implicite. La colonne D6 a une 

résistance au feu de  57 MIN. 55 SEC sa  température critique est de 933°C. Le déplacement 

maximal correspond au nœud 11, (à mi-hauteur de la colonne), il est de 9cm. Pour le nœud 1 

qui correspond à l’extrémité inférieure, son déplacement est nul ce qui est en accord avec le 

choix des conditions aux limites.  

4.2.5 Module tangent au début et à la fin de la durée d’échauffement  

 

                 Figure2.31 : Module tangent de la colonne D6 
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Comme il a été signalé précédemment d’après la littérature,  les caractéristiques des matériaux 

(béton et acier) diminuent sous l’effet des hautes températures. Dans notre étude numérique, 

nous avons déterminé le module tangent et les contraintes pour les colonnes étudiées.  Au 

début de l’exposition au feu seuls les coins changent de couleur (diminution de ET, Figure 

2.31) ce qui est logique, du fait que la surface de contact est faible donc l’effet du feu est 

important en premier lieu au niveau des coins. Au temps de ruine (57 min 55sec) le module 

tangent au centre de la section est nul, les éléments du bord de section ont des valeurs 

relativement faibles. Dans certains endroits éloignés du centre et du bord  de la section,  le 

module tangent garde des valeurs  acceptables. D’après des études expérimentales,  il a été 

montré que la zone centrale est fissurée (le béton est endommagé).  

4.3 Comportement de la colonne B3 

 

                 Figure 2.32 Déplacement  latéral pour cinq nœuds de la colonne B3 

La figure 2.32 représente les déplacements latéraux pour cinq nœuds de la colonne B3. Les 

déplacements sont faibles jusqu’à 50 min, ensuite  ils progressent d’une manière rapide. Nous 

remarquons que le déplacement maximal correspondant au temps de ruine (110 min 50 sec) 

est environ de 5,80 cm. La température critique dans ce cas est de 1034.6 °C. Le déplacement 
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axial (Figure 2.33) prend des valeurs négatives faibles. Au bout de 10min les déplacements 

deviennent positifs. Les courbes représentant le déplacement latéral  des nœuds sont 

croissantes ensuite à t= 60min  changent de sens, deviennent décroissantes jusqu’au temps de 

ruine. Par comparaison aux résultats obtenus d’après [BRA, 05], les courbes des 

déplacements latéraux ont une allure semblable à celle obtenue par notre étude. Concernant 

celles des déplacements axiaux. Elles ont une certaine ressemblance, sauf qu’au 

commencement pour notre cas le déplacement axial est négatif. En ce qui concerne les temps 

de ruines des colonnes, en principe ils sont incomparables car les modèles employés par les 

deux études ne sont pas identiques de même pour les outils utilisés.  

 

 

 

Figure 2.33 Déplacement axial pour cinq nœuds de la colonne B3 
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Figure 2.34Contraintes dans la section de béton  de la colonne B3, au début 
 de la sollicitation et au temps de ruine (110 min 50 sec) 

 

La contrainte de résistance qui est une caractéristique mécanique du matériau et qui agit 

quand  il est assujetti à une attaque extérieure (charge et feu pour notre cas) varie de  manière 

à défendre le matériau. Comme nous l’avons dit le béton au centre de la section est 

endommagé, la contrainte dans cette zone s’est réduite continuellement jusqu’à une valeur 

nulle. 
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                 Figure 2.35 : Rotations des nœuds 7, 9, 11,13, 15 de la colonne B3 

 

4.4 Comportement de la colonne B1 

 

            Figure 2.36 Déplacement vertical pour cinq nœuds de la colonne B1 
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Figure 2.37 Déplacement latéral pour cinq nœuds de la colonne B1 

 

Nous pouvons dire que la colonne B1 a un meilleur comportement au feu ( Rf = 162min. 33 

sec = 2 h 42min 33sec) par comparaison à toutes les autre colonnes que nous avons étudiée. 

Ce qui  s’explique par  la nature de la charge qui lui est appliquée (centrée et sa valeur est la 

plus faible).   

 

5. ANALYSE MECANIQUE A TEMPERATURE ORDINAIRE  

5.1. Déplacement vertical  à  froid (de la colonne D6) 

A température ordinaire, la figure 2.38 montre, que l’effort appliqué donne des déplacements 

négatifs insignifiants (compression). Il n'y a pas risque  de flambement dans ces conditions, en 

d’autres termes  avant l’application  de la sollicitation thermique la capacité portante de la 

colonne,  lui permet de reprendre l’effort appliqué (800 k N). 
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Figure 2.38: Déplacements verticaux à froid de la colonne D6 

 

6. CONCLUSIONS 

 Les résultats de la  simulation numérique  des colonnes en béton  armé nous ont permis de 

faire les observations suivantes :  

• L’accroissement de la sollicitation thermique a causé une dégradation des 

caractéristiques des matériaux tels que le module tangent et la contrainte.  

• Il a été constaté au niveau de la zone centrale de la section (point C) un 

endommagement du béton (contrainte nulle), ce qui est du à une dilatation forcée.  

• La contrainte de résistance qui est une caractéristique  mécanique du matériau (béton 

ou  acier) qui agit quand  l’élément  est assujetti à une attaque extérieure (charge et feu 

pour notre cas) s’est réduite continuellement jusqu’à une valeur nulle. 

• Il y a eu également apparition de déplacements axiaux et latéraux et aussi des rotations 

au niveau des éléments des poteaux.  
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• l’augmentation de la hauteur influe sur le temps de ruine. une colonne en béton ordinaire 

de 3m de hauteur peut résister plus de deux heures. 

• La charge  a un effet important en cas d’incendie, plus la charge augmente et plus la 

résistance au feu diminue, ce qui est tout à fait logique car les caractéristiques 

mécaniques des matériaux se dégradent dans ces conditions. 

• L’excentricité provoque une diminution de la résistance au feu des colonnes à cause du     
 

         moment résultant, entrainant la déstabilisation de la colonne. 
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CONCLUSIONS GENERALESCONCLUSIONS GENERALESCONCLUSIONS GENERALESCONCLUSIONS GENERALES 

PARTIE II : COMPORTEMENT DES COLONNES EN ACIER      
                                      VIS-A-VIS DU FEU   

PARTIE III  : COMPORTEMENT DES COLONNES EN BETON  
                                  ARME VIS-A-VIS DU   FEU 
 

1 - CONCLUSIONS CONCERNANT LA PARTIE II 

        2 - CONCLUSIONS CONCERNANT LA PARTIE III  
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Les études  multi physiques de poteaux en acier avec différentes sections  (circulaire, carrée, 

en I), et aussi des colonnes en béton armé,  tenant compte du comportement non linéaire des 

matériaux, de l’effet des grandes déformations et de la dégradation des matériaux nous a 

permis de soulever les conclusions suivantes : 

1 - CONCLUSIONS CONCERNANT LA PARTIE II : 

� Nous notons d’après notre étude, qu’à partir de 60 minutes la température des trois 

colonnes (circulaire, carrée et en I) à chaque point est égale en moyenne à 939°C. Ce 

ci est en accord avec la littérature [KRU, 04].  

� D’après  la littérature [KRU, 04] la variation de température dépend de celle du facteur 

de massivité, ils  varient dans  le même sens (croissant) jusqu’au temps t = 60 min. 

Dans notre étude ceci est vérifié a partir de t = 60min la température garde des valeurs 

constantes à n’importe quel point des sections d’acier. 

� L’élévation des températures,  pour une même durée de temps, pour le poteau en I est 

nettement supérieure par rapport aux deux autres poteaux creux (carré et circulaire). 

Ce point est en faveur des poteaux creux. 

� L’effort de compression (normal) joue un rôle stabilisant au début du chargement 

thermique jusqu’à l’égalité du déplacement due à l’effort mécanique (effort de 

compression) et celui de l’action thermique (dilatation). Mais dès que ce point est 

atteint et vu que les caractéristiques mécaniques se dégradent au fur et à mesure que 

l’intensité du champ de température augmente cet effort de compression devient 

dangereux. Ce qui est traduit par la diminution du temps de ruine des poteaux une fois 
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que l’effort de compression augmente. Ce comportement est commun pour les trois 

types de section. 

� Le module tangent, représentant la rigidité locale ou globale du poteau, diminue au fur 

et à mesure que la température augmente et il atteint une valeur minimale proche de 

zéro une fois que la ruine est atteinte. 

� Le moment fléchissant dans les poteaux garde une valeur faible constante,  jusqu’à un 

certain niveau de température (de durée) puis il augmente brutalement jusqu’à 

l’obtention du moment de ruine. La même remarque est soulevée pour le déplacement 

transversal au milieu du poteau, qui démarre avec une valeur nulle, puis il augmente 

considérablement jusqu’à la ruine du poteau. 

� Le temps de ruine du poteau en I est inférieur  à celui des poteaux carré et circulaire, 

ceci est du à l’augmentation rapide de la température dans le poteau en I par 

comparaison avec les deux autres. La ruine des poteaux se retarde en augmentant les 

dimensions des sections. 

 

2 - CONCLUSIONS CONCERNANT LA PARTIE III : 

� En ce qui concerne les colonnes en béton armé, Il a été constaté d’après des études 

expérimentales récentes, que l’utilisation des additifs avec une proportion adéquate et 

une bonne disposition des aciers transversaux (rapprochement des cadres, apport 

d’étriers) éloigne le problème d’écaillage. On  a déduit que le béton à haute résistance 

dans ces conditions, ne risque  l’apparition de ce phénomène qu’après  de longues 

durées d’exposition au feu ce qui améliore considérablement  sa résistance au feu   qui 

(peut atteindre 6 heures).    

� l’augmentation de la hauteur influe sur le temps de ruine. Une colonne en béton 

ordinaire de 3m de hauteur peut résister plus de deux heures. 
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� La charge  a un effet important en cas d’incendie, plus celle-ci  augmente et plus la 

résistance au feu diminue, ce qui est tout à fait logique car le feu  provoque la 

réduction   des caractéristiques mécaniques des matériaux  qui entraine une diminution 

de la capacité portante du poteau. 

� L’excentricité provoque une diminution de la résistance au feu des colonnes à cause 

du  moment résultant, qui entraine  la déstabilisation de la colonne. 

� La contrainte de résistance qui est une caractéristique  mécanique du matériau (moyen 

de défense) qui agit quand  l’élément considéré (poteau) est assujetti à une attaque 

extérieure (charge et feu pour notre cas) se  réduit continuellement jusqu’à une valeur 

nulle dans la zone centrale de la section de béton, ceci a été également  constaté lors 

des études expérimentales à l’Université de Liège (béton fissuré dans la zone centrale). 

� Par comparaison des deux études numériques concernant les colonnes en acier et en 

béton armé, la résistance au feu des colonnes en béton est environ 6 fois celle des 

colonnes en acier. 

� Le temps de ruine des colonnes en béton armé est considérablement supérieur à celui 

des colonnes en acier. Les résultats sont en accord avec la littérature (colonnes en acier 

[REN, 09], colonnes en béton armé [BRA, 05] [KOD, 06]). 
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VALEURS DU FACTEUR DE 

REDUCTION,  FICHIERS DE DONNEES                       

DES COLONNES  EN ACIER 
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Tableau 1  [REN, 09] 
 Valeurs du facteur de réduction k y, θ pour les profilés en acier de type IPE  
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Tableau 2 [REN, 09] 
 Valeurs du facteur de réduction k y, θ pour les profilés en acier de type HE  
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Tableau 3 [REN, 09]    
 Valeurs du facteur de réduction ky, θ pour les profilés en acier de type HE  
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Tableau 4 [REN, 09]     
  Valeurs du facteur de réduction ky, θ pour les profilés en acier de type IPN  
 

 

FACTEUR DE REDUCTION  [ZHA, 02] 
TABLEAU 5 
Facteurs de réduction de l’acier inoxydable EN 1.4301 à températures élevées 
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TABLEAU 6 
Facteurs de réduction de l’acier inoxydable EN 1.4401 à températures élevées [ZHA, 02] 
 

 

TABLEAU 7 
Facteurs de réduction de l’acier inoxydable EN 1.4571 à températures élevées [ZHA, 02] 
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TABLEAU 8 
Facteurs de réduction de l’acier inoxydable EN 1.4462 à températures élevées [ZHA, 02] 
 

 

TABLEAU 9 
Facteurs de réduction de l’acier inoxydable EN 1.4003 à températures élevées [ZHA, 02] 
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1.  FICHIERS  DE DONNEES DE L’ANALYSE THERMIQUE  
1.1  COLONNE  CIRCULAIRE 
 

Ø30 steel section                                                             

CERC30DEMI                                                                       

                      

    NPTTOT   440                                                                 

     NNODE   57                                                                  

      NDIM    2                                                                  

 NDIMMATER    1                                                                  

   NDDLMAX    1                                                                  

EVERY_NODE    1                                                              

END_NDDL                                                                         

  TEMPERAT                                                                       

      TETA       0.9                                                             

  TINITIAL      20.0                                                             

  MAKE.TEM                                                                       

 LARGEUR11     40000                                                             

 LARGEUR12       100                                                             

   NORENUM                                                                       

CERC30DEMI.tem                                                                   

      NMAT    1                                                                  

  ELEMENTS                                                                       

     SOLID    36                                                                 

        NG    2                                                                  

     NVOID    0                                                                  

END_ELEM                                                                         

 NODES_CYL   

NODE      1           0.1423     0                                                                     

NODE      2           0.1462     0                                               

NODE      3           0.1500     0                                               

NODE      4           0.1423     10                                              

NODE      5           0.1462     10                                              

NODE      6           0.1500     10                                              

NODE      7           0.1423     20                                              

NODE      8           0.1462     20                                              

NODE      9           0.1500     20                                              

NODE      10          0.1423     30                                              

NODE      11          0.1462     30                                              

NODE      12          0.1500     30                                              

NODE      13          0.1423     40                                              

NODE      14          0.1462     40                                              

NODE      15          0.1500     40                                              

NODE      16          0.1423     50                                              

NODE      17          0.1462     50                                              

NODE      18          0.1500     50                                              

NODE      19          0.1423     60                                              

NODE      20          0.1462     60                                              

NODE      21          0.1500     60                                              

NODE      22          0.1423     70                                              

NODE      23          0.1462     70                                              

NODE      24          0.1500     70                                              
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NODE      25          0.1423     80                                              

NODE      26          0.1462     80                                              

NODE      27          0.1500     80                                              

NODE      28          0.1423     90                                              

NODE      29          0.1462     90                                              

NODE      30          0.1500     90                                              

NODE      31          0.1423     100                                             

NODE      32          0.1462     100                                             

NODE      33          0.1500     100                                             

NODE      34          0.1423     110                                             

NODE      35          0.1462     110                                             

NODE      36          0.1500     110                                             

NODE      37          0.1423     120                                             

NODE      38          0.1462     120                                             

NODE      39          0.1500     120                                             

NODE      40          0.1423     130                                             

NODE      41          0.1462     130                                             

NODE      42          0.1500     130                                             

NODE      43          0.1423     140                                             

NODE      44          0.1463     140                                             

NODE      45          0.1500     140                                             

NODE      46          0.1423     150                                             

NODE      47          0.1462     150                                             

NODE      48          0.1500     150                                             

NODE      49          0.1423     160                                             

NODE      50          0.1462     160                                             

NODE      51          0.1500     160                                             

NODE      52          0.1423     170                                             

NODE      53          0.1462     170                                             

NODE      54          0.1500     170                                             

NODE      55          0.1423     180                                             

NODE      56          0.1462     180                                             

NODE      57          0.1500     180                                             

                                                                                 

  NODELINE             0.003       0.00                                           

          YC_ZC             0.000       0.00                                          

 FIXATIONS                                                                       

END_FIX                                                                          

NODOFSOLID                                                                       

ELEM     1     1     4        5       2         1       0.0                             

ELEM     2     2     5        6       3         1       0.0                             

ELEM     3     4     7        8       5         1       0.0                             

ELEM     4     5     8        9       6         1       0.0                             

ELEM     5     7      10    11      8         1      0.0                             

ELEM     6     8      11    12      9         1      0.0                             

ELEM     7     10    13    14      11      1       0.0                             

ELEM     8     11    14    15      12     1      0.0                             

ELEM     9     13    16    17      14     1      0.0                             

ELEM     10   14    17    18      15     1      0.0                             

ELEM     11   16    19    20      17     1      0.0                             

ELEM     12   17    20    21      18     1      0.0                             

ELEM     13    19    22    23      20     1      0.0                             
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ELEM     14    20    23    24      21     1      0.0                             

ELEM     15    22    25    26      23     1      0.0                             

ELEM     16    23    26    27      24     1      0.0                             

ELEM     17    25    28    29      26     1      0.0                             

ELEM     18    26    29    30      27     1      0.0                             

ELEM     19    28    31    32      29     1      0.0                             

ELEM     20    29    32    33      30     1      0.0                             

ELEM     21    31    34    35      32     1      0.0                             

ELEM     22    32    35    36      33     1      0.0                             

ELEM     23    34    37    38      35     1      0.0                             

ELEM     24    35    38    39      36     1      0.0                             

ELEM     25    37    40    41      38     1      0.0                             

ELEM     26    38    41    42      39     1      0.0                             

ELEM     27    40    43    44      41     1      0.0                             

ELEM     28    41    44    45      42     1      0.0                             

ELEM     29    43    46    47      44     1      0.0                             

ELEM     30    44    47    48      45     1      0.0                             

ELEM     31    46    49    50      47     1      0.0                             

ELEM     32    47    50    51      48     1      0.0                             

ELEM     33    49    52    53      50     1      0.0                             

ELEM     34    50    53    54      51     1      0.0                             

ELEM     35    52    55    56      53     1      0.0                             

ELEM     36    53    56    57      54     1      0.0                             

       FRONTIER                                                                  

        F     2         NO        NO        FISO          NO                     

       GF     36        NO        NO        FISO          NO    2                

END_FRONT                                                                        

  SYMMETRY                                                                       

      YSYM                                                                       

END_SYM                                                                          

 PRECISION     1.E-3                                                             

MATERIALS                                                                        

  STEEL  EC3                                                                       

                    25.       9.         .50                                              

      TIME                                                                       

                     20.     3600.                                                   

END_TIME                                                                         

IMPRESSION                                                                       

 TIMEPRINT                                                                       

                        60.   3600.                                                         

END_TIMEPR 

2.  FICHIERS  DE DONNEES DE L’ANALYSE MECANIQUE 
2.1 COLONNE CIRCULAIRE 
A column loaded (Demi section circulaire,see NODELINE in the 
CERC30DEMI.TEM file) 
Input file for SAFIR2004 
                                                                                 
    NPTTOT   4840                                                             
     NNODE   21 
      NDIM    2                                                                  
 NDIMMATER    1                                                                  
   NDDLMAX    3                                                                  
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      FROM    1   TO   21 STEP    2 NDDL    3                                    
      FROM    2   TO   20 STEP    2 NDDL    1                                    
END_NDDL                                                                                 
    STATIC   PURE_NR                                                                    
     NLOAD    1                                                                  
   OBLIQUE    0                                                                  
  COMEBACK        1.                                                             
 LARGEUR11      2000                                                             
 LARGEUR12       100                                                             
   NORENUM                                                                       
      NMAT    1                                                                  
  ELEMENTS                                                                       
      BEAM   10    1                                                             
        NG    2                                                                  
    NFIBER    36                                                               
END_ELEM                                                                                 
     NODES                                                                       
      NODE    1   0.00000   0.00000                                              
     GNODE   21   0.00000   3.00000    1                                         
 FIXATIONS                                                                       
     BLOCK    1             F0        F0         NO 
     BLOCK   21             F0        NO         NO 
END_FIX 
 NODOFBEAM                                                                       
  CERC30DEMI.tem                                                                        
 TRANSLATE    1    1                                                              
END_TRANS                                                                                 
ELEM     1    1    2    3    1                                                  
GELEM   10   19   20   21    1    2                                                   
 PRECISION     1.E-4                                                             
     LOADS                                                                       
  FUNCTION     FLOAD 
 DISTRBEAM         1        0.    -55.51   
GDISTRBEAM        10        0.    -55.51        1           
  NODELOAD        21        0.   -800000.       0. 
  END_LOAD                                                                                
 MATERIALS                      
  STEELEC3                                                                       
    210.E9       0.3   275.0E6       1200.     0.                                              
      TIME                                                                       
                  5.       20.                                                   
                 12.       32.                                                   
                 16.     3600.                                                   
   ENDTIME                                                                       
LARGEDISPL                                                                       
     EPSTH                                                                       
IMPRESSION                                                                       
 TIMEPRINT      
            1.    3600. 
END_TIMEPR 
   PRINTMN                                                                       
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PRINTREACT                                                                       
PRNSIGMABM   5    1 
PRINTET      5   2                
 

                                                        

    

                         ANNEXE B 

COLONNES  BÉTON ARME,  

RÉSULTATS, FICHIERS DE DONNEES                            
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1.  FICHIERS  DE DONNEES DE LA COLONNE EN BETON ARME  

1.1   ANALYSE THERMIQUE 
 
*****                                                     *****   
                                                           
                            *SAFIR*  
                            *2007a*   
                             *   *    
                              * *    
                               *     
COPY OF THE DATA FILE. 
    ====================== 
30x30 Concrete Section 
4 x 4cm² 
Cover = 3 cm 
Input file for SAFIR2004 
 
NPTTOT       440 
NNODE       276 
NDIM          2 
NDIMMATER    1 
NDDLMAX    1 
EVERY_NODE        1 
END_NDDL 
TEMPERAT 
TETA               0.9 
  TINITIAL      20.0 
  MAKE.TEM 
 LARGEUR11     40000 
 LARGEUR12       100 
 NORENUM 
 C30800.tem   
 NMAT                  2 
 ELEMENTS 
 SOLID               242 
 NG                       2 
 NVOID                0 
END_ELEM 
     NODES 
      NODE       1    0.0000    0.0000 
     GNODE     5    0.0000    0.0800    1 
     GNODE   12    0.0000    0.1500    1 
     REPEAT  12    0.0100    0.0000    7 
     REPEAT  12    0.0200    0.0000    8 
     REPEAT  12    0.0100    0.0000    7  
     NODELINE             0.15        0. 
             YC_ZC             0.15        0. 
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 FIXATIONS 
 END_FIX 
 NODOFSOLID 
      ELEM   1     1     2   14   13    1        0.                               
 GELEM   11   11   12   24   23    1        0.    1                          
 REPEAT   11   12                                  2                          
    ELEM   34   37   38   50   49    1        0.                               
 GELEM   39   42   43   55   54    1        0.    1                          
    ELEM   40   43   44   56   55    2        0.                               
    ELEM   41   44   45   57   56    2        0.                               
    ELEM   42   45   46   58   57    1        0.                               
  GELEM   44   47   48   60   59    1        0.    1                          
 REPEAT   11   12                                          1                          
    ELEM   56   61   62   74   73    1        0.                               
 GELEM   66   71   72   84   83    1        0.    1                          
    REPEAT   11   12                                  11                         
       ELEM  188  205  206  218  217    1        0.                               
     GELEM  193  210  211  223  222    1        0.    1                          
        ELEM  194  211  212  224  223    2        0.                               
        ELEM  195  212  213  225  224    2        0.                               
        ELEM  196  213  214  226  225    1        0.                               
      GELEM  198  215  216  228  227    1        0.    1                          
     REPEAT  11    12                                  1                          
       ELEM  210  229  230  242  241    1        0.                               
    GELEM  220  239  240  252  251    1        0.    1                          
    REPEAT  11    12                                  2                                    2 
    FRONTIER 
       F     1      FISO        NO        NO        NO 
    GF   11       FISO        NO        NO        NO    1 
      F    11        NO      FISO         NO        NO 
   GF  242        NO       FISO         NO        NO   11 
      F   232       NO        NO         FISO      NO 
    GF  242       NO        NO         F ISO      NO    1            
END_FRONT 
  SYMMETRY 
      YSYM  
END_SYM 
 PRECISION     1.E-3 
 MATERIALS 
SILCONCEC2 
              46.   25.   9.    .56      
  STEELEC3 
                      25.   9.    .50 
      TIME 
                      20.     7200. 
END_TIME 
IMPRESSION 
 TIMEPRINT     
             60.   7200. 
END_TIMEPR 
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                 1.2   ANALYSE MECANIQUE 

 
    *****                                            *****                 

                            *SAFIR*  

   PROGRAM 'SAFIR'    Ver. 2007 ,  25-06-2008 

   =============== 

       COPY OF THE DATA FILE. 

    ====================== 

Input file for SAFIR2004                                                         
    NPTTOT      4840                                                             
     NNODE   21                                                                  
      NDIM    2                                                                  
 NDIMMATER    1                                                                  
   NDDLMAX    3                                                                  
      FROM    1   TO   21 STEP    2 NDDL    3                                    
      FROM    2   TO   20 STEP    2 NDDL    1                                    
END_NDDL                                                                         
    STATIC   PURE_NR                                                             
     NLOAD    1                                                                  
   OBLIQUE    0                                                                  
  COMEBACK        1.                                                             
 LARGEUR11      2000                                                             
 LARGEUR12       100                                                             
   NORENUM                                                                       
      NMAT    2                                                                  
  ELEMENTS                                                                       
      BEAM   10    1                                                             
        NG    2                                                                  
    NFIBER  242                                                                  
END_ELEM                                                                         
     NODES                                                                       
      NODE       1     0.00000   0.00000                                              
     GNODE   21     0.00000   3.00000    1                                         
 FIXATIONS                                                                       
     BLOCK    1              F0        F0          NO                              
     BLOCK   21             F0        NO         NO                              
END_FIX                                                                          
 NODOFBEAM                                                                       
C30800.tem                                                                       
 TRANSLATE    1    1                                                             
 TRANSLATE    2    2                                                             
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END_TRANS                                                                        
ELEM     1    1    2    3    1                                                   
GELEM   10   19   20   21    1    2                                              
 PRECISION     1.E-4                                                             
     LOADS                                                                       
  FUNCTION     FLOAD                                                             
 DISTRBEAM         1           0.      -2250.                                         
GDISTRBEAM        10        0.      -2250.    1                                    
  NODELOAD        21           0. -500000.       5000.                             
  NODELOAD          1            0.        0.          -5000.                             
 END_LOAD                                                                        
 MATERIALS                                                                       
SILCONCEC2                                                                       
                 0.2               25.E6          0.     0.                                
  STEELEC3                                                                       
    210.E9       0.3   500.0E6       1200.     0.                                
      TIME                                                                       
                  5.       20.                                                   
                 12.       32.                                                   
                 16.     7200.                                                   
   ENDTIME                                                                       
LARGEDISPL                                                                       
     EPSTH                                                                    
IMPRESSION                                                                       
 TIMEPRINT                                                                       
            1.    7200.                                                          
END_TIMEPR                                                                       
   PRINTMN                                                                       
PRINTREACT                                                                       
PRNSIGMABM   1    1                                                              
PRINTET      10   2                                                              

 

 

 

2. RESULTATS DE LA COLONNE B 2  et   B6 

2. 1 Déformations de la colonne B2  

Hauteur : H = 3 m,  Charge égale à 500KN 
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                       Figure 1 Déplacement vertical des nœuds  de la colonne B2 

 

                   Figure 2 : Déplacement  Latéral des nœuds  de  la colonne B2  
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                                     Figure  3 : Rotation des nœuds  de  la colonne B2  

 

2.2  Module tangent et contrainte dans la section de béton  de la colonne B2 

 

                                  Figure  4 : Module tangent t = 133min11sec 
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                           Figure  5 : Contraintes à t = 48min32sec  

        

                          Figure  6 : Contraintes à t = 21min36sec  

http://www.rapport-gratuit.com/

