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Leçon 10 - Résistance au feu des constructions en béton préfabriqué 
 
10.1  Généralités 
 
Le comportement constructif d'un bâtiment en béton lors d'un incendie est un phénomène complexe 
à cause du nombre important de paramètres différents qui entrent en jeu. La façon actuelle classique 
dont on calcule la résistance au feu des bâtiments est fort incomplète. Toute la procédure de 
conception est très fortement simplifiée. Seuls la section des éléments et l'enrobage des armatures 
sont vérifiés à la lumière de certains critères de résistance au feu. La vérification de la stabilité 
générale sous l'influence d'actions directes ou indirectes dues à l'incendie est totalement absente. 
Seuls quelques programmes informatiques complexes traitent le comportement global de la 
structure, mais ils ne sont pas encore à la portée de n'importe quel concepteur. 
 
Le but de cette leçon est de donner au concepteur une meilleure compréhension du comportement 
d'une construction en béton lors d'un incendie, pour qu'il comprenne quelles sont les actions directes 
et indirectes qui entrent en jeu et la façon dont la construction y réagit. Ceci doit dès lors permettre 
de réaliser une meilleure conception en matière de résistance au feu que le simple calcul de la 
résistance de certains éléments en béton, tel que cela se pratique couramment. 
 
Les exigences en matière de résistance au feu d'un bâtiment sont définies dans les règlementations 
nationales. Elles définissent la durée de résistance de la construction au feu - en général une courbe 
de feu normalisée ISO - pour différents types et dimensions de bâtiments. Le concepteur doit 
vérifier la conformité de la construction aux exigences de résistance au feu. 
 

 
Les principales courbes nominales 

 
10.2  Exigences de base 
 
L'aptitude d'une construction en béton à conserver sa fonction portante pendant la durée exigée est 
exprimée comme suit: 
 
  Ed,fi(t) ≤  Rd,fi(t) 
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où: Ed,fi(t) est la valeur calculée de l'effet des actions au moment t de l'incendie  
 Rd,fi(t) est la valeur de calcul de la résistance de la construction aux températures 
élevées au moment t. 

 
Pour répondre aux exigences ci-dessus, on fait appel à 3 critères de base: 
 
• La stabilité est symbolisée par le critère "R"; on considère qu'on est conforme à ce critère 

lorsque la fonction portante est maintenue pendant la durée exigée. 
• L'isolation thermique par le critère "I"; on considère qu'on est conforme à ce critère lorsque 

l'augmentation de température moyenne sur toute la surface non exposée ne dépasse pas 140°K 
et l'augmentation en chaque point de cette surface ne dépasse pas 180°K. Ce critère doit être 
considéré comme un état limite de service. 

• L'étanchéité aux flammes par le critère "E"; on considère qu'on est conforme à ce critère lorsque 
la fonction de séparation, c'est à dire l'aptitude à empêcher le passage du feu ou des gaz brûlants, 
est maintenue pendant la durée exigée. Pendant un essai au feu, le critère de « l’étanchéité aux 
flammes » n’est plus satisfait lorsqu’une nappe de coton déplacée à une distance de 2 à 3 cm 
d’une ouverture s’enflamme spontanément. En pratique cela veut dire qu'il faut prendre les 
précautions nécessaires pour éviter le passage du feu à travers les fissures, les joints ou autres 
ouvertures. 

 
Selon la fonction qu'un élément de construction exerce dans le bâtiment, les critères suivants 
devront être respectés: 
 
- Uniquement la fonction portante: la résistance mécanique (critère R) 
- Uniquement une fonction de séparation: l'intégrité (critère E) et si nécessaire, l'isolation 

(critère I) 
- Fonction portante et de séparation: les critères R, E et si nécessaire I 
 
Dans la leçon 10 on traitera principalement du critère "R". 
 
10.3 Comment réagit un bâtiment à un feu intense? 
 
10.3.1 Réduction des propriétés des matériaux 
 
Lorsqu'un incendie se déclare dans une partie de bâtiment, la température monte très rapidement, 
du moins s'il y a suffisamment de matériel combustible et d'oxygène. Les parties exposées de la 
construction se réchauffent en fonction de la conductivité thermique des matériaux: très 
rapidement pour l'acier exposé, assez lentement pour le béton. Deux phénomènes viennent 
s'ajouter au niveau des matériaux: une réduction de la résistance mécanique et des dilatations 
thermiques. 
 
Le Tableau 10.1 donne une indication de la résistance mécanique résiduelle du béton, des armatures 
de béton armé et des armatures de précontrainte en fonction de la température. Les valeurs sont 
extraites de l'Eurocode 2 "Design of concrete structures - Part 1.2: General rules - Structural fire 
design" [1]. Des informations supplémentaires concernant la relation contrainte-déformation 
peuvent être trouvées dans ce même document. 
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Béton Armature de béton armé 

granulats 
siliceux 

granulats 
calcaires 

laminé à chaud 
(classe N) 

formé à froid 
(classe N) 

Armature de 
précontrainte 
(classe B) torons 

et fils 

 
Température 

θ [°C] 

f c,θ / fck f c,θ / fck f sy,θ / fyk f sy,θ / fyk f py,θ / (0,9 fpk) 
20 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 
100 1,00 1,00 1,00 1,00 0,99 
200 0,95 0,97 1,00 1,00 0,87 
300 0,85 0,91 1,00 1,00 0,72 
400 0,75 0,85 1,00 0,94 0,46 
500 0,60 0,74 0,78 0,67 0,22 
600 0,45 0,60 0,47 0,40 0,10 
700 0,30 0,43 0,23 0,12 0,08 
800 0,15 0,27 0,11 0,11 0,05 
900 0,08 0,15 0,06 0,08 0,03 
1000 0,04 0,06 0,04 0,05 0,00 
1100 0,01 0,02 0,02 0,03 0,00 
1200 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

 
Tableau. 10.1 Caractéristiques des matériaux béton, acier de béton armé et armature de 

précontrainte 
 

La température des constructions en acier non protégé va évoluer très rapidement à travers tout le 
profil, à cause de la grande conductivité thermique de l’acier et de la faible massivité du profil. 
La situation du béton est fort différente. Le réchauffement se fait de façon beaucoup plus 
hétérogène sur la section et la longueur des éléments de construction. Un plancher en béton 
pourra par exemple, après une heure d'incendie présenter une température de 600°C à la face 
inférieure et de 60°C à la face supérieure. L'armature du béton qui se trouve en partie inférieure 
va se réchauffer et perdre progressivement sa résistance. Le béton qui l'entoure ralentit très 
fortement son réchauffement. A une certaine température, l'armature ne pourra plus résister aux 
tensions présentes et il y aura rupture. On appelle cela la "température critique". Pour un 
recouvrement d'armature de 25 mm par exemple, la température critique de l'armature (500°C) 
sera atteinte lors d'un incendie violent après 90 minutes environ, alors que pour un recouvrement 
de 35 mm elle ne sera atteinte qu'après 120 minutes. Ces données proviennent de l'Eurocode 2 
partie 1-2 [1]. Pour les armatures de précontrainte cette température critique est diminuée de 100 
à 150°C et le recouvrement devra être augmenté de plus ou moins 10 à 15 mm pour la même 
résistance au feu. 
 
Mais d'autres phénomènes vont également apparaître, tels que les déformations thermiques. 
Les éléments vont se déformer suite aux répartitions inégales de température: les poutres et 
colonnes vont se dilater longitudinalement, les planchers et murs également longitudinalement 
mais aussi transversalement. 
 
Il semble donc y avoir une différence importante entre la stabilité au feu des constructions 
métalliques et en béton. Pour les constructions métalliques, dans la pratique c'est la stabilité des 
éléments individuels qui est déterminante (défaillance de la protection) tandis que pour le béton 
préfabriqué c'est l'ensemble de la construction, avec ses détails de liaison qui sont critiques et 
rarement l'élément individuel. 
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10.3.2 Dilatations thermiques 
 
Lorsqu'un incendie se déclare en plein milieu d'un grand bâtiment, les dilatations thermiques 
seront bridées par la construction environnante - on parlera de "blocage" - et de grandes 
contraintes longitudinales et transversales apparaîtront. Dans le cas où le feu apparaît au bord 
d'un bâtiment, les dilatations longitudinales seront bien moins bloquées. Les incendies qui se 
propagent à plusieurs travées donneront lieu à des grandes déformations qui se cumulent aux 
extrémités. Un petit calcul démontre par exemple facilement que pour une augmentation 
moyenne de température de seulement 100°C, le plancher ou la toiture de 100 m de long (4 
travées de 25 m) va déjà s’allonger de 100 mm. 
 

 
Fig. 10.2 Efforts de compression dans une construction à ossature  

à cause de la dilatation thermique bridée 
 
 
La dilatation des poutres ou planchers nervurés sera bien plus grande que pour les planchers plans. 
Les poutres et nervures sont exposées au feu sur trois faces. La température sera donc plus uniforme 
sur toute la section. Les planchers pleins vont moins se dilater longitudinalement mais vont se 
courber à cause de l’élévation de température différente entre la face exposée et la face supérieure. 
 
Les incendies plus courts, mêmes s'ils sont plus intenses, vont provoquer moins de dilatation que 
les incendies plus longs et moins intenses, car le béton a besoin de beaucoup de temps pour se 
réchauffer. Ceci permet de comprendre que la sollicitation thermique associée à la courbe 
standardisée ISO et limitée à une durée déterminée de développement du feu n'est pas toujours 
l'action du feu la plus défavorable. 
 
10.3.3 Déformation des sections 
 
Pour les éléments qui ne sont exposés que d'un seul côté - par exemple les dalles planes - il y 
aura, à côté des déformations en longueur et en largeur dans le plan des éléments, des 
déformations des sections transversales. 
A cause d'une répartition inégale des températures, la fibre exposée au feu se dilatera bien plus 
que les fibres supérieures plus froides. Ceci va provoquer une courbure de l'élément. La 
déformation ne sera pas directement proportionnelle au gradient de température, car ce dernier 
n'est pas linéaire. La déformation transversale sera par contre plus ou moins linéaire, ce qui 
induira des contraintes de compression internes dans les parties supérieures et inférieures de la 
section, et des contraintes de traction en partie centrale (Fig. 10.3). Ces valeurs peuvent être très 
élevées et dépasser largement la résistance à la traction du béton. 
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Fig. 10.3 Déformations et contraintes dans la section du béton suite au gradient de température  

 
Ces déformations transversales provoquent une augmentation du moment aux appuis dans les 
constructions hyperstatiques (Fig. 10.4). La courbure imposée suite à la dilatation de la fibre 
inférieure provoquera des contraintes de traction dans les armatures supérieures, qui atteindront 
souvent leur limite de fluage. 
 
Ligne des moments pour la charge et la dilatation thermique Ligne des moments pour charge normale 

 
Fig.10.4 Augmentation des moments aux appuis pour les structures continues 

 
10.4  Analyse globale d'une construction 
 
Selon l'Eurocode 2 - partie 1-2 [1] et la plupart des normes nationales en matière de sécurité au feu, 
on doit, lors d'une analyse globale d'un bâtiment au feu, tenir compte du mode de ruine le plus 
probable, des caractéristiques thermiques des matériaux des éléments exposés, et des effets des 
dilatations thermiques et déformations. La norme ne spécifie cependant pas la façon dont ces effets 
doivent être pris en compte dans le projet. Par simplification, l'analyse de la sécurité au feu se limite 
donc à l'analyse des éléments de construction individuels. En pratique ça signifie que les sections de 
béton et les enrobages d'armatures doivent respecter certaines valeurs minimales pour une 
exposition à un feu ISO normalisé.  
 
Dans le cas d'incendies réels, on constate cependant que la ruine de constructions en béton 
n'apparaît que rarement suite à une diminution des caractéristiques des matériaux soumis à haute 
température mais presque toujours à cause de l'incompatibilité du bâtiment à reprendre les 
dilatations thermiques. Heureusement, les constructions en béton résistent non seulement très bien 
au feu mais présentent également une grande résistance globale de par leur robustesse et leur 
possibilité de redistribuer les charges. Les cas de ruine par le feu sont donc extrêmement rares. Ces 

compression 

déformation linéaire de 
la section

traction

gradient de température 

compression 
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rares cas de calamités pourraient cependant être évités si le concepteur comprenait ce qu'il se passe 
lorsqu'une construction en béton est soumise au feu et en tenait compte dans son projet. 
 
Bien qu'il n'y ait pas encore eu beaucoup de recherche fondamentale dans ce domaine, il devrait 
déjà être possible de définir une philosophie de conception et de donner des recommandations 
basées sur l'expérience pratique d'incendies et de simulations d'incendies. 
 
Tout d'abord, il faudrait attacher beaucoup plus d'attention à la stabilité générale lors d'un incendie, 
au lieu de se limiter aux éléments individuels comme c'est le cas actuellement. Les formes et 
dimensions de bâtiments, ainsi que le système statique, sont en effet très importants pour le 
comportement d'un bâtiment soumis à un incendie. Les dilatations thermiques, déformations et 
bridages doivent surtout être analysés. Dans le cas de petits bâtiments, la dilatation thermique 
entraînera des bridages beaucoup moins importants que dans les grands bâtiments avec un incendie 
dans sa partie centrale. Dans les bâtiments avec des grands espaces ouverts et peu de joints de 
dilatation, de grandes déformations peuvent apparaître. L'épaisseur ainsi que l'entredistance des 
joints de dilatation doivent être calculés en conséquence. En première estimation, on pourrait par 
exemple vérifier la construction pour une dilatation thermique locale ou du compartiment de 100 à 
150°C. Ceci ferait apparaître immédiatement les points cruciaux et la façon de les résoudre. 
 
Une solution pour les bâtiments à plusieurs étages comme les bureaux e.a. serait de placer les 
noyaux de stabilité le plus au centre possible et de liaisonner tous les autres éléments de 
construction par des articulations. En cas d'incendie, les blocages seront minimes. Les éléments 
de construction isostatiques soumis au feu se dilateront longitudinalement et transversalement. 
La dilatation longitudinale dépend de la rigidité des colonnes et de leurs liaisons. Des colonnes 
élancées avec des liaisons articulées peuvent se déformer et ne provoquer quasi aucun blocage. Il 
n'y aura donc pas de danger de rupture transversale dans les colonnes. Les déformations 
transversales de la construction ne causeront pas de rupture dans les poutres et planchers grâce à 
la grande capacité de rotation de ces liaisons. 
En conclusion, on retiendra que la conception doit tout d'abord permettre les déformations là où 
c'est possible et nécessaire, pour éviter des incompatibilités dues aux dilatations thermiques.  
 

 Liaison articulée  Noyau central 

 
Fig. 10.5 Placement favorable des éléments de stabilité 
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10.5  Vérification des éléments 
 
Selon l'Eurocode 2 partie 1-2 [1] la résistance au feu peut être déterminée à l’aide des tableaux, 
par calcul ou par essais. Habituellement ce sont les deux premières méthodes qui sont utilisées. 
 
10.5.1 Vérification au moyen de tableaux 
 
La résistance au feu d'éléments de construction peut être déterminée au moyen de valeurs 
référencées dans des tableaux pour une sollicitation thermique selon la courbe ISO. Ces tableaux 
ont été établis empiriquement sur base d'essais et de calculs théoriques. Ils donnent des valeurs 
minimales pour les dimensions des sections de différents types d'éléments ainsi que la distance 
axe-parement des armatures principales, en fonction de la résistance au feu exigée. Ces tableaux 
se retrouvent dans l'Eurocode ainsi que dans la littérature spécialisée (cfr. [1], [2]). Ils existent 
pour les colonnes, les poutres, les planchers et les murs porteurs ou non porteurs. En principe 
pour ces tableaux, l’Eurocode considère - à tort ou à raison - que l'effort tranchant n'est pas 
critique. Il est à noter que les ruines par effort tranchant sont très rares. L'information qui suit est 
essentiellement extraite de l'Eurocode 2 partie 1-2 [1] et de la norme produit du CEN prEN 1168 
[5]. 
 
Les valeurs tabulées de l'Eurocode [1] sont basées sur un taux de charge de référence ηfi = 0,7 sauf 
pour les colonnes et les murs porteurs.  Ce dernier est un facteur de réduction du niveau de 
chargement de calcul en situation d’incendie, qui peut être défini comme suit: 
  

1,1,

1,      
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+
+

=  

 
où Gk la valeur caractéristique d'une action permanente 
 Qk,1 l'action variable dominante 
 γG le coefficient partiel d'une action permanente 

 γQ,1 le coefficient partiel d'une action variable  
 ψfi le facteur de combinaison pour les valeurs fréquentes des charges  

 
ηfi = 0,7 correspond à la combinaison généralement admise pour les action accidentelles, avec γG = 
1,35,  γQ,1 = 1,5 et ψfi = ψ1  = 0,5 (pour les habitations, bâtiments résidentiels et bureaux). Si 
l'armature présente est plus importante que ce qui est strictement nécessaire pour les 
températures normales, la distance minimale tabulée de l’axe de l’armature au parement peut être 
adaptée. Pour plus d'informations, voir [1] ou la littérature spécialisée. 
 
Les valeurs tabulées pour la distance des axes d'armatures sont valables pour un acier de béton 
armé. Pour les armatures de précontrainte, il convient d'augmenter la distance de l'axe au parement 
a, pour tenir compte de la plus faible température critique, de 
 

10 mm pour les barres de précontrainte 
15 mm pour les fils et torons précontraints 

 
Lorsque l'armature est placée en plusieurs couches, comme à la Figure 10.6, la distance moyenne am 
ne sera pas inférieure à la valeur tabulée de a. 
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où  Asi la section d'acier (barre, fil ou toron) 

ai la distance de l'axe de l'armature (barre, fil ou toron) a"i" jusqu'à la face 
exposée au feu la plus proche 

 
 

 
Fig. 10.6 Dimensions pour le calcul de la distance moyenne am 

 
Les valeurs tabulées sont valables pour un béton normal (2000 à 2600 kg/m³) de granulats siliceux. 
Lorsqu'on utilise des granulats calcaires ou légers, les valeurs minimales des dimensions de section 
tabulées peuvent être diminuées de 10% pour les poutres ou dalles grâce à la réaction 
endothermique du calcaire aux températures élevées. Il en est de même pour les voiles non-porteurs 
avec granulats calcaires. Cette réduction ne peut être appliquée pour le calcul de la résistance au feu 
des colonnes. 
 
Lorsqu'on utilise les valeurs tabulées, il n'est pas nécessaire de vérifier l'effort tranchant ou la 
torsion. 
 
10.5.2 Méthode de calcul simplifiée 
 
Le calcul s'effectue selon la méthode des états limites. On détermine la capacité portante à l'état 
limite ultime selon la méthode classique, mais avec des caractéristiques de matériaux réduits en 
fonction de la température au moment donné de l'incendie. 
Cette méthode est décrite dans [1] et dans le Bulletin CEB 208 [2]. 
 
Une des méthodes est basée sur l'hypothèse que la section de béton qui atteint une température 
plus élevée que 500°C est négligée et que le béton sous 500°C conserve toute sa capacité 
portante. La méthode peut être appliquée aux éléments en béton armé et précontraint pour les 
charges axiales, les moments fléchissants et leurs combinaisons. Pour les poutres rectangulaires 
exposées au feu sur trois faces, la section effective en cas d'incendie correspond à la Fig. 10.7. 
Cette méthode est valable pour les sections minimales du Tableau 10.8. 
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Fig. 10.7 Section réduite d'une poutre exposée au feu sur trois faces  

 
Résistance au feu R60 R90 R120 R180 R240 

Largeur minimum "b" 
de la section 

90 120 160 200 280 

 
Tableau 10.8 Largeur minimale de la section en fonction de la résistance au feu demandée  

 
Pour déterminer la limite de température de 500°C dans la section, on peut utiliser les profils de 
température qui sont donnés dans [1] et [2] ou dans la littérature spécialisée. 
 
La procédure pour calculer la résistance au feu d'une section en béton armé selon la méthode des 
sections réduites peut s'effectuer comme suit: 
 
(a) Déterminer l'isotherme à 500°C pour l'exposition au feu spécifiée; 
(b) Déterminer la nouvelle largeur bfi et la nouvelle hauteur effective dfi de la section en excluant le 

béton situé hors de l'isotherme à 500°C. Les angles arrondis de l'isotherme peuvent être 
remplacés par des coins droits, comme illustré à la Fig. 10.7; 

(c) Déterminer la température de l'armature dans les zones tendues et comprimées. Ces 
températures peuvent être évaluée à partir des distributions de température qui sont données 
dans l'Eurocode 1992-1-2 Annexe A, dans les manuels ou dans la littérature spécifique, et est 
considérée comme la température au centre de l'armature. Certaines barres d'armature peuvent 
tomber hors de la section réduite, comme sur la Fig. 10.7. Elles peuvent néanmoins être prises 
en compte dans le calcul de la capacité portante ultime de la section droite exposée au feu. 

(d) Déterminer la résistance réduite des armatures dues à la température selon le Tableau 10.1.; 
(e) Utiliser la méthode de calcul conventionnelle pour déterminer la capacité portante ultime de la 

section droite réduite de béton. La Figure 10.9 montre un modèle de calcul pour la capacité 
portante d'une section rectangulaire d’une poutre exposée au feu sur trois faces. 
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 b largeur de la section droite 
 bfi largeur de la section droite réduite 
 d hauteur de la section droite 
 dfi hauteur utile de la section droite réduite 
 z bras de levier entre les armatures tendues et la zone comprimée 
 λx voir méthode de calcul conventionnelle en état limite ultime  

(habituellement 0,8 x) 
 

Fig. 10.9 Distribution des contraintes à l'état limite ultime pour une section de béton rectangulaire 
 
Pour les sections en T, la zone comprimée réduite se retrouve généralement dans la section de la 
membrure. Dans ce cas, la section en forme de T est calculée avec bfi égal à la largeur de la 
membrure et z et dfi comme à la Figure 10.9.  
 
De par le caractère accidentel d'un incendie (action accidentelle), il ne faut pas utiliser la même 
valeur de calcul pour la charge utile qu'à température normale, mais bien une charge réduite, la 
partie fréquente de la charge totale. La probabilité de se retrouver avec l'entièreté de la charge de 
calcul en cas d'incendie est en effet minime. Dans l'Eurocode 0 [3], le facteur de réduction pour la 
valeur fréquente de la charge pour les bâtiments résidentiels et de bureaux est égale à ψ1  = 0,5. Pour 
ces mêmes raisons, on peut également utiliser un coefficient de sécurité réduit pour les 
matériaux: γm  = 1. 
 
La méthode des sections réduites peut être appliquée pour la flexion, le cisaillement et la torsion de 
poutres et dalles, où la charge est principalement distribuée uniformément et où la conception à 
température normale est basée sur une analyse linéaire. Lorsque la méthode simplifiée est utilisée 
pour les éléments sans armature de cisaillement, il faut avoir une attention particulière pour les cas 
où de la traction est créée dans la fibre neutre à cause d'une répartition non-linéaire de température 
dans la section (par exemple pour les dalles de plancher alvéolées - voir section 10.6.4). 
 
Cette méthode ne s'applique pas aux colonnes dont le comportement structurel est affecté par des 
effets de second ordre en cas d'incendie. L'Eurocode 2 partie 1-2 [1] donne de plus amples 
informations à ce sujet. 
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10.5.3 Essais en laboratoire 
 
En général les essais sont effectués sur des éléments simples, appuyés isostatiquement. La charge 
correspond aux combinaisons de charges fréquentes. Pendant la période de 1960 à 1980, il y a eu 
beaucoup d'essais et d'études sur les éléments préfabriqués: poutres, colonnes, éléments TT et dalles 
alvéolées précontraintes. Les essais ont été réalisés sur un grand nombre de sections avec différentes 
dispositions d'armatures et différentes épaisseurs d'enrobage par rapport à la face inférieure et aux 
faces latérales. Il existe de nombreux rapports d'essais à ce sujet. On n'effectue plus aussi souvent 
d'essais aujourd'hui. De plus, on constate qu’à cause des dimensions limitées des fours (4 à 6m de 
long), et de la longueur des éléments préfabriqués qui vont de 6 à 40 m; les essais ne sont pas 
adaptés et il faut trouver d'autres méthodes pour déterminer la résistance au feu d'éléments 
préfabriqués. 
 
Pour des éléments simples, appuyés isostatiquement soumis à la flexion, le critère de stabilité "R" 
pour l'état limite ultime est atteint lorsqu'on obtient une flèche de 1/30e de la portée ou lorsqu'une 
certaine vitesse de flexion est dépassée. Pour les colonnes, l'état limite ultime est atteint pour une 
certaine valeur de la déformation longitudinale de celle-ci. 
Des données précises peuvent être trouvées dans les normes nationales. 
 
10.6  Résistance au feu d'éléments préfabriqués précontraints 
 
Les sections suivantes donnent des informations spécifiques pour la résistance au feu d'éléments 
préfabriqués en béton. Ces données proviennent de l'Eurocode 2 partie 1-2 [1] et du Bulletin CEB 
[2]. 
 
10.6.1 Poutres 
 
La résistance au feu de poutres préfabriquées en béton armé et précontraint est généralement 
déterminée à partir de valeurs tabulées. Pour ce faire, il faut remplir les conditions suivantes: 
 
- Les poutres sont normalement exposées sur trois faces (la face supérieure est protégée par des 

éléments de plancher ou de toiture.) 
- Les tableaux sont valables pour les sections reprises à la Figure 10.10. 
 
   (a)            (b)          (c) 

 
Fig. 10.10 Définition des dimensions des différents types de poutres 

 
- Pour les poutres à largeur variable (Figure 10.10b) la valeur minimale pour b est définie à 

hauteur du centre de gravité des armatures de traction. 
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- La membrure inférieure des poutres en I doit avoir suffisamment de masse pour garder la 
température des armatures en dessous d'un certain niveau pour lequel les tableaux ont été 
établis. Cette condition est satisfaite lorsque :  
a) la hauteur effective deff de la membrure inférieure ne dépasse pas 

 
  deff = d1 + 0,5 d2  ≥ bmin 

 
  avec bmin égal à 220 mm pour R120 et 380 mm pour R180 
 
b) lorsque la largeur réelle de la membrure inférieure b n'est pas supérieure à 1,4 bw (bw est la 

largeur réelle de l'âme, voir Figure 10.10c), et lorsque  b.deff < 2b²min, la distance de l'axe 
au parement pour les aciers de béton armé ou de précontrainte doit être prise égale à :  

 

   a
b
b

b
d

aa weff
eff ≥−= )85.1(

min

 

 
avec deff et bmin définis comme ci-dessus 
  
Pour la plupart des poutres en I standard avec une largeur b ≥350 mm, b.deff est supérieur 
à 2b²min et la règle précédente n'est alors pas d’application. 

 
- Pour les armatures situées dans les angles des poutres à un lit d'armatures, la distance de l'axe à 

la face latérale de la poutre doit être augmentée de 10 mm pour les poutres de largeurs jusqu'à 
celles définies dans la colonne (4) du Tableau 10.11. 

 
- Les ouvertures dans l'âme n'ont pas d'influence sur la résistance au feu pour autant que la section 

subsistante de l'élément dans la zone de traction ne soit pas inférieure à Ac = 2b²min où bmin est 
donné dans le Tableau 10.11. 

 
Le Tableau 10.11 indique les valeurs minimales des distances des axes des armatures aux parements 
inférieurs et latéraux de poutres sur appuis simples sans moments sur appuis, ainsi que les valeurs 
minimales des largeurs de poutres et de leurs âmes. Ce tableau provient de l'Eurocode 2 partie 1-2 
[1] - tableau 5.5. Une éventuelle modification de celle-ci entraînera une modification de ces valeurs. 
 
 

Dimensions minimales (mm) Résistance 
au feu 

normalisé 
Combinaisons possibles de a et bmin, a étant la distance moyenne 
des axes des armatures au parement et bmin étant la largeur de la 

poutre 

Epaisseur 
d'âme  

bw (classe WC) 
(1) (2) (3) (4) (5) (6) 

 
R 60 

 
 

R 90 
 
 

R 120 
 

 
bmin = 120 

a = 40 
 

bmin = 150 
a = 55 

 
bmin = 200 

a = 65 

 
bmin = 160 

a = 35 
 

bmin = 200 
a = 45 

 
bmin = 240 

a = 60 

 
bmin = 200 

a = 30 
 

bmin = 300 
a = 40 

 
bmin = 300 

a = 55 

 
bmin = 300 

a = 25 
 

bmin = 400 
a = 35 

 
bmin = 500 

a = 50 

 
100 

 
 

100 
 
 

120 
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Dimensions minimales (mm) Résistance 
au feu 

normalisé 
Combinaisons possibles de a et bmin, a étant la distance moyenne 
des axes des armatures au parement et bmin étant la largeur de la 

poutre 

Epaisseur 
d'âme  

bw (classe WC) 
(1) (2) (3) (4) (5) (6) 

 
R 180 

 
 

R 240 
 
 

 
bmin = 240 

a = 80 
 

bmin = 280 
a = 90 

 
bmin = 300 

a = 70 
 

bmin = 350 
a = 80 

 
bmin = 400 

a = 65 
 

bmin = 500 
a = 75 

 
bmin = 600 

a = 60 
 

bmin = 700 
a = 70 

 
140 

 
 

160 

asd = a + 10 mm;  asd est la distance de l’axe des aciers à la paroi latérale de la poutre dans le cas des 
armatures d’angle (câble ou fil) des poutres présentant un seul lit d’armatures. Pour les valeurs de 
bmin supérieures à celles données dans la colonne 4, aucune augmentation de la valeur asd n'est 
requise. 
Les valeurs indiquées de bw proviennent du DAN (Document d'Application National) belge de 
1999. 
Pour les poutres précontraintes, a doit être augmenté de 10mm pour les barres d'armatures et de 
15mm pour les fils et torons. 
 
 
 

Tableau 10.11 Dimensions et distances de l'axe des armatures au parement minimales pour les 
poutres sur appuis simples sans moment sur appuis en béton armé et précontraint 

 
10.6.2 Colonnes 
 
La résistance au feu des colonnes dépend de différents paramètres: 
 
- Taille et élancement des colonnes 
- Niveau de chargement 
- Excentricité du 1er ordre 
- Résistance du béton  
- Armature 
- Distance de l'axe des armatures à la surface 
 
De nombreux essais au feu ont été effectués sur des colonnes en béton dans le passé. Il existe 
maintenant des programmes informatiques complexes qui permettent de déterminer la résistance au 
feu de colonnes armées et précontraintes, qui tiennent compte de tous les paramètres cités ci-dessus, 
y compris le flambement. Les règles de conception suivantes sont limitées aux constructions 
contreventées. 
 
Selon l'Eurocode 2 partie 1-2 [1] la résistance au feu des colonnes sous feu ISO peut être déterminée 
selon deux méthodes dites de « valeurs tabulées ». 
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La méthode A est basée sur l'équation suivante: 
 
           8,1]120/)[(120 nblaf RRRRRR

i
++++= η  

où: 

           ]
ωα

ωµη +
+−=

)/85,0(
)1(100.[83,

cc
fif i

R  

 µfi = NEd,fi/NRd niveau de chargement de calcul en situation d'incendie 
 Ra  = 1,60 (a - 30) 
 Rl      = 9,60 (5 - ℓ0,fi) 

Rb     = 0,09 b' 
Rn     = 0 pour n = 4 (armatures d'angle uniquement) 

                      = 12        pour  n > 4  
a       est la distance de l'axe des barres d'acier longitudinales au parement (mm); 25mm ≤ a ≤ 80mm 
ℓ0,fi     est la longueur efficace du poteau en conditions d'incendie; 2 m ≤ ℓ0,fi ≤ 6 m 
 La longueur efficace d'une colonne en condition d'incendie ℓ0,fi peut être estimée égale 

à ℓ0 à température normale dans tous les cas. Pour les bâtiments contreventés pour 
lesquels la résistance au feu normalisé est supérieure à 30 min dans le cas de colonnes 
continues, la longueur efficace ℓ0,fi peut être prise égale à 0,5 ℓ pour les étages 
intermédiaires et 0,5 ℓ  ≤ ℓ0,fi  ≤ 0,7 ℓ pour l'étage supérieur, expression dans laquelle ℓ 
est la longueur réelle de la colonne (axe d'étage à axe d'étage) 

b' = 2Ac / (b+h) pour les sections rectangulaires 
 = Øcol pour les sections circulaires 
200 mm ≤ b' ≤ 450 mm; h ≤ 1,5 b 
ω est le ratio mécanique d'armatures à température normale: 

          
cdc

yds

fA
fA

=ω  

αcc est le facteur de résistance à la compression, qui tient compte des effets à long terme 
sur la résistance mécanique. La valeur pour les actions normales est entre 0,8 et 1,0. 
La valeur à prendre en compte ici est la valeur à froid soit 0,85. 

 
En situation d'incendie , la résistance de calcul à la compression du béton est fcd,fi = αcc,fi . fck/γc,fi = 
1,00.fck/1,00 = fck à comparer avec fcd = 0,85.fck/γc à froid. 
 
Les graphiques suivants donnent le résultat du calcul de l'équation ci-dessus pour un certain nombre 
de colonnes courantes. Les calculs sont établis pour une résistance caractéristique fck = 50 N/mm².  
 
L'Eurocode 2 partie 1-2 [1] donne au Tableau 5.2a les dimensions minimales conservatives (ω =0 et 
ℓ0,fi =3m ) pour la largeur des colonnes et la distance de l'axe des armatures au parement pour des 
colonnes de longueur ℓ0,fi ≤3m. 
 
La méthode A est applicable pour une excentricité maximale du premier ordre qui sera fixée dans 
l’annexe nationale belge entre 0,15h à 0,40h. 
 
Symboles : b : largeur de la colonne 
 h : hauteur de la colonne 
 µfi (mufi) : niveau de chargement 
 n : nombre de barres d'armature longitudinales 
 a : distance axe armature-paroi
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La méthode B est également uniquement valable pour des constructions contreventées. Elle est 
basée sur des calculs empiriques prenant en compte les effets du second ordre et la réduction des 
caractéristiques mécaniques du béton et des aciers en fonction du champ de température.  
 
- niveau de chargement maximal 
- excentricité du premier ordre e/b ≤ 0,25 avec emax = 100 
- élancement  λfi = ℓ0,fi /i ≤ 30 
- pourcentage d'armatures ω 
 
Les résultats sont donnés au Tableau 5.2b de l'Eurocode 2 partie 1-2 [1].  
 
L'Eurocode 2 partie 1-2 donne en Annexe informative C un grand nombre de tableaux avec les 
résultats de calcul de colonnes en cas d'incendie et en fonction de la résistance au flambement de 
constructions contreventées. Les tableaux donnent les dimensions minimales des sections et des 
armatures en fonction de l'élancement (jusque 80), de l'excentricité du premier ordre (e avec e/b 
jusqu’à 0,5), du pourcentage d'armatures et du niveau de chargement. 
 
10.6.3 Cloisons 
 
Les cloisons ne doivent satisfaire qu’aux critères d'isolation thermique "I" et d'intégrité "E". 
L'épaisseur minimale de cloison ne peut être inférieure aux valeurs du Tableau 10.13. Si on utilise 
des granulats calcaires, les valeurs données peuvent être réduites de 10%. Pour éviter une 
déformation thermique excessive et les pertes d'étanchéité qui en résultent entre le voile et la dalle, 
il convient que le rapport de la hauteur libre du voile à l’épaisseur du voile n’excède pas 40. 
 

Résistance au feu 
normalisé 

EI 60 EI 90 EI 120 EI 180 EI 240 

Epaisseur de voile 
minimale (mm) 

80 100 120 150 175 

 
Tableau 10.13 Epaisseur minimale des voiles non porteurs (cloisons)  

 
Les voiles porteurs ont une épaisseur standard allant de 140 à 240 mm (exceptionnellement 300 
mm). La résistance au feu moyenne de 60 min est atteinte sans dispositions particulières. Pour des 
résistances aux feu supérieures, les données du Tableau 10.14 sont valables. 
 

Dimensions minimales (mm)  
Epaisseur de voile / distance de l'axe au parement (*) pour 

µfi = 0,35 µfi = 0,70 

Résistance 
au feu 

normalisé 
Voile exposé sur 

un côté 
Voile exposé sur 

deux côtés 
Voile exposé sur 

un côté 
Voile exposé 
sur deux côtés 

REI 90 120/ 20 140 / 20 140 / 25 170 / 25 
REI 120 150 / 25 160 / 25 160 / 35 220 / 35 
REI 180 180 / 40 200 / 45 210 / 50 270 / 55 
REI 240 230 / 55 250 / 55 270 / 60 350 / 60 

(*) L'enrobage exigé par l'EN 1992-1-1 est normalement déterminant 
 µfi  = NEd,fi / NRd       où    NEd,fi   est la valeur de calcul de la charge axiale en cas d'incendie  et 
NRd est la valeur de calcul de la capacité portante du voile à température normale  

Tableau 10.14 Dimensions et distances de l’axe des armatures au parement minimales pour les 
voiles porteurs en béton armé 
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10.6.4 Dalles alvéolées précontraintes 
 
Depuis les années 1970, plus d'une centaine d'essais ont été réalisés sur des dalles alvéolées 
précontraintes dans divers laboratoires en Europe, aux USA et au Japon. Les résultats ont 
démontré que lorsque les essais ont été réalisés avec des liaisons normales entre les planchers et 
leur structure d'appui, on peut obtenir une résistance au feu de 2 à 3 heures en flexion et en effort 
tranchant. 
 
La résistance au feu en flexion est principalement influencée par la résistance réduite des 
armatures de précontrainte en fonction de la température. La Figure 10.15 donne des profils de 
température en partie inférieure de la section de béton de dalles alvéolées. Des essais en vraie 
grandeur ont démontré que l'évolution de la température dans les zones d'armatures de 
précontrainte est pratiquement indépendante de l'épaisseur des dalles. 
 

 
 
 

Fig. 10.15 Température des dalles alvéolées lors 
d'un feu ISO pour un béton à granulats siliceux 

 
La résistance à l'effort tranchant des dalles alvéolées précontraintes en cas d'incendie est dépendante 
de l'augmentation des contraintes de traction dans les nervures à cause du gradient de température et 
de l'augmentation de la longueur de transmission de la précontrainte des armatures de précontrainte 
à cause d'un glissement possible des torons.  
 
Pendant l'incendie des contraintes de traction apparaissent dans les nervures des dalles alvéolées à 
cause de l'incompatibilité entre la dilatation thermique induite sur la section et la déformation des 
éléments. A cause de la dilatation thermique des fibres inférieures, la dalle va se courber. La 
déformation résultante se produit de façon linéaire sur la section, contrairement au gradient de 
température, qui suit une loi parabolique. Ceci induit des contraintes de compression en partie 
supérieure et inférieure et des contraintes de traction en partie centrale. Ces contraintes de traction 
font apparaître des fissures dans la partie centrale de la section. La recherche dans ce domaine est 
abordée en [4]. 
 
Pour obtenir suffisamment de résistance au cisaillement, il faut faire en sorte que les fissures qui 
apparaissent restent fermées pour conserver une transmission des efforts de cisaillement grâce à 

Te
m
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 °C
 

Distance des axes des armatures de précontrainte 
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l'effet d'inclusion (interlocking effect). Les sections de béton fissurées peuvent en effet 
transmettre l'effort tranchant tout aussi bien que les sections non fissurées à condition que la 
fissure ne s'ouvre pas. Les surfaces des fissures sont rugueuses et permettent, grâce au crantage, 
de transmettre l'effort de cisaillement. Par le développement de bielles, une contrainte de traction 
latérale est créée. Dans le cas de dalles alvéolées, cet effort est repris par le chaînage transversal 
aux appuis. Les essais et calculs ont montré que ces armatures de chaînage sont parfaitement 
capables de reprendre ces contraintes latérales et donc de permettre un transfert total des efforts à 
travers les fissures. Les liaisons suivantes y jouent un rôle essentiel: 
 
- Les armatures dans les alvéoles découpées ou dans les joints longitudinaux entre les éléments de 

plancher au droit de l'appui. Les armatures se situent dans la partie centrale de la section, là où 
les contraintes thermiques surviennent (Figure 10.16). 

 
- Les chaînages périphériques sont également bénéfiques pour le maintien de l'effort tranchant en 

cas d'incendie. Les chaînages périphériques empêchent directement et indirectement la 
dilatation des planchers, par la rigidité de la poutre de chaînage et de la structure d'appui, et par 
la cohésion des éléments entre eux. 

 
- Les couches de solidarisation structurelles augmentent la résistance au feu du plancher, d'une 

part directement grâce à la masse et rigidité supplémentaire et d'autre part indirectement, par 
la cohésion renforcée entre éléments. Tout comme pour les chaînages périphériques, la 
couche de solidarisation plus froide permet de limiter la dilatation thermique et de favoriser 
le phénomène d'inclusion. Ceci a été constaté pendant les essais au feu. 

 
- La semelle inférieure des poutres d'appui métalliques doit être protégée contre le feu pour 

garantir la réaction aux appuis à travers toute la partie inférieure de la dalle. La transmission 
de cette réaction aux appuis uniquement par des étriers de suspension au-dessus des poutres 
d'appui (Figure 10.16.b) est déconseillée car elle causera des contraintes de traction 
supplémentaires dans les nervures et diminuera la résistance à l'effort tranchant des planchers 
en cas d'incendie (voir [4] et Leçon n° 6 de ce cours). 

 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 10.16 Liaison des dalles alvéolées par bétonnage (a) et par poutre d'appui métallique (b) 
 
Pendant des essais on a constaté que les torons de précontrainte peuvent glisser. Ce phénomène se 
manifeste surtout dans les dalles sur appuis simples, sans liaisons aux appuis. La longueur du 
glissement varie de quelques mm à 10 mm voire plus. Le glissement est principalement causé par 
les contraintes de traction qui apparaissent dans les nervures des dalles alvéolées à cause de la 
dilatation thermique (section 10.3.3). 
 
Les essais ont démontré que le glissement peut être en partie ou presque complètement évité en 
incorporant des armatures ou étriers dans la masse de béton qui entoure les torons aux 
extrémités. Dans ce cas, les armatures dans la poutre de chaînage limiteront le glissement aux 
appuis. Les petits diamètres des armatures de précontrainte ont également un effet bénéfique sur 

ø 12 mm Protection de la face inférieure 
de la poutre métallique 

a) b)
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le glissement. Les fils de précontrainte ne présentent quasiment pas de glissement. Dans tous les 
cas, on conseille de tenir compte d'une plus grande longueur d'ancrage de la précontrainte pour le 
calcul au feu, par exemple 1,50 ℓpt, (ℓpt étant la valeur de base pour la longueur d'ancrage). 
 
Calcul de la résistance au feu de dalles alvéolées 
 
La résistance au feu des dalles alvéolées précontraintes peut être calculée selon la méthode décrite à 
la section 10.5.2. Ci-dessous le calcul a été effectué pour la flexion en état limite ultime R120 d'un 
élément d'épaisseur de 265 mm. 

 

Fig. 10.17 Modèle de calcul en état limite ultime au feu d'une dalle alvéolée 
 
La résistance à la flexion soumise à un feu ISO de 120 min peut être calculé comme suit: 
 
- type de dalle : h = 265 mm 
 
- armature de précontrainte: 10 Ø ⅜ ' at a1 = 40 mm   As = 10 x 51,6 = 516 mm² 

 4 Ø ⅜ ' at a2 = 60 mm     As = 4 x 51,6 = 206,4 mm² 
 
- température torons:  1e couche : a1 = 40 mm → θi = 440 °C et  f py,θ = 0,36 x 0,9 fpk 
         = 0,36x0,9x1860 N/mm² 
 2e couche : a2 = 60 mm → θi = 300 °C et  f py,θ = 0,72 x 0,9 fpk 
      = 0,72x0,9x1860 N/mm² 

- bras de levier    axhz −−=
2
8.0  → x = 17 mm 

 
- moment fléchissant  MRU,120  =  516 x  (0,36x0,9x1860) x (265 - 6,8 - 40)  

 + 206,4 x  (0,72x0,9x1860) x (265 - 6,8 - 60) 
  = 67,85 + 49,30 = 117,15 kNm 
 
Le poids de la dalle est 3,8 kN/m², la couche de finition pèse 1,2 kN/m² et la charge utile vaut 3,0 
kN/m² (Eurocode 1 - Espaces de bureaux). La valeur de calcul du moment en état limite ultime 
vaut donc : 
 
  MdU,fi = 1/8 (γG,fi . Gk + ψfi ..γQ,fi..Qk)x L² 
   
En calcul au feu  ψfi = 0,5 (voir 10.5.2). La valeur de MdU pour une portée de 12 m vaut donc :  
 
  MdU,fi = 1/8 ((3,8 + 1,2) + 0,5 x 3,0) . 12² =  117,0 kNm        
 
  et  MdU,fi < MRU,120 
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Déterminer la résistance au feu par tableaux 
 
La résistance au feu de dalles alvéolées armées et précontraintes peut également être déterminée à 
l'aide de tableaux. Le Tableau 10.18 provient de la norme produit du CEN pour éléments de 
planchers alvéolés [5]. Ce tableau donne l'épaisseur h de la dalle et les valeurs de la distance de l'axe 
des armatures au parement a en fonction de la résistance au feu requise pour les planchers sur 
appuis simples en béton normal avec des granulats siliceux. Il est identique à celui donné en [1]. 
 
 

Distance minimale des axes a (mm) Résistance au 
feu normalisé 

Epaisseur 
minimale de 
dalle h (mm) 

Armature de 
béton armé 

Fils et torons de 
précontrainte 

 
R 60 
 
R 90 
 
R 120 
 
R 180 
 

 
120 

 
140 

 
160 

 
200 

 
20 
 

30 
 

40 
 

55 

 
35 
 

45 
 

55 
 

70 

 
Tableau 10.18 Epaisseur minimale de dalle et distance des axes d'armatures au parement pour des 

dalles alvéolées sur appui simple 
 
10.6.5 Dalles TT 
 
La résistance au feu des dalles TT dépend de la section droite des nervures, de l'épaisseur de l'âme et 
de l’enrobage des armatures. Le Tableau 10.11 est d'application pour les dimensions minimales des 
sections et les distances des axes des armatures principales correspondantes en fonction de la 
résistance au feu exigée. 
 
10.7  Résistance au feu de liaisons structurelles 
 
Les principes et solutions qui sont utilisées pour la résistance au feu des éléments de construction 
restent valables pour la conception des liaisons : section de béton minimale et suffisamment 
d’enrobage d'armature. La philosophie est basée sur la grande protection au feu du béton. La plupart 
des liaisons en béton ne nécessitent normalement pas de dispositions complémentaires. C'est 
également le cas pour les détails aux appuis comme les appuis en néoprène, puisque celui-ci est 
protégé par les éléments environnants. Les autres dispositions ont trait à la capacité des liaisons à 
reprendre de grandes déformations et rotations éventuelles. Ci-dessous, on donne quelques 
recommandations concernant certaines liaisons particulières. 
 
- Liaisons par goujon (ou broche) 
 
Les liaisons d'appuis isostatiques entre éléments préfabriqués ont un excellent comportement au feu 
grâce à leur grande capacité de rotation. Les liaisons par goujon sont une bonne solution pour 
transmettre les efforts horizontaux pour les appuis isostatiques. Elles ne nécessitent pas de 
disposition particulière contre le feu puisque le goujon est bien protégé par le béton environnant. De 
plus, la liaison par goujon renforce la rigidité de la construction par son comportement semi-rigide. 
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Suite à un déplacement horizontal, un couple de forces internes se crée entre le goujon et le béton 
environnant, permettant d'obtenir une rigidité supplémentaire en état limite ultime. Ce phénomène 
n'est normalement pas pris en compte lors de la conception, mais donne néanmoins une sécurité 
supplémentaire. 
 
- Liaisons poutre-plancher 
 
Les liaisons entre les planchers préfabriqués et les poutres d'appui se trouvent dans la zone froide de 
la construction et ne sont dès lors pas atteintes par le feu. L'emplacement des armatures de chaînage 
longitudinales dans le plancher (longitudinales, c'est à dire dans le sens de la portée) est de 
préférence situé au milieu de l'épaisseur du plancher, sinon on utilise des armatures en épingle.  
 
Pour les planchers continus, l'Eurocode 2 partie 1-2 [1] prescrit de placer suffisamment d'armatures 
supérieures de traction dans le plancher pour pouvoir reprendre les éventuels passages de moments 
positifs à négatifs. 
 
- Liaisons et accessoires métalliques 
 
Les accessoires mécaniques pour les liaisons doivent être protégés contre le feu de même façon que 
les autres éléments de structure. Les accessoires métalliques qui sont entourés de béton auront une 
température inférieure à ceux qui ne le sont pas, à cause de la faible conductivité thermique du 
béton. 
Il est cependant conseillé de prévoir suffisamment de protection au feu sur les parties exposées des 
liaisons, comme les boulons, les profilés métalliques, etc. 
 
- Joints 
 
Les joints entre éléments préfabriqués doivent être détaillés de façon à satisfaire aux critères de 
stabilité, d'intégrité et d'isolation. 
 
Les joints longitudinaux entre les planchers préfabriqués et les murs ne nécessitent normalement 
aucune protection particulière. Les conditions pour l'isolation thermique et l'intégrité structurelle 
sont une épaisseur de joint (élément plus couches de finition) correspondant à la résistance au feu 
exigée. Les joints doivent rester fermés. Cette dernière condition peut être satisfaite par les 
armatures de chaînage dans le joint périphérique. Les joints entre les murs coupe-feu et les colonnes 
doivent être liaisonnées sur toute la hauteur avec des armatures, ou bien il faut prévoir un profil 
spécial dans la section de la colonne (Figure 10.19). 
 

Fig. 10.19 Liaison entre colonne et mur Rf 
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10.8 Essai au feu d'un bâtiment industriel préfabriqué 
 
En 1973 un essai au feu a été réalisé sur un hall industriel par le laboratoire de Résistance au feu 
de l'Université de Gand. Cet essai avait plusieurs objectifs: 
 
- Réaliser une analyse scientifique d'un véritable incendie. Des essais de laboratoire donnent 

en général des résistances au feu bien plus faibles que celles constatées en réalité. Ceci est 
principalement dû aux conditions d'essais très sévères où toutes les conditions les plus 
défavorables sont cumulées, comme : des conditions aux appuis isostatiques sans liaisons, et 
une très grande charge calorifique. 

- Comparer l'intensité et la durée de l'incendie selon la courbe ISO aux conditions réelles d'une 
charge d'incendie de 125kg de bois sec scié par m² de surface au sol. 

- Démontrer que les constructions préfabriquées ont une bonne résistance au feu. 
 
Le bâtiment avait une surface au sol de 12 x 18 m et une hauteur utile de 6m sous poutre. 
Le squelette comprenait trois portiques, composés de 2 colonnes et d'une poutre précontrainte de 
18m de long. Le revêtement de toiture était composé de différents types d'éléments et il y avait 
également un petit plateau intermédiaire (Fig. 10.20).  
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Fig. 10.20 Coupe et plan du bâtiment expérimental 

 
Environ 80 thermocouples ont été placés dans le bâtiment pour mesurer la température dans les 
éléments et dans le bâtiment. 
 
Le bâtiment préfabriqué a très bien résisté au feu et aux importantes dilatations thermiques. 
Pendant l'incendie, on a constaté qu'après un léger retard la température a suivi la courbe ISO 
pendant environ 70 minutes. 
 
Après l'incendie, on a procédé à une analyse précise des éléments et matériaux utilisés. Une des 
poutres de toiture a été réparée avec du béton projeté sans aucun ajout d'armatures. Cette poutre a 
ensuite été testée au Laboratoire Magnel. La poutre a cédé à une charge qui était 2,45 fois 
supérieure à la charge autorisée à température normale, c'est à dire environ la même charge 
qu'une poutre neuve. On a également effectué une série d'essais avec les autres éléments, mais 
sans les réparer préalablement. Tous les résultats étaient supérieurs à la charge de service 
calculée. Une description détaillée de l'essai peut être trouvée dans la revue BETON [6]. 
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