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Cette deuxieme édition tient
compte des nouvelles valeurs des
conlraintes limites de {'acier a
I'état-limite de service définies
dans Yes Recommandations pro-
visoires relatives @ la modificotion
des régles de prise en compte de
Io fissuration et @ l'emploi des
bétons a hautes performances en
date du 25 juin 1997 cosigné
par le président de la commis-
sion BAEL-BPEL-EC2, par le SEFRA,
le LCPC et le C5TB.

Pratique du BAEL 91 integre ces
maodifications et présente, a partir
des lois classiques de Ta résist-
ance des matériaux, et aprés
rétude des méthodes de calcul
propres a chaque sollicitation
élémentaire (eflort normal, effort
ranchant, moment fléchissant,
moment de lorsion) et au
flambement, le dimensionne-
ment des éléments de base d'une
slructure {tirant, poteau, pou-
tre, dafle).
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Deuxiéme édition’

Chaque chapitre comporte un
rappel de cours suivi d’un ou
plusieurs exercices d'application
traités en détail. Ces exercices
sont accompagneés de nom-
breuses informations utiles pour
les caleuls : valeurs des charges,
contraintes limites, caracté-ris-

tiques des aciers en barres, for-

mulaire pour poutres isostatigues,
calculs de sections et moments
d'inertie, etc.

Cet ouvrage est extrail du cours
de I'Ecole Spéciale des Travaux
Publics (ESTP) professé jusqu’a
ces derniéres années par Jean
Perchat et repris depuis par jean
Roux. li s'adresse aux étudiants
en batiment et génie civil, aux
techniciens, ingénieurs et proje-
teurs désireux d'acquérr les
mécanismes et ordres de gran
deur couramment pratiqués cn
calcul des ossatures en bélon
arme ou de mettre & jour leurs
connaissances dans ce domaine.
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PREFACE

Un titre sans prétention mais qui annonce clairement le théme ; deux auteurs qui ont largement
pratiqué la construction et qui savent exposer simplement la science du béton armé, ¢’est un
plaisir pour moi de préfacer cet ouvrage dédié aux ingénieurs d"aujourd’ hui et de demain.

Jean Perchat est ingénieur des Arts et Manufactures. Entré 4 la Fédéralion Nationale du
Batiment en 1953, il a eu le privilége de fréquenter dés le début de sa carrigre les *Grands” du
béton armé de I’époque, tels que I. Blévot, R. Chambaud, N. Esquillan et P. Lebelle. Ceux-ci
Pont associé A leurs réalisations, & leurs études et & leurs recherches théoriques et expérimen-
tales. Une fois ses classes faites, ils I'ont introduit dans les commisstons nationales de régle-
mentalion, présidées, entre autres, par A. Caquot, J.R. Robinson, el dans les instances interna-
tionales. Jean Perchat a ainsi participé activement & la rédaction des Ragles BA 1960, CCBA
68 et BAEL et des Recommandations 1965 de I' ASP ; au Comilé euro-international du béton,
il a, de 1974 & 1978, présidé la commission ehargée d'¢laborer le “Code-modéle CEB-FIP
pour les structures en béton”, ce qui I'a mené directement, en 1980, dans le groupe de
rédaction international de I'Furocede 2 ol il représentail, avec R. Lacroix, le point de vue
(rangais,

Ses fonctions a ta FNB, ob 1l dirigeait le service “Régles de Calcul”, onl cessé en 1990.
Parallelement, Jean Perchat a mené une longue carriére d’cnseignant du béton armé. Ses ucti-
vités professionnelles le plagant a la source méme de I'évolution des méthodes de caleul et de
la réglementation, il a pu dispenser un cours réactualisé en permanence. Il a ainsi enseigné a
I'Fcole Supéricure des Travaux Publics de 1961 a 1991, avant de passer le flambeau 2 I'un de
ses assistants el ancien éleve, Jean Roux. I a aussi animé de nombreuses sessions de [ormation
continue, tant en France que dans divers pays étrangers. 1l a déja pubhié plusieurs ouvrages ou
articles sur le béton armé ou précontraint. Jean Perchat o enseigné au Centre de Hautes Etudes
de la Construction pendant prés de quarante ans. Titulaire de la chaire de Béton Armé depuis
1977, il s’est finalement reliré en 1996.

Jean Roux est ingénieur de I'Ecole Spéciale des Travaux Publics et du Centre des Hautes
Etudes de la Construction.

Entré au Départemenl des Quvrages d’Art de la SNCF en 19735, il prend aussilét une part aclive
dans |'équipe d'étude des ouvrages de la ligne nouvelle a trés grande vitesse de Paris-Sud-Est.

A partir de 1981, A la Direction des Etudes Générales ei de la Recherche, il met au point un
programme d’étude géométrique des tinnels qui permettra, par la recherche des Iracés de voie
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compatibles avec la géomeme du nmned pour nn cabarit de véhicule donné, de 1éduire consi
dérabement les colts de “mise av gabarit™ des tunnels de la SNC

De retour au Pépariement des Ouvrages d"Arr en 1983, i devient responsable des ¢tudes tech
nigues et informaugues de la Divisian des Tunnels, dans un domaine ob la Résistance des
matériaux et la Mécanique des Sols sont si étroitement confrontées.

Son cxpérience el ses compétences lui valent plusicurs missions A I'étranger pour des projets
de rénovation de tunnchs, auxquels il apporte toules ses connaissances techniques et écano-
miques.

Intépré a Ja SNCEF dans une solide équipe dingénieurs émérites, tels que . Gandil,
C. Trufandicr, J. Tyraud, A Rozitre, Jean Roux gande le comtact avec "Ecole Spéciale des
Travaux Publics en tant que Maitre assistant puis Professeur de béton armé. 11 est apas

Professeur de Résistance des Matériaux au Centre Jes Hautes Etudes de Ta Construction depuons
1983,

Le présent ouvrage a trois objectiy

- il est d”abord un vade-mecum de Uingénieur par le rappel constant des bases de la Résis-
tance des Matériaux, fondement fogiyue de wute réflexion sur Ia eonstruction ;

— il est aussi U'image vivante d’un cours agréable. Certes il faut y trouver {a trame de

‘ I'exposé théorigue et la rigueur de la formule car i} s agit bien 13 de régles et de normes,

mais P’exercice appliqué et expliqué y ajoute Pexemple, 'utile et le concret -
q )

— il est enfin un recours pour ingénieur confirmé, en lui présentant tes derniercs évoli-
lions, qui refévent d expérimentations ou de dispositions réglementatres dans ane dyna-
mique d’actuatité et de progrés.

Sous la double signature de Jean Perchat et de Jean Roux, qui furent dans 1a relation de maiue
a €leve avant d'ceuvrer dans une fructueuse collaboration. cet ouvrage arrive i son heure pow
tous ceux qui participent iy lared éibier et de comstame

L CHAMBRON

Ingénieur en Chel des Ponts et Chaussées
Diectewr honoraire de 'Equipement de Ta SNCT

AVANT-PROPOS

Les derniéres mises a j egles de cale ; s : : .
. fernicres mises a jour des chlc.s de L-’l](_UI des ouvra en BElon armé aux états
fimites dites Réples BAEL 91 sont applicables deputs e 195 juiller g5

et ouviage, extrait du cowrs de héton armé professé i I'Eeole -
(LLSTP)Y jusqu'i ces toutes dernidres années par I, PERCHAT et o
imegre ces modifications, est desting

~enale des Travius Pablics
ntenant par L ROVIX, qui
—aux projetears, éléves-ingénieurs, jeuncs ingénicurs ct dta, W avant e béton arme 3
P vy L [

leur programme d’études, désirenx d’acquérir les mécanisin, .

e ¢ \ et ordres de grandeur cou-
iamment pratiqués dans le domaine du caleul des structures .

génie civil en béton arme,
— asi quaux ingémeurs confirmés qui seuhaitent appliquer cetement les derniers erre.
ments réglementaires,

Apres quelques rappels sommaires de Résistance des Matériau
suble de connaitre avant d’aborder le cateul d’une construction . quelque matériau que ce
soit). puis des généralités concernant I'évaluation des sollicitation. .
matériaux acier et béton, chaque chapitre est consacré aux méth,.,
sollicitation élémentaire (traction simple, compression simple, 11, | an semple. ) ee g per-
med d'aborder dans les derniers chapitres les caleuls relatifs aus
constric tion sunple (dalles, pontres, planchers, ).

maticre qu'il est mdispen-

cUdes camcténstiques des

ssode caleu! propres 3 une

ldments constitutils G upe

Clague chipritre est organisé en deux parties -

Brdes rappels de cours comprenantics méthodes de calenl et e I L e 1t o

des demanstiations et des explications permettant de comprer C e fdement - enit

Bapre et expénmental ainst que leur philosophic,

hl . M A N H i
- 1] H plusienrs exercices sali : - thC N
yun ou plusieurs exercices d application commentés el des mplements perimetan de

visuahser les technigues et hypothéses en méme temps que i ey une expéneiee el de

“bonnes” habitudes dans le domaine du béton ariné appliqué a.., DAGIMCRTS ! aus (v

publics

Siles Regles BAEL se prélent bien aux caleuls iformatiques, 0,6 ous o PAs At neces-
saire, devant Ta multiplicué des langages de programmation (b ¢ o pascal. ). de
douner, chaque fois que Uusage d’un micre-ordinateur se justifian ..
Nous avens préféré donner plutdt des organigrammes et enchainen,,
meni des processus de calcul que te lecteur pourra aisément (ranseis,.

s programmes de caleuols.
nts exphicitant e déroule-
sur son ardmateur .
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Les nombreuses informations relatives au génie civil (valeurs des charges permanentes et
d’exploitation, contraintes limites des matériaux, caractéristiques géométriques des aciers en
barres, formulaires pour poutres isostatiques, tableaux de caractéristiques des sections, ...) ren-
cantrées en parcourant les divers chapitres faciliteront Ia tiche du technicien dans I'élaboration

de ses projets,

Cet ouvrage n'a pas la prétention d’éure exhaustif et complet dans ce vaste domaine qu’est
le béton armé (ce n’est qu’un extrait du cours de UESTP). 1l a pour seul objectif de bien faire
comprendre les méthodes de calcul propres au béton armé aux états-limites, de répondre aux
interrogations et de facililer la tiche de 'ingénieur d'études qui appliquera les Régles

BAEL 91.

AVERTISSEMENT

Dans cette nouvelle édition de « Pratique du BAEL 91 », les auteurs ont introduit les nou-
velles valeurs des contraintes limites de I'acier 4 1’état-limite de service, telles qu’elles sont
définies dans I'additif aux Régles BAEL 91 préparé par la Commission de suivi EC.-3AEL-
BPEL présidée par R. LACROIX. La nécessité d’atténuer, pour les bétons courants, la sévérité
des valeurs résultant de |'application stricte des Régles BAEL 91 s’est révélée 2 I'usage. Pour
ces bélons, les nouvelles limites proposées conduisent A des dimensionnements quasi iden-
tigues A ceux des Regles BAEL 83, en cas de fissuration préjudiciable, mais légérement plus
favorables en cas de fissuration rés préjudiciable.

L' additif précité étend par ailleurs le domaine d’application des Régles aux bétons de résis-
tance caractéristique comprise entre 60 et 80 MPa. Les modifications corrélatives des données
et formules de base sont nombreuses et importantes. En tenir compte, méme en se bornant 4
les mentionner, aurait exigé une refonte totale du présent ouvrage. Compte tenu du caractére
exceptionnel, actuellement, de I'emploi de tels bétons, ceux-ci restent hors du domaine visé
par « Pratique du BAEL 91 ». \

Les auteurs ont mis A profit cette nouvelle &dition pour expliciter certains points coinme,
par exemple :
— le pourcentage minimal d'armatures transversales dans le cas de torsion et d’effort tran-
chant combinés ol les Régles BAEL 91 laissent matigre 2 interprétation,
= les formules forfaitaires pour 1’évaluation du mement limite ultime réduit et Ia contrainte
& prendre en compte pour le calcul des aciers comprimés, dont les expressions ont éié
modifiées pour y faire apparaitre les paramétres qui contribuent a leur établissement,
— les organigramimes de calcul qui ont 1€ revus, dans un souci de clarification, afin J évi-
ter certaines erreurs d'interprétation.

Les Auteurs.
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CHAPITRE 1

RAPPELS DE RESISTANCE
DES MATERIAUX

Ce chapitre rassemble les notions de base indispensables en Résistance des Matériaux pour
bien aborder les calculs de béton armé selon les Régles BAEL 91 Il se présente donc plutdt
sous la forme d'un aide-mémoire.

I. RAPPELS DE COURS

1. CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES
1.1. MOMENT STATIQUE-CENTRE DE GRAVITE

® Pour une surface I repérée par rapport aux axes Oy et Oz :

{2)

y
™
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ed

. i 2. MOMENTS ET PRODUITS IPINE 5
m On appelie AIRE d'une SURFACLL la quantic . ‘ 1.2.MOM INERTI

® On appelle MOMENTS DXINERTIE de la surface I, par rapport aux axes (A). Oz et Oy,

les quantités :
S=l dz

2 Izzﬂ vld¥
. oy : |52 - z
® On appelle MOMENTS STATIQUES de la surface ¥ pai rapport aux axes {A) Oz.ct Oy. IA-H; d¥)e==
. Iy=||z2
les quantites | v H;__ 22
ydX
5 ® On appelle PRODUIT IV INERTIE de la surface £ par rapport aux axes Oz et Ov 1a quan-

1té :
o
z

w On appelic CENTRE DE GRAVITE (ou BARYCENTRE) de b surface Z, le point Gde

¥ dont les coordonnées sont délinies par les relations

| On appelle MOMENT DVINGRTIR POLAIRTE de la surface X par rupport au pomt O 1
guantité

1.3, REMARQUIES
(A) est delimie Q

w1 o <drstanee ilu centre de pranité Goa s .
| S e pon O est choist au centre de pravitd G -

7= ya = O ol LE MOMENT STATIQUE PAR RAPPORT A UN AXE PASSANT PAR
I.LE CENTRE DE GRAVITE EST NUL,

m 1} est possible dobtenir le moment d'inertie de Paire T par addition des moments 3 mey-
tic des aires T, constituamt 1 aire 2 -

DS T IA():)=ﬂ52_dz +ﬁ52d2
5 %,
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R Sil, =0, les axes Oz et Oy sont dits : AXES PRINCIPAUX D'INERTIL .

M Le produit d’inertie est nuf si I'un des axes Oz ou Oy est axe de syméirie de 1'aire Z :

Iyz=ﬂ y.z.dX +H yz.dX
2% 2,

Iyz=0

w Comme r2= y2 + z2, on peut exprimer le moment d'inertie polaire en fonction des

moments d’inertie :

xﬂ r2d¥ =ﬂ(v2+zz).d2=ﬁ y2d¥ +H z2d¥
z b bX h)

1.4. CHANGEMENT D’AXE-THEOREME DE HUYGHENS
Ln posant :
A’ = axe passant par le centre de gravité Gde Z,
A = axe quelconyue paralléie A A7,
d = distance entre ces deux axes,

ona:

8d=8+4d
d'ob

J(s' +d)%dy =ﬂ 824y +2dH§'.dZ +d2H dy
> p > z

»

=T ar 2

Ruppels de Résistance des Matériaux

1.5. FORMULES USUELLES

Y
Y
3
vr'=L
3
v= h{2B+b
3[B+b
h3[B2+4Bb4b2] h[B+2]3]
36[B+b . h{B+2b)
[B+b] YV *3(B+b]
v=y'=R
_(3m-4)R
_(9x?—64)R" VST 3%
2% ._4R
vV T3

5

|
l
I
|
|
l
I
a
l
l
l
l
l
l
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2 THIEORIE DES CONTRAINTES

2.1 PRINCIPE D"EQUIVALENCE

| X

L5 = surtace A normale umgue divisant le corps en deux domaines (D) et (D).
¥ = section communc i (D) et (1,0,

SN = systeme des Torces de contact exercées pan (0 sur (D) 2 travers £ 5.
S(FE}) el $(F) = actions apphyquées au domaine de gauche (Dg) et de droite (D).

En écrivant, d'unce part. Péguilibre de la partic (1Dg,) du solide et, d"autre part, celm Jde
Fensemnble du solide, puis en idenufiant ces deux relations :

(i) + st =0 | sl = sl

S{in)+ )=

Maou:

il y a équivalence entre le sysitme des forces appliquées au domaine de gauche (D) et e

i systeme des forees ransmses par (D) 0Dy, a vavers Insurtace X,

2.2. DEFINITIONS

2.2.1. Vecteur contrainle

AL Hant une surlace lemenane de Lo e centre AL s A est La résultante des forces de

comact transauses pat (D a 0o masers AL on défmit le VECTEUR CONTRAINTE
[l

l t= lim Lt

AT —0 b2

2.2.2. Facettes

® On appelle FACETTE un Eément d wre dX e I,

Rappels de Résistunce drs Matérian

B On grserade coté de la facette situé du cdté du maériau consers ¢

® Ou orientera la normale A la facelte vers iiéricur du damaing conaerve

2.3 PRINCIPE ACTION-REACTION

Les Tacelles contigués H : i i ;
! s gucs appartenant aux deux domaines (D) ¢ (D)) sont soumises o des
contraintes L opposces, mais de méme sens compte tenu de 'ovientation de 't

anoviate noain
facette

2.4, PRINCH’E DE CONTINUITE

Les continntes refatives 3 deux fagettes parallefes, infiniment vonsines, distastes de Js. ne
different enire etles que d un infiniment petit du méme ordre que dx

dx
e A at
‘ t+—a;(—-dx

IS FAISCEAU DES CONTRAINTIES
2.5.1. Notations

Toute lacelte st détinie par sa normale orieniée

Le vecteur contrainte agissant sur une tacetie dont Ja nornmle est paralieie a Pun ddes ases
Ox;. Ox~on Oy, se décompose en -

- une composante normale o, portée par la normale Ox, i Ia Taceue,

- deux composantes 1, et Ty portées par les deu autres axes O et Ony
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2.5.2. Réciprocité des cisaillcments

m Pour le 1étragdre QABC repéré dans Ox,x,x; (tétragdre élémentaire), les aires des

facettes sont obtenues par -

AABC=ds

1
Aoac =ns .ds-—z" duy .dxq

-1
4408C=n1 .ds~= 7 dxz dxa

1
AdOAB=n3 . dS="2_ d.xl . dxz

n, = cosinus directeur de la facetie dont la normale est parailele a Ox;.

m La contrainte agissant sur la face ABC vaut:

m Les faceties OBC, OAC et ABC sont soumises aux coniraintes représentées sur la figure

ci-aprés :

Rappels de Résistance des Matériaux

d’on, en multipliant fes contraintes par I’aire des facettes, les composantes des efforts xyy

vant les axes valent :

Projection
Facetto——2uT| %1 05z Oxy
OBC 0;9npds lenlds 'rnnlds
OAC T, npds | 0,,nyds 'Tzanzds
' OAB ‘r31n3ds T32n3ds 033n3ds
ABC ~tyds | -tyds| —tyds

et en écrivanl que la projection des efforts suivant chacun des axes de coordonnées ¢y

nulle, on obtient :

%

—S(_f) di aux forces
agissant «a droite»
du tétraedre.

-t ids +0J; inids +z T inj ds=0

3 #iJ

=004 o
1- Yid 11’2T31n3
=1

m Pour la facette OAC dans le plan Oxx,



I
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|
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IS
_

X3
.\ Ninfiniment petit
t © dx3 devant dxj
cllnlds
Hoy e o —— =
1€ 7310495 S
Tl3n1ds
033n3d5

i ¢ ; e ' CTH -
Aux infiniment petits du second vrdre pies, les moments en O donnen

41

d'ou .

dx dxy
Ty & f:T” ny s ’;‘

|
n (k:] de, obyoet ny b = - dxg
) 5, 2

Lk, dy dy - | Ty e iy dx = 0
6 6

e { o
soit, en simplifiant par - by dey dey - T =Ty
¢

Cette démonsuation étant valable dans lew trors plans, on en déduit:

. - t I

3 THIEORIE DES POUTRES

3.1. POUTRE

1 Glimité “OntoUr
® Une POUTRE est un solide engends¢ pur une mre planc (£} délimitée par un canle
fermé dont le centre e gravité G décrit une courbe (C) delespace de telle sorte -

- que le phan de (2} st toujours normal & la tangente en G a la courbe (C),

: iours paralléle & b
- que 1a uajectoire dectite par un point P queleonque de (£) sott toujours parallele a fa
caurbe (C).

Rappels de Résistance des Maléruun

3.2 SECTION DROITE

B 1. e plane (2) est appelée : SECTION DROITEE ou PROYIL
& {ille peut étre

- planec ou évidée,

constante ou lentement variable, pow pouvolr résister notanunent aux < (orts au

voisinage des appuis

® Lcs dimensions de la section droite doivent étre peties relativement a Ta longocin par

cowtue putr G s la courhe (C).

33 FIBRE MOYENNE

® b courbe (O déerite pa e centre de gravitd G de la seciion drone est Jdiie
LIGNE MOYENNE de fa poutre.
W Swivant Lotormwe de da ligne moyennce, on abtient -
- une POUSTRE DROITE Joesque () est une deoite,
Sune POUTRT GALCHE Torsque (C) est une cautbe ganche,
ut AR foisque 1) est une courbe plane ouverte,

un ANNE AU orsgue (€ est une cowbe plane fermdée,

FIRRE ou

nne POUTRE A PLAN MOYEN lorsque £0) est une cothe plase dans le plan de

tre de o section droite (appelé PLAN MOYEN).

Iin désignant par -
I, = plos grande denension transversale de la section drode,
b = plos petie donension transvessale de la section droite,

R = rayon de courbuie de Ly ligne moyenne,

3.4, DOMAINE DE VALIDITE DES HYPOTHESES DE LA THEORIE DES POUTRES
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T = rayon de lorsion de la ligne moyenne,

L. = longueur développée de la poulre,

il faut :

B A Y S T S

Rappels de Résistance des Matériaux 13

W Remarque :

Pour les poutres & plan moyen, Gy est dans le plan moyen.

W Le systéme des forces extérieures agissant sur la partie (Dg) se céduit, au centre de gravi-
té G de la section droite, 2

{R_(s) = RESULTANTE GENERALE
M(s) = MOMENT RESULTANT

he

— <

b_10

L(ﬂ(i :poutres
30 L 5
_1_<E<L .arcs
100 L 5

L s .poutres courbes
ht

r=R ou 7

B Dans le repére Gxyz, lié au centre de gravité G de (L), la décomposition des efforts
s"écrit, pour la section d’abscisse curviligne s -

Dol :

{E{s):N.;+V,.;+VL.;
M(s):T.x+M,.;+M;.;

+, ELEMENTS DE REDUCTION

{.1. EFFORTS SUR UNE SECTION DROITE

m Repére associ€ au centre de gravité de la section droite (L) :
Gx, orienté de la gauche vers la droite sur la tangente A la ligne moyenne,

Gy eL Gz, portés par les axes principaux d'inertie de la section droite.

S B Bt e s, L

— la résultante générale R se décompose en

N = EFFORT NORMAL porté par Gx,

V= {z" = EFFORTS TRANCHANTS dans le plan de (F).
T

— le moment résultant M se décompose en :

T = COUPLE DE TORSION d*axe porté par Gx,

M= {:: " = MOMENTS FLECHISSANTS dans le plan de (5).
Z
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N L.
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12, EFFORT NORMAL ET TRANCHANT S2ARTTCULATION

Nous asons déling Vellont nornmal (respe tranchant) relatf i da section (XY de centre dJe - A o
PP . . . . I S ¥4 A . s .

gravité (od ahscisse curviligne s, comne étant égal - PPt s opposant a foute translation. mans

Autorisant fes potations
- a la composanie stivanl Gy (resp dans le plan de fa section) de la résoltante des forces

appliquées sur fa parhe de poutte constituée par Uensemble des scetions dioites dont fes
centres de yravilé ont des absersses curvilignes inféneures a s (FORCES DI GAUCHI®,
- & I"'opposé de la composante swvant Gx (resp. dans le plan de la section) de 1 résultanie
des forces appliquées sor la partie de poutse constituge par 'ensemble des seclions

drontes dont les centres de gravité ont des abselsses curvilipnes supéricies i s (FORCES
DEDROITE).

1.3 MOMENT FLECHISSANT ET COUPLE DE TORSION

De la méme mamere, fe moment NMéchissant fou e couple de torsion) refatii & la sechion (1)
de centre de gravité God abecisse curviligne s est défini comme dtant égal

= a b composanie située dans le plan de la section droite (ow stvant Ta nornale Gx) du
moment résultant des torees appliguées sur la partie de poutre constituée pan enseinble
des secnons drinfes dont les centres de gravité ont des abscisses curvilignes inléoeures o

s (FORCTES DE GAUICHE),

- - ~ M < \““
® Decux composantes de §a réaction dappui. a

le Gy du mement résultant des forees appliquées sur la partie de poutre constilude pa

' ) ] B Appui interdisant towte translation ¢ y
Uensembie des sections drones dont les centres de gravité ont des abscisses curvilignes sHtion ¢l toute rot
supéricures i s (FORCES DE DROITIS)

ation
5. CONDITIONS GENERALES D'APPUI DES POUTRES
AL APPUL SIMPLE

w Appui g nempedhe Tedeplacement gue dans Te sens perpendiculaiie 8 aa surface Un
el appur permiet e nansLaven sunvane b ase Oxcet Lrotation audont de Pase Oy,

L

BN
A

W Denx composantes de fa iéaction

@ STTRTT,

appur et une du moment d encastiement

ou

6. SYSTEMES ISOSTATIQUES BT HWYPERSTATIQUHS

S I

. . . 5.3 ENCASTRE T
‘ | - Popposé de la composante située dans le plan de la section dioite (ou suvant b nenna- , ENCASTREMENT PARFAT
I

| ]‘_).zlpl'(’.‘\‘ le principe fondamental de Ja Stahiggne

: i solide est en equlibre a b systéme
“ l I_. . i M s " H N . . . )
| (B ) des forces qui lui sone appliquées (charges et réactions dappuny e Saunvalent doun
W Uine seule composante de b réacton dappi systeme de forees nul Cela conduit, dans e cos pingial o, ¢ not
. A AL AU [TRTITRTEN
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B Par conséquent :
r = nombre de réactions cl moments d’appui inconnus,
k = nombre d’équations fournies par Ia Statique (k < 6),

si r = k, le systtme est dit ISOSTATIQUE et les équations de la Statique permettent de
déterminer toutes les réactions d'appui,

sir >k, le systzme est dit HYPERSTATIQUE d’ordre r — k car il manque 1 — k équations
pour calculer toutes les réaclions d'appui,

sir €k, le systtme est dit INSTABLE puisqu’il y a k —r équations surabondantes.

m Dans le cas de forces agissant dans le plan moyen et de couples d'axes perpendiculaires a
ce plan, k€3 (cf. V,=M, =T =0).

7. EQUATIONS INTRINSEQUES DES POUTRES DROITES

7.1. CONVENTIONS DE SIGNE

W On sc bornera 2 |’¢tude des poutres a plan moyen chargées dans leur plan :

p(x) = densilé de charge suivant Gx,
q(x) ='densié de charge suivant Gy,
¥(x) = densité de couple d’axe normal au plan moyen.

v
T v dwo

+
{x)
_)

m Les conventions de signe pour les charges sont indiquées sur la figure ci-dessus.

Rappels de Résistiance des Matériaux

7.2. EQUILIBRE DU TRONCON ELEMENTAIRE DE POUTRE

B Le trongon GG’ limité par deux sections droiles
Cisses respectives X et x + dx est en €quilibre sous |'a
- des charges appliquées : p(x), q(x) et y(x),

- des éléments de réduction des forces de gauche - M NetV, o
— des éléments de réduction des forces de droite

infiniment voisines (Z) et (') d"abs-
ction :

dM
M+ — dx, N+ﬁd>(el V+ﬂdx

dx dx dx

W Par projection, il vient :

dx

IN*‘P(X)dxk(N-l-dﬂdx)zo
V—q(x)dx—(V+ﬂdx):0
dx

M+v-¢‘~+"{(x)dx-
2

M+M(k)+(V+ﬂm)$:0
dx d /2

B Abris sl Lo . .
pres simplification, il vient, en négligeant les infiniment petits d'ordre supérieur a 2

dN

— =p(x)

dx

dv

—=~q(x)

dx

dM

== V00 + 100
X




18 PRATIQUIE DU B '\I[ o1

e oo R"I’l’“’"l’f(' Rf‘\ﬂ."um( (,’”Mm“,{,,“

8. RELATIONS CONTRAINTES-EIFFORTS

dl
O=—E=~=-Elatby+c
8.1. LOI DE HOOKE F ]

m Toute contrainte normale est accompagnée d une dilatation uniaire : N Celte dquation tracuil le PRINCIPE DE PIGEAUD
—de méme direction gue {a contrainte, o
l - de signe opposé a la contrainte, 8.3. CHAMP DES CONTRAINTES NORMALLIZS
- proportionnelle & 1a contrainte . -
—— B D apres le principe d Equiv

| dl

alence, le sysiéme des forces de contact est équis
dg=-FE—

1eme des forees de gauche. alentaur vy
I est appelé MODULE D' ELASTICITE ou MOILE D' YOUNG.
8.2. PRINCIPE DE NAVIER-BERNOULILI

W Les variations unitaires de longuew df

{

7 des tibres dans le plan Je fa secuon drotte (déplacement sumple = rotation + (ransfation).

song des tonctions hindaires des coordonnées y ot

S(odZ)=S(Fg)=(N ¥, M)

dH dx M Nous abtenons (f(ll?rL' )

T~
o)
=
+
o
b
T

gdZ =N resultante générale
| -
Jj ayd? =M,
I 2 noment resultant
ode=~Hy
AVANT APRES
)
DEFORMATION DY
apres le prneipe de Puyeaud - 6 = - Ela + by +cz) = o+ Py + w dab le syaieme
W On a donc pour ! =dx. e en v ! |
_(]ii =a "HL\' to7 Q’jf i +6Jj o +TU e
LS P >
Eo o omtion/Gn o Gy p
i b el translation ff de +'8JJ yzdz +7’Jj ¥z dZ:MZ
d o1, la lor de Hooke s'éenit 2 =
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—_—
————

2 ® Dans le cas d'une section rectangulaire, sur les (it é :
cxﬂ zd¥ +ﬁﬂvz d¥ +7ﬂ z2d2=-Hy 3 | e
> 3
z = 5 y
m Or, par définition du centre de gravitéd et des axes principaux d’inertie /I\

H yd3, =U zdT=0 et Hyzdz=0 -

)3 )X z

m D’ob, compte tenu de 1a définition des aires et des moments d*inertie :
N ¢

a|l a5 =¥ @S=¥ x5 i

¥

Blly2az My -- I, . i

z ==> Blz=Mz ==> § B=7" §

b3 z H 8.4. SOLLICITATIONS PARTICULIERES
M !
’Yﬂ z2dZ=-Ny TIy=-Hy T :
V L
z
m Le systéme des forces de gauche se réduit, au centre de gravité de la section droite, 3
& On obtient donc : ’
P - un effort normal
o= 04 Py 472 0= N s M:.y My.z * positif pour une compression,
S I 1,

* négatif pour une traction.

& [a contrainte normale, due a la flexion composée déviée, dans une section droile homo- W Dans ces conditions, la contrainte norimnale et le déplacement dus 2 [a compression ou 4 la
a
géne el élastique a plan moyen vaul :

traction simple, dans une section droite d'une poutre homogéne e flastique, valens ;

b4
T

) Hy.
o=, Mz.y Hy-z S X
i - dl
S=aire de la section Mz v d ——= —&?-———g-:_._EHS_
droite,

I. =moment d'inertie/Gy,
I_=moment d’ inertie Gz .

()

8.4.1. Compression et traction simple I
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8.4.2. Flexion simple

C I auche se réduit, au centre de gravité de T secnon drone oun
| e svsitme des forces de gauche se réduit, au centre <e gravité de la s
moment [léchissant M, d axe G,

# Dans ces conditions. la contramnte normale due 7 1a flexion simple. dans une section dioi-
b s s.
le humogene et élastique, vaul :

<)

Y
T

1 b

| 'ow deux sections drotes (Z,) et (Z5), infinhinent voisines. dustantes de dx el sountses o
"action 3 un moment Béchissant M,

; ¢ fihreg gmes (v = 4 :
I | & Pour une sechen reclangulaire, sur les fibres extrémes (y = £ h/2)

Rappels de Résstence des Mese i

i
.t

(%)

® Dapres la loi de Hooke, la déformation redative de fa fibre dordonnée ¥ vaul -

dt o) M,

.t
de TR,
Ua voration relative doy entre ley deun seciions ey
Ji M iy
diy —

o i+ -
vooLL Y g

B Douda valen de Bconrbnre de 1o figne moyenne

8.4.3, Flexion dévige

W Le systéme des forees de gauche se réduit, au centre de er

avité de Ta seetion droite, 3 -
— unr moment fléchissant M, ¢ axe Gy,

-un moment f1échissant M, daxe (Gz.
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i éplac i a la flexion
m Dans ces conditions, !a contrainte normale et les déplacements relatifs dus a la
déviée, dans une section droite homogene et élastique, valent :

M.y My.z
i Iz - IY
dfy My
dx EIy
0, My
dx EIg

® Pour une section rectangulaire, sur les fibres exirémes (y =+ h/2 etz =1 b/2) :

9. TRONCONS DE POUTRES DROITES
9.1. CHARGEMENT ENVISAGE

m On considare un irongon de poutre droite limilé par deux sections droites : {£,) {origine)
et (Zg) (extrémue).

m Ce trongon de poulre est supposé sollicit€ par des forces situées dans son plan moyen :

— densité de charge répartie p(&) d'abscisse £ depuis (Z,),

— forces verticales concentrées P; &’ abscisse x; depuis (Z,),

Rappels de Résistance des Matériaux

= Va et M, = €léments de réduction des forces de pauche cn (ZL).

-~ Vi €t My = éléments de réduction des forces de doite en (X,

B

VAJ\ Xy Pl
N 3

Mp

N4 ((2) uuﬁmgm 9

B
1
Vs
W Les sens positifs sont ceux figurant ci-dessus.
9.2. ELEMENTS DE REDUCTION DANS TOUTE SECTION (2) bu TRONCON
DF. POUTRE

9.2.1. Effort tranchant

Les forces de gauche donnent en G -

X
X
V-2 Pi‘ID(E ydg
0
9.2.2. Moment fléehissant
De la méme fagon -
X
X v
Mg+ 3-2 Py Gy )—JP(E) (x-E)dg
0

9.3. ELEMENTS DE REDUCTION
9.3.1. Eléments de réduction en fonction des cléments de réductiog, isoslmiqueg
a} Réactions d'appui de la pouire isostatique associée

| Pour une poutre sur deux appuis simples soumise aux mémes

gueur que le trongon de poutre éludié (POUTRE ISOSTATIQUI; ASSOCIEE) -

charges ¢t (e méme lon-



~J—1Lp(g)

o Huﬁlum ®

| R, estobtenue en derivant que fe moment résultant en B est nui

1
1
LRy-3 Pi(l-xi)—[p(f)(l-f)dE =0
o]

Comme, en B, dans te Gongon de poutre réel, on a:

1 1
0
nous oblenons, par identification -
! Ry=M, +V,I-M,
SeHY

M, M, My -M,
Sl D ey VA = RA + -

Ry=V,+ ; ;

W [ réaction By est obtenue en éernant gue la résuitante générale des lorces est nulle

1
1

RA+HBh% PI—ID(E)dE =D
' 0

Comme. en B dans e trongon de poutse oCelona e

1
1
B 2 i’ljp(E)dE
0

nous ohtenons par identfication
Ryt By=V, -V,

S0t

M, - M
avee R, =V, + A
!

dob il vient :

M, M, M- M,
Ry=-Vy-- (—gvn:'l{n**”[’” -

h) Eléments de réduction

® Dans toute section drojte (£) du trongon de poutre étudié :

X

X
V=VA-§Pi—jp(g)d5

0
X

X
H=HA+VA:(—%," Pi(x—xi)mJD(E)(x— E)dE
0

® [in remarquant que pour 1a poutre isostatique associée au trongon érudid

X

X
d X Mp-Mp x
d—f:'RA_%Pi_JD(E)dE=VA+ Al B—EPi—jp(E)dE
K 0 X o 0
HeRyn-3 Pi(x-xi)—Jp(gux—E)dE
0 x
M, -H X
A Al B}x—% Pl(x—xl)—jp(g)(x—e)ds
0

m Novs obtenons par identiflication -

jhvﬁ{(‘_u v, MMy

A

dx {

M

A it
Vo4

{
‘M_MA“‘VA"‘fi“ -

B 5o apies simpliflication :

V‘E+ 1

M=u+HA(1-%)+HB%
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9.3.2. Définition

On appelle éléments de réduction jsostatiques (respectivement MOMENT et EFFORT.

TRANCHANT ISOSTATIQUES), les éléments de réduction dans toute section droite (I)

d’un trongon de poutre, lorsque ce trongon de poutre repose 2 ses deux extrémités sur des
appuis simples.

9.3.3. Poutres droifes isostatiques : éléments de réduction

a) Cas d'une charge concentrée

® —®
Z S
R,=% ] Rg=—Vg

W Réacuons d’appui :

MB=0:>RA.!—P(!-a):()::-RA=P(l—%)

RA+RB=P=>RB=P4{A=;RB=P%

| Soflicitations :

M(x)=RAx=P(l -‘li)x

0<x<ga: (forces de gauche)

Vix) =R, :P(l -E)
!

{M(x)_k {-x)= ( 7%):1\

(forces de droite)
V(x) =~ P%

P

(1——) M. s
i MN®=Pa(l 1) I
——:V

A.
l, l
LY

‘o
| =]

Rappels de Résistance des Maiérioux

. !
® Remargue : dans le cas o a=— on pose :

H Pl
My=H =T

P
VD -‘-VA -—VB‘_Z_

b) Cas d'une charge uniformément répartie

(Z) p
DL
—> 7
RA Y ﬁIRB=—VB

W Réactions d'appui :

R, . [-pll=0=R, =P
2 2

R, +Ry=p/ =>Ry=pl/ -R, =R, =&

m Sollicitations :

M(x)=R, .x - px5=ﬂx px_px(-x)
2 2

V(x):RA—px=p(éwx)
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B On pose :

® g

Vy
E

RA= VA

()
P e

& Réactions d’appui

My =0

R, +R;=0

m Sollicitations :

(forces de gauche)

A
=Ry=-R, 2R ,=-
M(x)=R, x=-T?*
.
v(x):RA =. _
!

X

(forces de droite)

Rappels de Résistance des Meiteis feue
———— T B T 3
B Cas particulier des conples sur appuis :
Pour @=0.T=NM. -
a=0:T M,
H{x)=pM, (1- X
X 1)
H
V{x)-- A
1
Mp My
Pour « ‘1. T--Mp
@ H(u)=Mp %
F'y FY V( K)= EQ
l
kar} Hp
1 T
== |
1
*
9.3.4. Eléments de réduction dans un trongon de poutre
B Loy Sldmems de réduction dans un trongon de poulre pegven Gaprés co g précid
) ) o ) o N . HUe o coede
ctre Evalucs iy partir des €léments de réduction de la (ray

_ S IsostaliGae associcr en operang
Pa supciposition :

ai P;

(bbb d 7"
ek x

1

@

Troncon de poutre
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e e —

a férence SOu-— 9.4. APPLICATION AUX POUTRES CONSOLES
Travée de refér

rise aux némes charges{ou

t so m En dissociant ies deux consoles de Ja travée centrale, on obtient ia décomposition des
travée 1sosta igque asso—

efforts suivante :

cide):
By
M(x)=p{x) é)
dp I I
Vix)=gni®) }‘; JLJ"LH’ AAL
(Z) -
1 ‘L
1 : 4
Travée de référence sOu—
0 nise a My @
My . H
My H)
My ]\—Elﬁ V(g)=-—T LD} l i$&+ H‘\“uoment a gauche
— de A,
l‘\L’ & T Z ] S B Mp=moment & droite
" L A . 9y de B.
| A
1
@ '=’ m D’oii le diagramme des moments :
Mg , )
Travée de référence SOu~ )
nise 2 Mp: @ )
-~ VS
0 Mg M(x)=Mp Y , p{x)
&~
A V(n)=li§
M __H_E 1 ' M, _ - Ty
~f— l b
A U :
1 Ly

D' ol par superposition :

du ¥g—Mp
V‘—HE+ “B_h

K=p4+, (1 —l-) +Hp l{—
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IL. FORMULAIRE POUR POUTRES ISOSTATIQUES

1. CONVENTIONS

Tes sens positifs adoptés pour les forces, les éléments de réduction et les déformations sont les
suivanlts.

FORCES APPLIQUEES
P = charge appliguée concentrée,
p = charge appliquée répartie.

R, Ry = réactions d"appui.

+ pt
P
o Lo
+ +
RA RB
ELEMENTS DE REDUCTION
m M = moment f1échissant,
Y = effort tranchant,
N = effort normal
v'{’
+
H ( % Nt
fibre fibre
tendue tendue

torces de gauche forces de droite

& [es cfforts tranchants a eauche et a droite d'un appw [ sont notés respectivemen: {indice

w pour ouest, indice e pour esl)

Rappels de Résisiance des Muatériaux

—_—— S 25

el

Vo1 /(D
DEFORMATIONS
f = flache,

W = rotation.

2. FORMUILAIRE

FORMULES

SCHEMA RdM
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SCHEHA RdAM FORMULES
a P
Hg=Pa(l-%)
Chargement : @K“x, ) _,,SLQ a
wy = g Vp-P(1-3
,'——%l— X 1 f J VB = _P%

a L

P a(l-a)(21-a) |

| —— v M

—1 AT eET 1
vy X0 o P 2(-a)(l+a)
[;:::;;LF”i:i[\\\\\\ B EI 1
2({1-a32
. Pa‘(l-a)
Diagrammes: @A A f-- 3EIL
— M __FE__J
_ ¥
1-2
Chargenent:@ k&i“‘““ (1) . _,,ja %
) . V7 wp H(x)=HA(l—T) /
£l
V(x)=- b
wy=— 8
My 1
wA-—aHA
0 Weo= bY
Diagrammes: @AL_ B AZ
__j f=- HAl
'“‘_‘__H_A_ 16EI
M 1
— ¥
P
2
C’ pl
Chargement . @% T3 :IE Hp=- ?
1 * -
8EI
Var—
Aﬂ 'h'—--.__‘___‘
Tm—
———
Diagramnes: @: M
/]
1
——:H //"

Rappels de Résistance des Matériqux

SCHEMA Rd¥ FORMULES
P
a @ H,--Pl
Chargesent : ® ! V=P
(1 :[f 3
ga_ Pl
1 3EI
=
Diagrammes: @ ﬂ‘—'

VAHF—VBE‘—DG

A M,
_ pl?(512-24a2)
IB4ET
. _pa(li-¢a?]-1a3)
1 24ET
: 2 2
M - W,=— :_M
:H A B P 24ET
-—_ ¥V L] Q‘ 1
L - e
y €
/ [

A V? a X (;chd ~

37
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SCHEMA ERdM

FORMULES

Chargement :
4

i im N (Z)Li‘ f

Ky =Mp=M=-Pa

Rappels de Résistance des Matériaun

k1

Diagrammes

o Vav~—Vpe=—FP
N L D/ Vae=Vpe=D
4] 1. 2% (1) z-a_‘_ Ifl Ae=VBw
I I W
Dlagram.::{e& _VB_‘?. )= ‘“B"—E“é%
—— v
@_ Vae - va L_
y Y
M He Mg
Vaw
(C—hargement ) N paz
@HMM&MMHMMHH %
| ]| (L0
[T

F* SCHEMA RdM FORHULES
Chargement .
1 P H=-P
g=—Pa
. H ~Hp &
i L(K) B 1
h 4 . Hp
S r V.=V = =
C)Ji" JK&D : A TBw T
i L a | Be’T
T o -
.Dlagrammes: v
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CHAPITRE 2

BETON ARME : GENERALITES

I. RAPPELS DE COURS

1. UNITES

Longueurs en métres (m).
Sous-multiple : 1 cm = 10-2m

Forces en newtons (N).
, Multiples : 1 kN = [0 N (kilonewton),
1 MN = 106 N (méganewton},
Remarque : | MN = 105 daN (décanewton) = 105 kg (kilogramme) = 100 t (tonne).
Pressions, contraintes en pascals (Pa) : 1 Pa= | N/m2.
Muluple : | MPa = 106 Pa (mégapascal) = | N/mm2,
Remarque : | MPa = 10 daN/cm? = 10 bars = 10 kg/em? = 100 tin?.

2. ACTIONS ET SOLLICITATIONS
2.1. TERMINOLOGIE

ACTION = toute cause produisant un état de contraintes dans la construction.
- Actions permanentes °

= potds propre,

= poids des superstructures,

» poussées des rembiais,

* efc.



|
|
|
|
l
l
I
|
|
l
l
I

- Actions variables :
= chaiges d’ exploitation,
+ charges appliquées en cours d’exécution,
= action de la température,
*eic
- Actions uccidentelles -

= chocs de véhieules routiers ou de bateaux sur appwis des ponts,
» séistncs,

s ele,

SOLLICITATIONS = forces et moments produits par les actions -
- effort normal : N,

- effort tranchant @V,
- momen! léchissant : M,

~ couple de torsion @ T.

2.2. VALEURS DES ACTIONS
La variahilié des actions agissant sur la struclure est prise en compte en définissant pour
rhacune d'elles des VALEURS REPRESENTATIVES détenninées :
- par exploitation statistique des données nécessaires existantes,
- par estimation fondée sur I'expérience.
La VALEUR DT CALCUL d'une action est oblenue par multiplication de sa valeur repré-
seatative A aide d'un COEFFICIENT DE PONDERATION v desting h couviir -
- les incertiudes résultant de la connaissance itnparfaite des données de base,
- unprécision des calculs,

= les impeiections de Vexéeution.

2.3 ETATS-LIMITES

231 Définition
Un ETAT-LIMITE st un éat particulier dans lequel unc condition requise pour une
construction fou Tun de ses éléments) est strictement satisfaite el cesserait de U'éire n cay
de modification défavorable d'unc action

2.3.2. DilTérents états-limites

o) Erats-linites wimes (£.1..0.)

Hs mettent en jeu ta séeurité des biens ct des personnes.

1ls correspondent 4 1 atteimte du maximum de Ta capacité portante de "ouvrage ou de [un
de ses éléments avant dépassement par

Béton armné - généralités

- perte d’équilibre statique,

— rupture de sections par déformation excessive,
- instabilité de forme (lambement),

— transformation de la structure en un mécanisine.
Criteres de caleut :

— déformations relatives (ou courbure) limiles,

— caleul de type «rupture» avee lois contraintes-déformations des maérianx

b) Etats-limites de service (f.L.5)

lis sont liés aux conditions normales d’exploitation ct de durabilig
s correspondent aux phénoméenes suivants -
— ouvertures cxcesstves des fissures,
- compression cxcessive du béton,
- déformations cxcessives des cléments porleurs,
- vibrations excessives ct/ou inconfortables,
— perte d’étanchéité,
—elc.
Criréres de caleul :
— contraintes {ou déformations) limites,

- caleuls de type élastique (loi de Hooke, coefficicnt d"&quivalence

)
2.3.3. Vérifications

a} Ftats-fimites ultimes (L)

La SOLLICITATION AGISSANTE DE CALCUL est oblenne pour une combinaison

dractions I

‘
j ¥, = coctlicient de pondération
SITy,.w, Flavee:

L}

ye,b, = valeur repedsentative (ot 0 o g }
\\lg' = sl sTagitd une achon perayanente

La SOLLICITATION RESISTANTE cul celle pour faquelle Fou des matériaus constitoufs
de Ja structure adteint soit une déformation limile, soit une résistance limite -

r
g ol fy
Y Y6 Yo
oh
[ [ et fy= résistances caractéristiques des matériaux acicr et bewon en COmpression ¢l en
traction,
Y. ¢l Th =

coelficients de pondération 2} pow Facier ef Te heton
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On doit vérificr:
S T -

fe fﬂ 3 flj‘
Y T To

m.wi.F,\sn

b) Etats-limites de service (E.L.S.}
On doit montrer que la sollicitation de calcul agissante he provoque pas le dépassement des
limites de 'E.L.S. considéré :

— pour les contraintes :

o S(}: Wiﬂ)‘sm S=Met/ou N
T[S(Z w.F.ﬂS'?i._m S=VetiouT
— pour la fléche
S=MouM+N

ek

2 4. COMBINAISONS D’ACTIONS

2.4.1. Notations
On désigne par :

G, = ensemble des actions permanentes défavorables,
G,;, = ensembledes actions permanentes favorables,
Q, = action variable de base {valeur caractéristique, yf = 1),
Q; — action variable d'accompagnement (i>1) :

Wy, Q, = valeur de combinaison,

W,;. Q; = vateur [réquente,

W, = valeur quasi permanente,
EFu = action accidentclle.
On note :
G = valeur probable d'une charge permanentc, N
Qe = charges d’exécution connu?s {en grandeur et en position),
Qpa = charges d'exécution aléatoires,

Q, = charges routitres sans caraciere particulier (systemes-A, B et leurs effets
annexes, charges de troitoirs) eblenues par multiplication des charges figurant au
Fascicule 61-titre 11 par :
«1,07aux EL.U,,
+ 1,20 aux ELS, .
» 1,00 aux E.L.S. pour charges de trottoirs,
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Qnp = charges routitres de caractére particulier (convois militaires et exceptionnels)
définies au Fascicule 61-titre 11,

Qg = charges d’exploitadon des batiments,

Q.. = charges d'exploitation ferroviaires définies par le livret 2.01 du CPC %) de 1a
SNCF,

W =action du vent définie :

— par le Fascicule 61 — titre II pour les ponts-routes,

— par les Régles NV 65 pour les autres consiructions, les valeurs du vent normal
étant multiplies par :
« | ,20aux EL.U,,
« 1,00 aux ELS,,

Q,, = action du vent sur les ponts-rails 4 vide,

Qi = action du vent sur les ponts-rails en cours d’exploitation,

S, = action de la neige pour les bitiments définie par le Fascicule 61 — itre IV, sec-
tion II (Regles N 84),

T = variations uniformes de la température,

AB = Ahg = gradient thermique prescrit par le marché (rapport de la différence A8 de

lempérature entre les deux faces d’un élément a I’épaisseur h de celui-ci),
Qg = effet des variations de température sur les ponts-rails :

— ditatation des longs rails soudés,

— gradient de température,

~ variation de teinpérature.
Dans ce qui suit, pour les COMBINAISONS D’ ACTIONS, il faut :

— prendre 1a combinaison la plus défavorable pour I'effet recherché, une méme action
n’intervenant au plus qu’une seule fois dans la combinaison,

— choisir une {ou aucune) action parmi celles se trouvant derriére une accolade ({),

— les valeurs entre crochets {[...]) ne sont généralement pas i prendre en compte.

2.4.2. Etats-limites ultimes (E.L.U.)
a) Combinaison fondamentale

A Formulation symbotigue :

1.35.G6, ,tGpint 7Qi01+i2)11. 3.¥,,-04

® Cas des ponts-routes :
— situation d'exécution :

(1) Cahier des prescriprions communes applicables aux marchés de travaux d’ouvrages d'arl.



L0 W
s <Q,.,u
135 (Grnae + Quue) + (G + Q) + 1O Qe F1.3 {(
] 3507 1
08. l+—0 65 AG
1,3 1,3
-~ sitwation d'exploitation :
1.5 {Q’ _
W
135 Gmal. o + 1 3{08 0’65 AL
| 15 | 13 1.3
, ”T

W Cas des batiments ¢

- siuation d'exécution : combinaison identique a celle des ponts-rouies

—situation d'exploitation :

Qs 077 . W
1.5
W 077 8,
S, 0
135 . Gy + Gy + EYALAR. 113
135 h] 0,77 . W vy, Qy
0,77 .8, +wy . Qy

077. W +0.77. 8,
ur, — coelficient défini dans I'annexe i la norme NEP 06-001

 Cas des ponts-rails :

- situation d'exécution :

1,35 .Qu+ 1,5. Qpr:\

W
[,5
{Qe

.35 [Gm.n + QPIL] + {Gmi" + QP") +

(}8
I’S

+1.3{w+m{08

(—l

— situation d'exploitation :

1,35 . Qex
l 35 Gnu: +(T|nm + !93 {Q'V +

i,ﬁ Q!\'
Qo

b} Combindaisons accidentelles

® Formulation symbolique

1>1

ol :
¥-Q; = valeur fréquente d'une action variable,

ll’Zl'Qi

® Cas des ponts-routes :

0.6 pont de

04 1 Q pour pont e
Coax +Gmin + Fa + 0.2 pom de

0.2 W

05T

0.5 AQ

W Cas des batiments :
0.75 . OQp

_ 020 W
Gae +Cioun + I +] T 065 Qe by T
\ nun 1015 . Sn Q 1

0.50 .1
W Cas des ponts-rails

[().8 fl vole
Grax +Gnun + o + 0.6 Qux pour

, 2 voies |
l(),4 ]3_’ 3 von .

(1) Cahier des prescriptions spécieles aw mare hé

Cpax? Cmin +Fy+¥11.01+F

o } 47

0.8
.3 {‘ - Qo
1.3

'Qi

i

= valeur quasi pcrmanente d'une autre action varials. -

re

1 classe
e

2 classe

A
v classe

stle CPS. " e preserit.

{0.6 Qo
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2 4.3, Etats-limites de service (E.L.S.)

m Formulation symbolique

Grax* Cpint @ +iz>1 Yoy Qi

m Cas des ponls-routes :
— sitpation d’exécution :

JQpra 0 6 T
v [0 :
(Gae +Qore) * (Gusin + Qoec} + \T + { \;’“ +{0,5 . A0

0,6.T +05.40
A©

— situation d’exploitation :

Qr

Qep
Guae +Gom + | a0 +{(06 . T +05 . 40)

T
W

m Cas des biliments
- situation d’exécution : combinaison identique a celle des ponis-routes.

— sitsation d’exploitation :

Qu
077 W
B o778,
Gnax + Gimn + W 0,77 . W + 0,77 . S {061
\‘ ¥ Qs+ 077. W
T Qg + 0,77 . Sa
Qp+ 077 . W +0,77 . 54
m Cas des ponts-rails
— situation d’exécution :
(Qex + Qpes)
(Gruan +Qpec) + {Gonun + Qpee) + { W +{w + {0.6 . Qp
Qe :

Béton armé : génédralités

— sitvation d’exploitation :

o \
Gnax +Gpip + Q + {Qw + {0»6 -Qa
Qo

2.4.4. Equilibre statique

Il s’agit de cas délicats pour lesquels une analyse particulidre est a faire. Par exemple
— pour une poutre-console, il faut considérer :

G+1.50p 0.96G
A A

| ®

— pour les bétiments, il faut faire un calcul avec le maximum de précision (densité moyeu-
ne des aciers, poids minimal des cloisons stabilisatrices...).

2.4.5. Stabilité de forme

Voir chapitre |1 «FLAMBEMENT.

2.5. REMARQUES
2.5.1. Combinaisons d’actions et cas de charge

Combinaisons d’actions ¢t cas de charge constituent deux notions distincles (le CAS DE
CHARGE correspondant a 1a répartition des actions sur la structure).

Par exemple, pour une poutre-console, ta combinaison avec G, ¢ Qg conduit aux cas de
charge suivants pour {a détermination des sollicitations extrémes :

1.35G +1.5Q 1, 356G,
max B . nax A
F Y CAS@ dannf Hnax
@ et Mg
s L 3sc L 5q favec:Gnnﬂ.SQB et Gysin)
1,35G +1. . +1,
nox BA no% B 2 CAS@ donne ana

1.35G ., 1.356,,

H

+1.5 t
X % A CaS @ donne M, .,

®
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2.5.2. Origine et nature des actions

Gax €1 G, désignent des actions d’origine et de natwe différentes D7ob . le poids propre
d’une poutre continue, dans toutes les travées :

ala méme valeur : G___ {ou G

max min)‘

—enlre dans les combinaisons avec le méme coefficient : 1,35 (ou 1).

2.5.3. Actions variables
Les actions variables sont A considérer les unes aprés les autres comme «action de base» ct

doivent ére introduites dans les combinaisons d’actions de la maniére 1a plus défavorable.

2.5.4, Cas des batimenls

Planchers-terrasses des baliments : considérer les charges d'exploitation ou les charges cli-
matiques, mais non lcs deux simultanéiment.

Pout Tes IGH 1, Ta dégression des charges d exploilation s’elfectue avant la prise en comp-
te des coeflhiciems © o, Wi el Yo,

3. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

3.1. VALEURS DES RESISTANCES

La vanabilité de la résistance (et des autres propriétés) du béton et de acier est prise en
compte en délinissant sur une basc statistique, 3 partir des mesures cffectudes en laboratoi-
re. sur éprouveltes, des RESISTANCES CARACTERISTIQULS.

.a VAIFUR CARACTERISTIQUE d ordre p d'un caractére déduit d'un ensemble de
valeurs est la valeur de ce caraciere tetle que la populanon des vateurs gui Tui estinléricare
esi éaale ap {0 <p <.

O délmin ainsi b valeur du caractere consiléeé quia une probabititd poacceptée aprioir.
de ne pas ¢ue aticinte,

(1) bnmeubies de prande bavteur
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) b e - génd o 51
Fqnction de
[repartition
d(x) =ﬁo(x)dx
1
0.5F — — — . . _ _ _ -~
|
I
P—:_,. !
. ' —
F@nctlon dH | x=valeur du
distributipn | caractére
() ]
|
I
Aire p ,
|
1
. =
Valohs moyenne ¥x=valeur du
caractéristique caractere

d'ordre p

Régularisation des courbes de répartition norm

ales (gaussicnnes) alin d'éviter e
e i X . ! Cs rop
fortes dispersions (surtout lorsque I'on dispose o’ l

un petit notnbre d’essais) :

Fonction
de
distribution

|

m*—ml ou lTl?

m > foy +K) (HPa)

femin 2 - Kz(HPa}
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K, et K, = «contraintes» fonction :
- du nombre d’échantillons essayés,

— de la résistance caractéristique 3 la cowpression du béton 4 28 jours (voir paragraphe
33.1).

3.2. ACIERS
3.2.1. Caractéristiques géométriques

Les barres utilisées sont caractérisées par leur diametre nominal : ¢

Gemm) | 6 8 10 | 12 14 | 16 | 20 | 25 | 32 | 40
Section
(cm?)

Poids
(kg m)

0.28 |0.50 [0.79 [1.13 [1,5¢ |2.01 (3,14 4

-]

8,04

A—ﬂL_-‘.f

1 12,57
546,313

0,22210,395(0.616|0.888]1.208 .

1,579 2,466|3

-]

9,804

3.2.2. Caractéristiques mécaniques
f, = LIMITE D"ELASTICITE GARANTIE (résistance caractéristique).
On distingue :
— des ronds lisses :

FeE215 f,=215MPa
FeE235 f,=235MPa

- des barres A haute adhérence (HA) :
Fe E400 f.=400MPa
Fe ES00 f, =500 MPa
— des fils tréfilés HA et des treillis soudés formés de ces fils (TSHA) ;
Fe TE 400 f, =400 MPa : fils HA _
Fe TE 500 £, =500 MPa : fils HA et TSHA

— des fils tréfilés lisses qui sont assemblés en treiilis soudés (TSL) :
TSL 500 f.=500 MPa 3 r

3.2.3. Diagramne contraintes-déformations

Le diagramme de calcul se déduit du diagramme caractéristique (idéalisé) par une affinité
paralizle 2 [a droite de Hooke et de rapport 1/y,.

Béton armé : généralités

% ,
fo { - ]_/______—_ Diagramme caractéristique
1
fedT"" ‘ 4; Diagramme de calcul
! 1
! N
on, |
!
Eq=2.10% upa :
— 4
. —— &

£, = E_ avec : 7, = 1,00 pour les combinaisons accidentelles
1,15 dans les autres cas

3.2.4. Caractéres d’adhérence
a) Coefficient de fissuration 1y

1,0 pour ronds lisses el Tlls twéfilés lisses en treillis soudés

N =1{13 pour fits HA ® < 6 mm

1,6 pour barres HA et {ils HA @ > 6 mm
b) Coefficient de scellement W

_ J 1.0 pour ronds lisses

We={
[.5 pour barres et [tls HA

3.3. BETONS

3.3.1. Résistances
f 2 = résistance caractéristique 4 la compression,

{5 = résistance caractéristique 2 la traction,

soit, dans les cas courants :




3.1.3. Diagramme contrai

1.9
PRATIQUE M U sl 9l

s, pntea)]t atHPe)

t
20  § N —
22 | S
————25 . IU__J

R

3.3.2. Modules de déformalion

s e e
Tnstantanée a § jours g

iy HP
gy - 11 DUD\/"  (MF2)

. N
Di{lérée (charges de Jonprue dur

ntes-défor mations

Diagramine parabolc-rcm:mglc

Gbc
1 s
fpuf -----= = :
1 | 0S=parabole du 2%
' ! degré tangente
: ] en 5 & l'hori-
! ' zontale
l —_— ,’.
A
. 3.5% bLc
0 27,
\
o = (LED
[

e ll (» combinaisor "  identelles

o= \l nb ALICS CAs

i RERIS d’actions :
lad 1 d'qm\lh ation des conlair!
1 s o dured {
¢t en fonction de ba aul
fl w0 24 heure
0=

o1 hres
(Lo | heure = { sy

ass t<l heure
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3.3.4. Reteait du béton

1510 * dans les elimats tres hunvides

-4 . . - . L.
2,010 enclimat hunude, ce qui est Je cas de la France métropolitaine
sauf dans le quart sud-est

. -4 . s - .

30,1077 enclimat tempéré sec, ted que le quart sud-est de la France métrapolitanne
-4 .

4.0.10 7 enclimat chaud et sce

-4 . 5 < :
50,10 7 enclimat trés sec ou désertique

4, HYPOTHESES ET DONNEES POUR LE CALCUL DU BETON ARME

On distingue deux types 4 états-timnites pour le dimensionnement (armitures et béton)
- dtats-Tunites ultimes (EB.1..11).

« de résistance,

» de stabilité de forme,

~ états-limites de service (E.1..S.} atteints :
* par compression du béton,
« par ouverture des fissurcs,
» par Jdéformation.

4.1, HYPOTHESES SUPPLEMENTAIRES GENERALES VALABLES
POUR TOUS LES KTATS-LIMITES

Au cowrs de ta déformation, les sections droites restent planes et conservent tewrs dimen-
sions (principe de Navier-Bernouiliy,

La résistance du béton tendu est considérée comme nulle

Par adhérence, tes déformations relanves de Uacter et du bélon au contact <ont les mdmes,

4.2, WYPOTHESES SUPPLEMENTAIRES POUR LES L.L..S,
Iin vertu de la loi de Heoke, les contraintes sont proportionneles aux délormations retanves

Al
]

o=E.e=L.
On définit le coelTicicnt déquivalence par [a relation

n= =15 {forfaitairement)
B,
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4.3. HYPOTIHISES SUPPLEMENTAIRES POUR L’E.L.U.

Le raccourcissement relatif du béton est limité :
— 4 73,5/1 000 en flexion,

— 4 2/1 000 en compression simple,

L allongement relatif de I’acier est limité :

— & 10/1 000,

Le dimensionnement 2 I'état-limite ultime est conduit en supposant que le diagramme des
déformations passe par I'un des trois pivots A, B ou C définis ci-dessous.

L, Al longements  Raccourcissenents
7|

N g
— — — — — — 0l 2%.3.8%. ,
EN
n @
I / 10%.
e N -

= Pivor A Région 1

— Allongement de |"acier le plus tendu : g, = 10.10-3;

pigces soumises 3 1a traction simple ou 4 la flexion simple ou composée.

=’ Pivot B Région 2

— Raccourcissement de la fibre de béton la plus comnprimée : g, =3,5.10-3;
pigces soumises a la flexion simple ou cotnposée.

=’ Pivol C Région 3

— Raccourcissement de la fibre de béton a ta distance 3h/7 de la fibre 1a plus comprimée :

Ep. = 2.10-3;

pigces soumises a la flexion composée ou a la compression simple.
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II. EXERCICE : COMBINAISONS D’ACTIONS
— = 2R RALUNS D'ACT
— ENONCE —

[ W Chirges -

@ — Sur lerrasse et les trois planchers :
& =17 kN/m? permanentes,
q = 17,83 kN/m? variables

(W =0,77).

— acroteres et facades ;
@ G=48kN/mal'ELS.,

18 0 = vent ;
}_ .00 m w=560kN/m2alELL.

@ ® On se propose

1) De déterminer les charges globales
Pour une longueur unitaire de batj-
ment, en supposant pour simplifier
que les planehers sont simplement
appuyés sur les poteaux, au niveau :

— du plancher haut du rez-de-chaussée
(RAC) pour fes charges verticales,

— de 1a base des poteaux pour les
charges horizontales,

_1

e

— CORRIGE —

I. CHARGES A I’ETAT-LIMITE ULTIME
1.1. CHARGES VERTICALES

Pour 1 métre de longueur de bitiment :

- Charges permanentes : 2=(3+1)%17=68 kN/m

~ Charges variables q=03+1).17,83=71,32 KN/m
— Fagades : G = 48 kNffacade

5

Acrotére __ﬁr Pour I'ossature de batiment figurée ci-
f — contre



1.2, CHARGES HORIZONTALES
W=wh

W =5,60. 1% = 100,80 kN
appliqué & W2 au dessus des fondations

appliqué 3 9,00 m au dessus du niveau AB.

2. COMBINAISONS D'ACTIONS A L’E.L.U.

La formule générale des combinatsons d'actions A considérer a VE.L.U. s™écrit .

077. W
Qn
150w 0,77. 8.
Sn . - QB
135 Gua + Goana RETE +13 {0-8 T
0.77.W+\|}'0.Q“ 1.3
1,35 lT]

0,77 .50+ vy . Qn
0,77 W+0,77 .8,

Lille conduit & deux combinaisons d'actions lorsque I'on prend Qg comme action variable
de base ;

]‘35 Gm:m‘\'c"min{L Iv5-QB (I)
]']5'Gmnx+6min+ ]v5-Qn+W (2)

ct & deux autres combinnisons d’actions torsque 'on choisit W comme action variable Jde
base -

135G+ G+ LW + L3y, Qy (N
135G 4 G+ 1S W {4)

Chacure de ces quatre combinaisons d actions est a décomposer en cas de charge suivant
Feffet recherché (cas de charge = disposition des charges sar la siwucture)

3 COMBINAISON (102135 Gyt Gyt 1.5 Oy
L AINTRODUCTION

Sous eftel des charges yerticales, Uetude du batiment se raméne au schéma statique survant -

Pl Dl o P?_
SLLLLLAL L B
1 “ [
i 1 |
VA Vg
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—————— 54

r 12 !2 P|.],—7I‘3‘l'+p;]f~-p_;{__
My = VA.L=[’:.L-—["2.l+p:—;ﬁpz — = Vo= _——,_g_ 2
2 L o
Dol
ny, > 1
VA‘ X - Py et p; maxi
I’; et py mini
v:ﬁn Iy et py mini
Py et py, maxi
De la méme maniére :
2
Lol 4 ) 4 py /
' g ) 2L+ Ddpr = ey L+ L
Ma=Vp.L = Pa(lL+ 0+ o] 2t p2. J‘L + --)*‘J V= — — . 7—2-— m—— e 2
2 I o

3.2. REACTION D' APPUI MAXIMALE ENA

a) Cas de charge

P,= .
1=1.356G P,"G p

g 1=1.35 48-64_ 80KN
P.=1 35g+1, 5q P.-1.35g
_ 2 P,=48kN

®;

Jk l P=1.35.68+1.5 71.325198 78kN.m
1

L D2=1,35‘68=91.801(N/m
V,\ Vg 1 L=7.50m
1=2 50m

I} Renien e

Le poids propre des planchers, g, intervient s toate i fonguear de ces dermers dans G
< A [JENIN
Le poids G des fagades est tantdt multiplic par 1,35 ¢t rneit

i ‘ par LOD dans T mesure oi ces
deun fagades ne sont pas identigues ny compaosées des mémes nulérinun.

¢) Réaction o “appui

2 ?

L ! 2
2. L+ TP 6480750 4825+ 1R TS ke &
; .

C y ; — e oL S

bl

0

[

V,max = 755 98 kN
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_—

3.3. REACTION D’APPUI MINIMALE EN A

¥ S -
a) Remarque h
Compte tenu du rapport des portées L/ =3, 1a part de V , due au poids propre des planchers @ 2
est K X —_—
2 2
{ 4.p. v v
£
Va=(0.p-p) ——="" A1 B
A ( P1—-P2 2 L L
Vo 135. 2
<> p=135. tnax
:\i.n i v:m V= H_ﬂ - don - Va & Ventsoufflant de B vers A
\Y = mi
A SP=g 2.L Vi ! & Vent soufflant de A vers B
b} Cas de charge Pour Vy, c’est I'inverse qui se produit.
B=¢ - ER ElSPG 4BKN
P =9 prg+l.s 1= 4.2. REACTION D’APPUI MAXIMALE EN A
\“l ””H””Jmmm P2=64,80kH
@A vy vvl&‘v\"&‘!’?a v"lvrlt - sakﬂ/m {J) Ca.!' de c‘harge
AN [ 1
L 1 I p=68+1,5.71,32=174, 98kN/n .
! 1 2 €———— B~1.35 48-64, s0xy
v v L=7.50m fm1-35G By=6 .
A B . P1.38941.5q oy g IY (B Ppmeskn
1=2,50m 2 ] 2 B=1.35.68+1.5.71,32-198_ 78kl n
2@ B P=1.35 6891 80Kl a
¢) Réaction d'appui p 1 H
\ ) . . =Ve100, 80kN
2 2 7.50 2,50 A h=1
L [ _ 174,98 B 8,00n
ProL-Prl+pi= pi— 48.7.50 64825+ 68— 2 L=7.Som
Vs, 3 = 7.50 152 50m
V,min = 208,49 kN b) Réaction d"appui
Ll 2
Pi.L-Py.lap——ppi_
Vi o 2 2 H.h
4. COMBINAISON (2) : 1,35.G 0 + G + 1.5.Qp + W A L YL
4.1, INTRODUCTION

2 2
j i 7,50 2,50
Leffet du vent au niveau des fondations se raménc au schéma statique suivant : 648 . 75048 .25+ 198,78 =" _ 91,8

V= 2 2, o0 180
7,50 ey

2.17.50

Vamex = 755,98 + 120,96 = 876,94 kN (voir 3.2.¢)
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1

4.3. REACTION I’APPUI MINIMALE EN A
a) Cas de charge

(Compte tenu de a remarque du paragraphe 3.3. a) ;

3 Pl' 48kN
- Bt 356 ), P,= 64 80KN
1 P=g -5 P =68kN/m
i pmg+l. s i ; §841.5.71,32=174 98KN~
p=6B+1.5./71, 3= . m
AL “%lu,t,u,i 2

H=W=100, 80kN

h=18.00m
“a Vg 1=7.50m
1=2.50m
b) Réaction d'appui
2 ?
Py . L-Py. 14 p)L—*PZL
Vas .. 2 T H.b
L 2L
.7 502 2,50 :
487,50 - 648 2.5 +68 20 17408 220
8,00
R L 2 100,80 18,00
7,50 2.7.50

V Amin = 208,49 - 120,96 = 87,53 kN

5. COMBINAISON (3) 0135 G, 4 Gy # 1AW 4 1.3 9, Qp

5.1 REACTION D’APPUI MAXIMALE EN A
Un calcul identique & celui etiectué au paragraphe 4.2, avec

p=035.68 + 13 077.7132 et H= 1.5, 100,80 donne -

V max = 803,69 kN

5.2. REACTION D’APPUY MINIMALE EN A

Un calcul identique & cefui effectué au paragraphe 4.3 avee p, =08 + 1,3 . 0,77 . 71,32 &1
H=1,5. 100,80 donne :

V, min = 41 91 kN

Béton armé : géndratuss

6. COMBINAIS : : 3
AISON (4) . L35G+ G+ 1L5W
Cette combinai Tact i i
bingison d’actions est moins “agressiver gue a combinaison (3) (qui comporte en
done qui fait intervenir les charges d"exploit
dans les sections ofr elles induisent I'effet recherchs {m

plus I terme en L3 Qp.

ation uniguement
axi ou mini).

7. CONCLUSION — REACTIONS EXTREMES EN A

On a le tableau récapitulatif :

REACTION |
Va ™ ey
CONBINAISO
(1) 755,98
T 876.94"
(3) aoa,ssj
Enveloppe 876,94-
L ]

NH [ asérisque correspond i la coinbinaison

action prépondérante



CHAPITRE 3

ASSOCIATION
ACIER-BETON

I. RAPPELS DE COURS

1. DEFINITIONS

Dans une section drojte d’une poutre rectiligne, on ulilisera la terminologie ci-aprés :

o\ £0\ O} " 0) —1%7 it

lits supérieurs
0 0 — 2% 1it$

arnatures d'ane

0 — 3% it
0 0 — 2% 1it lits inférieurs
Lo 0 —1%T 1lit

Files verticales

- - — kO O
JF—-—— L_O o 0O

..:E_-_..
—h— - —
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2. DISPOSITION DES ARMATURLES

f

o_1l¢ O o
7

2.1 ENROBAGE : AN
C’est la distance du nu d'une armature i la parei la plus proche. e
7 - (\_
e - -

c {(ou cy)=Hax ¢ ¢

lem - :) :

Avec -

5 cm : ouvrages a [a mer ou exposés aux embruns,

3 cm : parois non coffrées soumises d des actions agressives,

e= parois exposées aux intcmpéries, aux condensations ou en contact avec un liguide,

ouvrages a la mer avec béton protégé par un procéde efficace,

1 e : parois situées dans des locaux clos ou couverts, non exposécs i des condensations.

@ = diametre de I’armature considérée.

2.2. DISTANCES ENTRE BARRES

Les barres d'acier sont disposées :

- de maniére tsolée.

- en paquet vertical (jarnais horizontal) de deux barres,
- en paquet de trois barres (non considéré dans lasuite)

2.2.1. Verticalement

Avec :
e, = distance libre verticale entre :

— deux barres 1s0lées,

Association acier-héton

- ou deux paquets de deux barres,
— 0u une barre isolée et un paquet de deux barres,

€, = plus grosse dimension du granulat utilisé dans le béton (2,5 cin cn général).

2.2.2. Horizontalement

¢ ou b

1.5.cq

Avee :

¢, = distance libre horizontale entre ;

- deux barres isolées,

- vu deux paquets de deux barres,

~ ou une barre isolée et un paquet de deux barres.

La distance entre axes des files verticales doit &tre telle que le bétonnage soit ré
reclement entre elles (ménager le passage des aiguilles de vibration du béton.. 3

m i o
¢w h I ¢’e (b =Hax ¢
1 3 [~

T e ¥

o

51 P<25mm

10cm si $25mm

G .+ ¢ 8
; L+ wz e); cm

3. CONTRAINTE 1 ADHERENCE

3.1, CONTRAINTE IV ADIIERENCE MOYENNE

le périmétre de I'armature

dF F s F+g'F—dH
dx ¢ E)—E_ﬁk_ﬂ R

T =

ST xd = < —_

|

A titre indlicatif et sans rque cela soit unc obligation réglementaire, on peut prendre

67

Safise cor-

La contrainte d’adhérence moyenne est égale au quotient de la variation d'cffort axaal par
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3.2. CONTRAINTE LIMITE D*'ADHERENCE

rrect, ¢'est-A-dire empécher le glissement de I"armature dans la

2

. n.d
SiEF. = . = 1 ar .
Pour assurer un ancrage ¢o iE=A.f A f, (ou si la contrainte en B vaut f) on a un «<ANCRAGE TOTAL».

gaine de béton qui I"entoure, il faut limiter 1a contrainte d’adhérence A la valeur :

2
Tsu’ﬂ, E.Ws.ftj

avec !

1 : ronds lisses,

¥s= 1,5 : barres HA courantes.

OT,mmﬂTrﬁflm .

f,; = résistance caractéristique a la traction du béton 4 j jours. |
0

3.3. ANCRAGE DES BARRES DROITES ISOLEES

En supposant T, = T,, = constante entre deux sections droites A et B distantes de {,p ¢t sou- 3.4. LONGUEUR DE SCELLEMENT DROIT

mises respectivement aux cfforts Fy ct Fg (2 Ty), on a:
. ® ®r, 05y
——€) T —

L |

Ts=Tgu

(T o

C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total

et

d’ol
. LD fe
ar T 4 s
dx L dx
T, = :q-_wz:.df—n.(b.’tw
- On peut prendre forfaitairement pour fg <25 MPa: -

d’ob par intégration :
40 .} :barres HA Fe E 400

lg=¢ 50.¢d :barres HA Fe E 500

50.) :ronds lisses .

FB'FA=K.®.TSU.|’AB

ce qui conduit A :

Fg=Fptw Q7o 128

3.5. ADHERENCE DES BARRES COURBES

R une barre, soumise dans une section B & un cffort de traction F, axial, ¢’est assu- o o ) ) ] )
ANCRERu : Considérons un trongon de barre courbe tendue, infiniment pelit, représenté par sa ligne

; i ission i cet effort au béton par adhérence. \
rer, A partir de cette section, la ransmission intégrale de P moyenne AB d’ouverture d8,



vl Yl

On suppose que 'on est 3 1 élat-limite de glissement (1, = 7))

Le trongon AD est soumis :

—aux lorees de traction Fen Aet F+ dFen B,

- aia force due i I'adhérence sur arc AD =r.d@ - dT,
- & la réaction (ransversale du béton : (R.

Par projection des forces sur le rayen QB :

CF sindB-dT . sin 9% L UR cos 98 g
bl

“

“

so1l puisque d8 et dT sont des infiniment petits
dR =1{".d6

En designant par [ fe coefficient de frotlement acier sur béton, 1etion di2 dé cloppe une
lorce tangentielle

LR = p F.d
de sens oppos€ an sens du glissement de la barre

Pur projection des forees sur Ya tangente en 13 3 1a barre -
F+dl-F . cosd0-1 F.do-dT.cos 90 =0
dF - p . IF . do SRy dB T, =0

que 'on éent

g,
dF—p_de(F+ “___Jjﬁ]:o
m

Association acier-béton

———————————— e — - B

5011 ;

Pour un trongon courbe de barre AR d’angie av centre 0 et soumis 3 ses extrémités an
efforts Fy et Fy (2 Fu),

TP .51,
]n Fp+— —ur ——
r.D.r.T, u i _
Log|b + — —— 01 =4 {9} A Log|—-—— —— - — |=p 8
&} l.'\ ¢ +7I.(l‘.r.‘c\l,
o4 L
1
n.d.or.T,
Fy+ —————=
1L non pyomoothroT oy
R SIS IUUUE el o .

. — . - ~§
son: =1, e + -

L




Remarque :

Cetie formule est i rapprocher de celle concernant les ancrages des barres droiles isolées, &
la formule pour les ancrages courbes s’en ¢éduisant : o

1) en multipliant F, par y,
2) en multipliant m.@ .1 .l p pary’,

3) en faisant [,g=T.

4. ANCRAGE DES BARRES

4.1. TYPES D’ANCRAGES D’EXTREMITE

On utilise le plus couramment :

— les «crochets normaux» :

- les «retours d’équerre» :

4.2. RAYONS DE COURBURE DE L’AXE DES BARRES

Ils résultent :

1) des conditions de fagonnage des barres () :
+tr23.@pourFeE215etFe E 235,
+ 12 5,5 pour les barres HA_

2) de la condition de non-écrasement du béton :

I

avec :

G, = contrainte a I'origine de la courbure sous sollicitation ultime

¢, = distance du centre de courbure de la barre 3 la paroi la plus p;'o h
che,

yslt2m
3
A
’ y COUPE &_a
I
I/
-
-
L7
-
.
< . R — ¢’
e "

1)
L.

(1) Les mandrins de cintrage respectifs ont des diamétres D > Svealz 0
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m = nombre de lits courbés snnultanément,

I, = résislance caractéristique a la compression du béton & j jours.
1) des conditions propres a certaines formes de barres ou d’ancrages :

--courbes sur toute leur longueur,

— munics de boucles de jonction (épingles 4 cheveux) :

2.n.¢
+
b

.V

avee ©
f, = limite d"élasticité de I"acier,
n = nombre de barres composant un Tit,

b = largeur de I"élément de bélon.

4.3. METHODE DE CALCUL I’UN ANCRAGE COURBE

Pour I"ancrage courbe ABCL) ci-dessous, soumis en A 3 un cffort

2
Fa=A fo=220 4,
4

~enbDF,=0
—enC:Fp=Fp+E. @A . P) . 1,=h. 1 D2 T
—enB =y Fe+y n.odo t,=n. A (A y+p.y)

cenA: Fa=Fa+n @A D) ta=n. @ ta (. wrp w4 )=

d7od, apres division par .7,

b’
4

e

Association acier-béton

b

d)(l.w+p,w’+ll]=?__:c_:[‘

r el O étant fixés, on a donc deux possibiliés ;

1) calcul de la longueur A.& du retour rectiligne &' extrémité si A,.h est connu :

1
AD =l L= Doy +A)) ]

2) calcul de la profondeur d’ancrage /, si I'on connait A& -

la=?u.(b+r+g=(l|+p+_l- Q@
2 2

S0t :

[a= fs—q)

. 1
Ayw+p.y —p—A}
2

1.-.=15—¢[l.\p+p(w‘— !)—]_}
2

quc 'on écrit :

1= 15 -k.d

k= Ay +p(w'~1)—%

4.4. ANCRAGE TOTAL DES CADRES, ETRIERS LT EPINGLES
Rayons de courbure des cadres, étriers et épingles :
r=p.4r (diamétre du mandrin de cintrage : D = 2r — @)

AvVee |
p = 2 ronds lisses, (1D 2 3 @,
P > 3 barres HA (D 2 5 @).

L ancrage des cadres, étricrs et épingles est considéré eomme wial si on respecte :
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g——"
a N )

-

U L_J

Cadre Cadxre

Etrier Epingle

~ Y T/

Y s

s /S‘m(b

<

§=-180" §=135" g =90

L. EXERCICE : ANCRAGE COURBE

__ ENONCE —

2 ir d’ int A siwé & 30
On cherche & réaliser I'ancrage total d'une barre ¢ 32 H1A a parir d’un point A st

d 8 d'épaiss infinie » :
cm du bord d’une pigce en béton arme d’épaisseur « infini

19= 30cn

m Matériaux :
_béton : feg=25MPa, {g=2.10 MPa,

_acjer :Fe E500, 12 5,540,

Association acier-béton T

= Enrcbage des aciers : ¢ =3 cm.

B On se propose de déterminer les caractéristiques géométriques de |'ancrage {lengueur,
retour d’un crochet a 45° si nécessaire).

— CORRIGE —

1. TYPE D’ANCRAGE

Barres HA

= L=50.¢
Fe E 500

=50.3,2=160cm

L> < I = typed’ancrage fs= 160 cm > 4 = 30 cin = ancrage courbe

2. CALCUL D’UN ANCRAGE COURBE «A 45°»
2.1. RAYON DE COURBURE

a} Rayon minimal

n=55%0 n=55.32=1760cm

b) Non-écrasement du béton
Conirainte limite d’adhérence :

Tou = 0,64, 2008 =06, 1,52, 2,10 =284 MPa

_ 1t 1 ronds lisses,
e 1,5 : barres HA.
Enrobage :
e, Icm
¢ =Max { @, e=32cm=Max {32 cm
1 em. [ em

,Rayon de courbure (en fait, 1a vérification est inutile si on respecie r = 5,50, On ne fait
donc le calcul qu'a titre d’exemple)

1+2.v

=3

r>0200%
fq

b I
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avec
G. = contrainte i 'origine de la courbure sous sollicitation uitime,
.

A I'c = A g+ n-¢0\-] T,

mee
r
Al.b=ti—c-——r
2
d’ou .
n.
o= fe — i -c— - =1 Tu
A 2
2
. . n. D

sojt puisque A = ——— .

4 r

Gg.o= 1, - —~|117c «—r]“t‘.]
D 2 i
l = fog f,=25MPa
e, = distance du centre de courbure de Ta apu\\(m Je léll e, i et il -0
barre i la parol la plus voisine, piece infine [ e
2
= ]_+_h "l AT ]
3

avec : m = nombre de lits courbés simultanément
Dot :

4 N

fo——l1-c- ——=1| Ta
Lin} 2 &b
r>020. 0. ——* |1+ —]|v
fe) &

Assocration acier-béton 79

équation du [ degré en ¢

iy -020 @ Lo i+ Pl 000 @
< G

4 <l
fe — Iy C——) Ta I+q’ v
O 2 o

qui donne :

4 (] [45]
020 d|fe——[7,  c—- —
b (IJ(I C 2)'l:m (l+c(}v
B e, - -
O
fcj—(),R.Tw(i ) —-)v
Cr
4 32
N 512() C321500 iy (3()— 32~ _Z—)Z.Rfil(l +0) 1

25 -08.281(1+0)1
r21,=115cm
c} Retenu

F7.60 cm
LE60 cm

r2 Max r=17.60cm = Max

2.2. LONGUEUR ] = 3.0 DU RETOUR RECTILIGNE D’EXTREMITE

_ S 3.2
A=l —¢ r?---l Ay =30 32- , -17.6
Ay P=76cm=238 .
)\.|:2.38
& (e 3.2 500
o= — o fo=22 Y .
< - \ Ry ) em
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y=e’ y=et T 2,566

Loyl 25661 o

= — Yy = =73,
L > | CHAPITRE 4

d ol
14032 (5.5.3.916+2,38) _
! . A= 2566 TRACTION SIMPLE — TIRANTS

M=y Loy o =247 cm — retenu =25 cm

L. RAPPELS DE COURS

L. INTRODUCTION

Une pigce en béton armé est sollicitée en traction simple larsque les forces agissant a
gauche d’une section droite I se réduisent au centre de gravie? de la section A une force
unique N (effort normal) perpendiculaire £ et dirigée vers la wzauche.

Le béton tendu étant négligé, le centre de gravité de la sectionn droite doit étre confondu
avec celui de la section des armatures.

N

A2

|

|

|

|

|
g

2, DIMENSIONNEMENT DES ARMATURES

2.1. POSE DU PROBLEME

Données -
@ ] B=aire de béton,
N,=ef fort de traction a 1'E. L .U,
@ ® Noer =effort de tractizm a l'E.L.S.

T ue:
E E A nconn

A=section d'aciers
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2.2. CAS OU LA FISSURATION EST PEU PREJUDICIABLE

Dans le cas oi les aciers sont de Ta elasse Fe E 500, le dimensionnement se fait a 'EILU,
(le caleul A1'E.L.S. est inutile).

Fissuration peu préjudiciable - cas des pigces situdes & Pintéricur des constructions.

Lin traction simple, la scction est uvniformément tendue.

En négligeant le béton tendu, les aciers équilibrent intégralement I'effort de traction N,
avec un allongement unitaire maximal de 107§ (000

Ie diagramme de caleul o, = g(£,, [4) donne pour les aciers :

1Y oi la section d'armatures :

11 faut en outre A, 2 A, (voir paragraphe 5).

2.3. CAS OU LA FISSURATION EST PREJUDICIABLE
OU TRES PREJUDICIABLE

Dans le cas o les aciers sont de 1a elasse Fe E S00, le dimensionnement se fait & 11218,
(le calcut A I'EJ..U. est inutile)
2.3.1. Contrainfes limites des aciers tendus

Fissuralion préjudiciable cas des pitees exposées aux intempérics ou d des condensanons .
limitation de la contrmnte des aciers tendus,

fe

[ L]

-o—._;,- Hin 240 HPa
Max

uoﬁ(wﬁa)

Fissuration trés préjudiciable . cas des pitces placées en milicu agressif ou des éléments
devant assurcr une étanchéué . mitation de la contrainte des aciers tendus.

5= Min §200 HPa
s
Hax

o Traction simple - tiranis 83

2.3.2. Scetion des armatures

$ 2 bmm si fissuration prejudiciable

Oa P > 8mm si fissuration tres préjudiciable

W auten outre A, = A (voir paragraphe 5).

3. VERIFICATION DES CONTRAINTES
3.1 DONNEES

_ nP .
A-(m—D)T=sectlon utile d'aciers,

n=nombre total de barres.
p=nombre de coupures par lengueur
de scellerent droat,
B=section de bétaon,

gu=effort de traction a 1'E

L U,
ser effort de traction a4 1'E L. S

Avantout ealeul, it faur §' i 3
Teul, it faur s*assurer que A > A (VOIr paragraphe 3)

3.2, VERIFICATION

Sans objet si la fissuration est peu préjudiciable.
- Nere . T
Aux ELS ro=-"x g,

A

4. DETERMINATION DU COFFRAGE

Lasection A d'aciers tendus est déterminée comme niliqué an paragaphe 2
I asection B de béton est ohienue en satislaisant - l

Lt T condition de non-fragilité (cf. paragraphe 5),

2) 1e bon enrobage des aciers,

3

les conditions de jonction par recouveement des barres réafisant In section A d aciers.,

5. CONDITION DE NON-FRAGILITE

l,-u "il.‘]”!Cllilllnn fissurant le bélan ne doit pas entrainer Ic dépassement de 1a Lunite d*élasti-
cie I, dans fes aciers :
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Bf
e L t28
e = t2g~ "2 A2Ahpins—

6. ARMATURIS TRANSVERSALES
6.1. EN ZONE DE RECOUVREMENT

6.1.1. Contrainte limite d’adhérence

Voir paragraphe 3.2, chapitre 3 «ASSOCIATION ACIER-BETON».

6.1.2. Longueur de scellement droit

Voir paragraphe 3.4, chapitre 3 «ASS0CIATION ACITR-BETON».
Sifag<25MPa:

40 ¢ :barres HiA en Fe E 400
_ D fe l5=¢ 50.¢ barres HA en Fe E 500

ls= 47

u

50.® .ronds lisses

6.1.3. Armatures transversales

On admet gue la transmission des efforts d"une barre & Pavtre s’effectue par compression
des «bielles» de héton découpées par des fissures inclinées & 45° sur la direction des barres.

, © L ls

L
S I |
N 7 T— Fd 4 ra
/ Vs Vs / Vd
]:_ R A L
L z L 4 ‘1h /F
L [

Celle ransmission n'est done effective que sur la longueur = L, =4, - ¢

Pour des burres rectilignes :

lr=ls+c sic>5.d

1p.=1g sieds5P

Soit m barres de méme diameire se recouvrant avec m autres barres de part et d’autre d*un
méme plan I,

Traciion vimple - trants 85
1y
mb fgo —f
C— ==t ‘fb mn A f go P
. — T __.:!;___t_;% = |al e
1
At

1

Du fait de la transmission a 45°, I'effortl ransversal et ["effort longitudinal sont égaux, il
faut donc que la somme des sections LA, rencontrées sur la longueur £, soit telle que -

(A L) = mALL,

Ay

Or sur la longueur {,on a:

EAlz_‘A:E {S

£l

o0, pour m barres de méme diamétre en recouvrement de part et d’autre dun mémne plan

A . R
21, by = mAf
5t
P [ A
==, % = -—'tN:m.Tt.(I’.Tsu
4 T 5
2
_nd
| 4
Par conséquent :
A¢

BN fer = B-TPulgy

Les armatures transversales ainsi délerminées doivent étre distribuées sur toute 1a longueur
L (et non [, sculement; onn'al =/ que sic £ 5O).




6.2. EN ZONE COURANTE

a = plus petitc dimension transversale de la pidce

II. EXERCICE : TIRANT - FISSURATION PREJUDICIABLE

— ENONCE —

#5Soliicitations de traction:
HG =100kN

R =40kN
#Fissuration préjudiciable.
uMatériaux.
~Béton: t.og=25MPa,
—Aciers: Fe E 500 HA.

20 cm

—"

| 20 cm ‘

m On se propose ;

17 de déterminer les armatures longitudinales,

2} de calculer les armatures transversales,

— CORRIGE —

{. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1. BETON
f25 = (L6 + 0.06.1 ;¢ (MPa) {2 =0604+006 25=2,10MPa
1.2. ACIERS

2y, 2 500 = 333 MPa
fissuration 3

o, = Min

3
préjudiciable Max | 240 MPa

= 0= Min | 240 MPa
110 ¥1.6.2.10

|10 ¥ty eMea)

= a: =240 MPa

e U \nnp,‘(’ — ifrants

2. SOLLICITATIONS

Fa Nissuration étant Prefudiciable. fes ¢

aleuls sont conduits 3 I'E1S.
N.\m = NG + NQ

Neer = 100 + 40 = 140 kN N = 0,140 MN

3. CONDITION DI2 NON-FRAGILITE

AL : :
o= Bfy AzZ20.20 H =168 cm
500 '

. 2
A2 1,68 cm

4. ARMATURES LONGITUDINALLS
4.1. ETAT-LIMITE DE SERVICE

N,
A= "

Ay = S 130
a, 240
Acer =583 cm?

=581 10 Tt

4.2, RETENU
Résistance : A=A

Non-fragilitd . A >

A =583 cm?

i S83cm?z LS em’ O K
T . fissuratiog b

Conclusion o \ = D20 mm A=583Ton’ = 1D 1A
préjudicalyle ’

A=4.1.54 - 6,16 ¢em?

5. ARMATURLS TRANSVERSALLS

5.1 ZONE DI RECOUVREA N

Po— =

A —
. T —
- — :EEZ‘ ———

87
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Swi { =1, on vacoudie le plan 1-1.

a) Longuenr de recouvrement
2
T, = 00642 oy

b) Armaiures transversales

A
—  fy=m.n D .1,
Sl

5.2. ZONE COURANTE

5(:11

6. SCHEMA DE FERRAILLAGE

: ronds lisses,
: barres HA.

7,=06.1,52.2,1=2,84 MPa

Lo=1,=2 39 _ 44 14-62¢m
4 2,84

Pour un brin ®8HA : A, = 0,50 em?

for = fe

A_l.m 14284 cm¥em
St 500 40,03

d'oi - 5 = 40,03 . A,

T =40,03.0,5=20cm
= cadres P8HA : 5 = 20 cm

=5 cadres PEHA 15, =20 cm

—CO —A—
I A 1<P14HA cadres ¢ 8HA s _=20cn
P — 62cm ) d)t
14H4A
S yd i
D Cal
¥
20 | 1 ]
» )
[ ™~ f
\ltbldHA cadres ¢ 8HA s =26cn
20ca

CHAPITRE 5

COMPRESSION SIMPLE

L. RAPPELS DE COURS

1. HYPOTHESES
On considére conventionnellement comme soumis A une «COMPRESSION CENTREE»
tout poteau sollicité
{} par un effort normal de compression N,

2) par des moments n’intervenant pas dans les calculs de stabililé et de résistance des élé-
ments qui lui sont Liés lorsque les excentricités sont faibles (point d’application de 'effort
normal 2 I"intérieur d’une zone déduite du noyau central par une homothétie de rapport 1/2).
Dans un poteau sollicité en «compression centrée» le centre de gravité du bélon et celui des

armatures sonl confondus.

2. ELANCEMENT
2.1, LONGUEURS DE FLAMBEMENT |,

0 g ¥2¥
e iy + Kyak,y ce307 1
encas — “=3D71 Koy K 2.1,
trement 0 *3° %
dans la
fondation
sipon lD s1non 10
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.. 22 ELANCEMENT

2.2.1. Cas général

avec .

. I _ .
1= g ~rayen de giration de la section transversale

I = moment d"inertie de la section transversale {béton seul) dans le plan de flambement,
B = aire de la section transversale.

Le plan de flambement mentionné plus loin est celui pour lequel & = A,

2.2.2. Cas particuliers ’

a) Section rectangulaire

1l faut normalement envisager les deux possibilités : flambement dans le plan paralitle au
petit ¢oté et flambement dans le plan paraliéle au prand c6té. En désignant par f, cl Iy, les
longueurs de flambement correspondant aux laisons d'eatrémité dans les sens a (paraligle
3 fa dimension a) et b (parallglc A la dimension b), on reticndra :

&) Section circidaire

I- rc,a4
“Te4 4.1
-y i ==y A=
r.al 4 a

4

3. ARMATURES LONGITUDINALES
3.1. INTRODUCTION - HYPOTHESES

Toute barre longitudinale de diamétre 4 non matntenue par des armatures transversales

telles que s, < 15,4y n’est pas prisc en compte dans les calculs de résistance.

A

Si > 35, seuls sont a prendre en comple les aciers augmentant le

Lomploxdton sunpie

1 5

®=barre prise en compte

®=barre non prise en COMpte

plus cfficacenien

dité dans le plan de flambement {pochées en noir sur la figure ci-dessous).

3.2. FORCE PORTANTE

i i ¢ . 541
A 1état-limite uitime, le racenurcissement du bélon sous COMPres

. 5. ot {7 (von para-
211 000, Te dingrannme des défennations correspond 2 la verticale du prvot € :

L

graphe 4 3 chapitre 2« 3LTOR ARMEE — {IRNERALITES» ), d'oU :

hllongement Raccourc issenent

Déformations

L la rigi-

>E' Plan de flambement

on centiée est houté a

Contraintes
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1 eftort normal limite théerique est
Nuhm. h= B'fhu + A'Gscl

L effort normal résistant est obteau par correction de la formule théorique avec :

_ B = section réduite de béton pour tenir compte de la sensibilité aux défauts d’exécution,
[= S

nolamment pour fes poleaux de laible scction lransversale,

- 6/(0,9.0,85) = facteur majorateur de la part de V'effort limite théorique relative au bélon

pour tenii compte de la maturité de ce dernier i I’ige de sa mise en charge,

— = facteur réducteur affectant Ny, qui tient compte des effets du second ordre gue

I"on a néeligés,
- Oy = |y = £y, par simplification de caleul.

1ol L condition & respecter -

M, f,
Br c28 +A. e

09 .7, Vs

N Nulun =0

<
u =

Lin intioduisant f, et £, cettc formule s’écnt :

B,.£f
X.8.Ny < e.—or—gﬂ +0.85.A.foq

avec -
B, = section réduite obtenue en retirant 1 cm d"épaisseur de béton sur toute la périphérie du

poteay,
2
| +02. }1 si A <50
0.85 15
o L 2
085 . —— 150 <k €70
1 500

1,10 si plus de 1 moitié des charges est appliquée i j <90 jours,

1,20 et
k= . i
{24 & remplacer par {)

si la majeurc partie des charges ¢st

appliquée avant 28 jours,

| dans les autres cas.

L3 ARMATURES LONGITUDINALES

1.3.1. Armatures calculées

Le béuen équilibre :
Br . fhn

09

C

mepression sunple

[Les aciers doivent équilibrer ; N, =k .N,- N,

['ou leur section :

3.3.2, Sections extrémes

B = aire de la scction de béton,
On doit vérifer :

Apin=Hax

A B

HS
A=
0,85 foq
Apin < A< ALy

max - 5 100

denlin de perimétre

B
0.2 100

Si A = A, (en dehors des zones de recouvrement), il faut revoir le coffrage.

3.3.3. Dispositions constructives

Sur chaque face, on deit vérifier :

40cm
cfHin
a+10cn

1

a-plus petite dimension
transversale

4, ARMATURES TRANSVERSALES

Les armatures transversales doivent maintenir ;

1Y toutes les barres prises en comple
2) les barres de diamétre @ 2 20 mm

4.1. MAMETRE

dans les calculs de résistance,
méme celles non prises en comple.

.1
P3P,

d)ti 12mm
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Compression simple a5

4.2. EN ZONE COURANTE

Cest-a-dire hors recouvreiments :

II. EXE_RCICE N°1 : POTEAU - ARMATURES MINIMALES

40cn — ENONCE —
sy <Hin{ a+10cm | ¢—— a=plus petite dimension transversale
15 dans le plan de flambement T—-
Imin| ¢—— pour AxAgin COUPE A_A
*14‘20
cm

4.3 EN ZONE DE RECOUVREMENT

4.3.1. Longucur de recouvrement

f 10=2,50m 20 cm
A A ‘ L 60 onm 4"

o—F
m Sollicitations : N, =1 200 kN de durée = 24 heures.

0.6.lg | <—— cas courants,

ls ¢—— pléces soumises a des chocs.

m Moins de [a moitié des charges agit avant 90 jours.
4.3.2. Armatures transversales

| Malériaux .
= bélon : [y = 25 MPa,
—aciers . Pe L 500 HA.

® Longueur de {lambemment @ 1= 1, = 2,50 m.

Dans les zomes ob il y 3 phis de Ly maoitié des barres en cecouvreinent :

3 nappes au moins sur lgp m Enrobage des armatures : 3 cin,

= On se propose :

. . . . L. 1) de déterminer les armatures longitudinales,
Dans la pratique, on assute un Icge:r dépassement (2¢ environ) des extrémités des barres 2) de déterminer les armatures (ransversales en zone courantc
arréices par rapport aux nappes extrénies
5. COFTFRAGL
La formule de effort aonual ultime Llimite denne | — CORRIG 1’1 —
| R I\,;_B_..'_NE —
I i A I CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX
B 085 21,
0.9 B, .
L1 BETON
On peat adopter par excmple - A/B =1 %
. feas 25
- ;- fin = 0,85 . fo = 085 . —=t1.2 MP%
< -
k. g8y z 0. vs 115
By > ;
g_bu 085
0.9 00
’ ! 1.2, ACIERS
Remarque - f, . 500
on peut chercher 4 atteindre & = 35 pour que toutes les aninatures participent i la résistance. leg= -~ s = | Iﬁ =435 MPa
Dans cecas : =120 Y. o
B |
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2. ARMATURES LONGITUDINALES

2.1. SECTION CALCULEE

Elancement pour une section rectamgulaire :

_{fVE

a

A
Coefficient B :
2
=1 0.2 )
< = + =

Le béton équilibre :
l%I' N l_bu
0.9

Nb=0

Les aciers doivent équilibrer .

N, = kBN, - N,

2.2. ARMATURES MINIMALYS
u = 2{a + b) = périmitre (M)

B = a.b = aire bétorn vui-)

4 ¢ in

ainelre
Amin = Max dep( =
02 —
1
B
A>< Amax =5 T({‘-

- (0,60 - 0,02) (0,20 - 0,02) 14,2
0,9

N,

N, = 1,65 MN

k = 1 car moins de la moitié des charges est
appliquée avant 90 jours,
Ny=1.130.12-165=—0,08 MN

dob:

N, < 0 = Le béton est surabondant ; il suffit

de prévoir [a section minimale.

u = 2(0,60 + 0,20) = 1,60 m
B=60.20=1200cm?

4 1,60 =640 cm®
Amm = Max \0‘2 1 200 - 2’40 le

A=A, =640cm?
soit ; 6MI2HA : A =6.1,13 = 6,78 cm?

) 2
6,78 cm <60cm =5 —l‘@ O K.

100

Compression simple

1

3. ARMATURES TRANSVERSALES EN ZONE COURANTE

3.1. CIIOIX DES ARMATURES TRANSVERSALES

Armature minimale = on peut se contenter d’un cadre Eénéral :

o] [] - JE—— N
o
° [] o | 1
,L#‘L
l 1
-3-<D,=(D,Sl2mm §l2:4mm-—:(‘b‘sl2mm

= 1 cadre D6I1A

Pour 3 cm d’enrobage :
3I+0,6+ E =42 cm
2
60-2 .42

= c= ——" """ =258cm
2

c'=20-242=116cm

40 em

a+ 10cm

c=258cm

¢'=116cm

cetc € Min 40 cm

} <30 cm = Min ’

3.2, ESPACEMENT
40 cm 40 cin

s < Min ] 5 £ Min IZOJr 10=30cm

a+ 10cem
llﬁ D $TA > A sans objet car A = A,

=> cadres ®6HA s, =30 cm

20+ 10cm
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4 SCHIEMA DETERRAHLLAGE

2b128a |]

cadres (PG6HA

2 121HA

2v12HA

sy = 30cm

s

. L
A L W A
~J1L
COUPE A_A

WGDcm!

cadre Q6HA [} * * 20 cn
. g 9 N

6 P12Ha ﬂ ﬂ ﬂ

L EXERCICE N° 2 : FORCE PORTANTE D’UN POTEAU

4 Ple HA

— ENONCE —

j

310 cm l

® On demande :

B Maténaux
= héton o1, =25 Mba,
—aciers ; FFe 300 HA.

m [ ongueur de {lainbement

W Moins de Ia moitié¢ des charges appliguées

avant 90 jours.

m Charges de durée d'apphcation supérieure a

24 heures.

1) de vérifier b seclion minimale d’armatures,

i=2180m

Compression simple

2) de calculer 1a force portante du poteau,

3) de déterminer les armatures transversales en zone courante.

— CORRIGKE

1. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1. BETON
f
f,, =085
CIR
1.2. ACIERS
f
fy=—
e

f, =085, 22 =142 Mpa
{15
fa="% _ 435 Mpa
115

2. SECTION MINIMALE D'ARMATURES

“u=72(a+b) = périmétre (m}
B = a.b = aire bélon (¢cm?)

?
I4 cm / m

Amm = Max de penmeltre
1
02 B
100
A><hA -5 B
EaRA Y, IH B L0

3. FORCE PORTANTE
Le béton équilibre :
B -
0.9

Ny=0.

u=22030=120m
B =30.30 = 900 cm?

4 1,20 =4,80 cm’

/\Illll = Mﬂx 0'2 ﬂo = LBO Cl““

100
=2A=4.201=8,MMcm?>A

900 :
Apay = 3 =45 cm’

T 100

= A=8Moeml< A, =45H cm? O.K,

B, =(a-2cm)b -2cm)

?
(030 - 0,02) . 14
0.9

Np=1. 2 1237 MN

min = 480 cm?

99
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l.es aclers équilibrent :
N, =0.85A 1,
D’ou la force portante :

seclion
= A
rectangulaire

_mﬁ_z'

a

2
AE30 2 f=1+02 L
35

k

KRN, =N, +N,

N,=0.85.8,04.10-1.435=0.297 MN

_280vi2 _ 12,33
30

A

2
3
B=1+02 3—2-i] = 1LI7
15

k = I car moins de la moitié des charges est
appliquée avant 90 jours,

¢
_L23740297 o
YT

= N,=1310kN

4. ARMATURES TRANSVERSALES EN ZONE COURANTE

4.1. CIIOIX DES ARMATURES TRANSVERSALES

’ 1 cadre |

t cadie pour tenir les 4 barres @
1
3

Py = D < 12 1mm

4.2. ESPACEMENT
40 cm
sc< Min{a+ 10cem

15. (blmln si A > Amn

30 cm

30 cm

) = l— 16 =53 mm \

3 Iz:a(b.:(:mm

B € 12 mm

I40 cm
5 % Min {30 + 10 =40 cm
15.16=24cm car A > Ayig

= cadres (6HA s, =24 cm

Compression simple

10

IV. EXERCICE N°3 : POTEAU —
GRANDE DIMENSION IMPOSEE

5.40m

|
® On se propose :

I} de dimensionner le poteau,
2} de calculer les armatures longitudinales et transversales.

70 1.40m W Actions sous plancher niveau 11,00 m :

— permanentes : Ng =2 3543 kN

— variables : Ng = 533,4 kN

— plus de la moitié des charges appliquée
avant 90 jours,

— durée d’application des charges supé-
ricure a 24 heures.

B Matériaux :

— béton : f,y =25 MPa,

— aciers : Fe E 400 HA,

- enrobage des armatures = 3 cin.

— CORRICE —

1

1. CARACTERISTIQUES DES MATTERIAUX

1.1, BETON

£,
o = 0,85 . -2

8.Y,

1.2. ACIERS

f, = 0,85 . B 142 MPa
1.1.5
4
f= A%0 . 348 MPa
115
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2. SOLLICITATION A L'ETAT-LIMITE ULTIM}E

N, = 1.35.Ng+ 1.5 Ny N, =135.2354,3+1,5.533.4

N,=39784 kN = 3,98 MN

3. COFFRAGE

3.1. DIMENSION IMPOSEE
Epaisseur de la poutre du plancher b=070m

3.2. DIMENSIONNEMENT DANS L'IIYPOTHESE OU b =70 em < a
Longueur de flambermnent -

cn suppesant le poteau plus raide que les poutres du plancher :

=ty fi= 11,00 - 5,40 = 5,60 n
Elancement :

secton fr ﬁi S6L 2

CPA=E - = li»\f‘»h_zvv
rectangulaire P T0
Coefficient §

ASS0=PB=1+072 al
a5

B=14+02 77) - 1125
35

Section réclle calculée -

e KB N
ihu ]-ml
8 85 -
0,9 100
ko= L0 car plus de taomotié des chages est
apphynde avant 90 jours,
|.(() LZS 398 2
B, = 125 398 02629 m
| H + ()85 »—M—H
().U 1046
Valeurdea:
0.2¢ 9
B,={a-2cm)(b-2cm) Az ]2 +0.02=0407 m

(0 70 - 07)

Conclusion :

a < b et I"hypothése faite pour le caleul de
I'élancement est fansse.

Compression simple

3.3. DIMENSIONNEMENT DANS L’UYPOTHESE OU b =70 ecm

Equation donnant a

cn Sllp].)(]ﬁﬂﬂt :

=l ‘{'2‘550

il

2
2
= Pf=1+0.2 »ZL- =l+(!',2-l——{L
35 351’_212

k. B.N
= B = - -[-}-

f f
6,085 9
0,9 100

soit avee : B, = (o 0,02)(b - 0,02y in?;

7]
24 .1
( k. Ny b+ ~-—f;]
r o2
g Fon + 0,85 _E‘"_ 35 .a
0.9 100
soit I'inéquation du 3¢ degré
, , 240 KNy
w0024 e KT B P LI
(h~U.()2)(8 fi“_mxs r‘“) 15° (b - 0. uz)(n MO 088
| 0.9 100 0.9
Calawd di o pan itérations suceessives @
f
K=o Mg oss L Kot 22 0ms 28 2 wie
0.9 100 0y 100
K.Ne 110,398

UK T 068 18736 = 0,3436

2 )
24 1, k.Na 24 .5
M S P 4. 3.60 . 0.3436 = 0,021
3155 (b - (L02) K 357

d'ob Iinégalité 2 satisfaire .
-0,3636.22>0,0211

I(H



{4 PRATIQUE DU BAEL 91 i
e
a(m) |a’-0,3636.a2] % | 0.0211
0 0 < 0.0211
0,70 0.1648 > 6,0211
0,35 -0,0017 ¢ 06,0211
0,525 0.0445 > D,0211
0.4375 0.0141 < 0,0211
0.4813 6.0270 > 0,0211
0,4594 00,0202 < 0,0211
0,47 D.0235 > 0.0211
G.465 0.021% y 0.0211
0,4625 0.0211 = D.0211
= a=04625m
Retenu :
Poteau 50 x 70

En vérifiant :

A= 30Y12 e cs0 0k

30
4. ARMATURES LONGITUDINALES
4.1. EFFORT NORMAL ULTIME
Charges sur plancher niveau 11,00 m : = 397840 kN
Poids propre poteau : 49.61 kN
1,35(25 kN/m* . 0,70 . 0,50 . 4,20} e ——
N,= 4 028,04 kN
= N, =4,03 MN
4.2. SECTION RESISTANTE
Elancemen :
section A= l_ﬂg 5 - 360 ﬂ2_= 18,80
rectangulaire a 50

Coefficient b :

2 2
38,80
A<50=>f=1+02 L B=l+0.2(»8”-—)=l,246=125
33 35

Le béion éguilibre :
B .
Nb = 8 —»l: -l
0.9

Les aciers équilibrent :
N,=kf.N,~ N,

Dol leur section -

A= b
0,85 .1,

4.3. SECTIONS EXTREMES

2
J‘l cm /m
Ay = Max de périmeire
0.2 5.
100
B
Apc =5 -2
" 100

Compression simpte 105

N, = 1 (170 -0.02) (050 - 0.02) 142
0.9
N,=5,15 MN

h = L,10 car plus de la moitié des charges est
appliquée avant 90 jours.

N, =1.10.125.403-5,15

N, =0,391 MN
(
A= _,.E?.l_ 16" = 13,22 om’
0,85 . 348

4.2(0,7 +0,5) =960 cm

A = Max
022270 500 cm’
100
50. 7% 3
Amay =3 "0"7 ) =175 cm”

104

Agin=960emI <A =132 em2< A, = 175cm?

4.4. RETENU

D2 A 4 304 = 1256 em?
IpI2TA 2 L13=2260cm?

1322cm?< A = 14,82 emy?

5. ARMATURES TRANSVERSALES

5.1. CHOIX DES ARMATURES TRANSVERSALES

A > 35 = on ne prend en compte que les aciers longitudinaux augmentant le plus efficace-

ment la rigidité dans le plan de Nambemen :
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- .\ Q

a=50cnm

b=70cm>1.la=55cm

~]— $y=d, <12 mm d = I— 20 =6,7 mm

3 3 = Py = 8§ mmn
P < 12 mm
celc < Min 46 cm cetc” €40 cm = Min 40 cm
a+ 10cm 50 + 1)

Suivant b pour 3 cm d'enrobage avec
. 2020 + (P12:51cm

I—4—
! -2.5,
5'1L2 Eg L : = CZ?O 3 '5229,9cm<4()cm
3 P P 3 Suivant a pour 3 em d’enrobage avec
{ t_T__ 2! 202051 cm
: _4 320, =¢'=50-2.51=39.8cm < 40 cm
2,4-0.4-1)——=0.,

2 =3.0.8=2. 4cm

5.2. ESPACEMENT EN ZONE COURANTE

Id()cm 140 cm
se= Min fa 4 10 em $ S Min {50+ 10=060cm
115_(1:,"",, $i A > Amin 115. 1,2=1[8cm

= cadre + étriecr D8HA 5, =18 cm

5,3, ZONES DE RECOUVREMENT

On arréte les aciers longitudinaux en deux temps :
— arréy des 4D20HA,
— arrét des 2D 12HA.

Compression simple

Longucurs de recouvreinent :

barres HA Fe E 400 = [, = 40D

aciers
) = =06 L
COmMprimés

Nappes sur recouvrements

3 nappes sur lp

@20 = =40.2=80cm
DPI2=L=40.12=48cm

DU =1 =06.80=48=50cm
DI2=1=06.48=288=30cm

==>recouvrement des 20

3{lcadre+iétrier) PBHA St=‘505—“=21 cm

107

==)recouvrement des pl?2

la proportion des barres ré—
sistantes arrétées étant infé-
rieure & 172 on conserve l'es—
cement de la zone courante,
soit - s, =1Bom
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6. SCHEMA DE FERRAILLAGE

-ELEVATION-
. Mﬁaﬂ ioen |
I " ]
' i
i ]
- L -
T -4
|4 5
A1 lcadre+leétrier
2¢<h 20HA P BHA tous les
18cm
2x1P12HA 2 20HA
.60m
3Ccm
LI s
Ix(lcadre+leétrier) L 21
D 8HA —F S0cm
21
2x1PL2HA _k
s :wwAr 4 10cn ' L
E__—_i  |/——
L
—COUPE TRANSVERSALE-
2¢12Ha
[ 4P 20HA

v 2 2

lcadre+létrier $8HA

o m—

a=50cnm

. Lo )

b=70cn L—'

A

CHAPITRE 6

FLEXION SIMPLE

I. RAPPELS DE COURS

2.

. INTRODUCTION

Une poutre 4 plan moyen est sollicitée en FLEXION PLANE SIMPLE lorsque ’ensemble
des forces ou couples appliqués a gauche d"une section droite £ est réductible, au centre de
gravitt Gde X, a;

— un couple M d’axe perpendiculaire au plan moyen (ou MOMENT FIECHISSANT),

- une force V située dans le plan de X et dans le plan moyen.(ouv EFFORT TRANCHANT)

v

L.
()
Les ¢ffets du moment fléchissant M et ceux de Peltort wanchant Vosont érudiés séparé-

ment. Le présent chapitre est consacré a I'étude des effeds du moment fléchissant M. Pour
I"¢étude de Feffort tranchant V, s¢ reporter au chapitre 7 «EFEORT TRANCHANT S,

SECTION RECTANGULAIRE - FISSURATION PEU PREJUDICIABLE

2.1. SECTION SANS ACIERS COMPRIMES

2_1.1. Dimensionnement 4 PE.L.U,

On démontre que lorsque le pivot est A ou B {cf.paragraphes 3.3.3 et 4.3. chapitre 2
«BETON ARME -~ GENERALITES»), le diagramme de contraintes parabole-reclangle est équiva-
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lent & un diagramme de contraintes rectangulatre :
—de hauteur 0.8y,
- de largeur .

. fbe  _ be fbu

— - — 4 4y

yu= ad : 0 B BV —_—f—

— v Fhe

A - 1z, A N.
Au o - %
: b AJ‘ L5 Og 0y F3=Auas

0 déformations diagrammes contraintes forces

parabole rectan—
rectangle® gulaire
Equations d"équilibre :
F.=08bgy, fi
7y =(d - 0.4.y,}

Mu = I:bc‘z‘b = Mu = O.B.bo.yu.rbu(d - U,4yu)
Mu = A“.Us.lh
. _ M, Y
En posant : W = — cl =2
by. d . [y d
M

u

U =080l -040) et Ayj=——
hu

on obtient : u
Iy - O

et par résolution de cette équation du deuxieme degré en o

o =125{1-V1-2 )
Méthode de calcnl dans le cas d un diagramme d’acier quelconque g, = gir,. {,,)

M
Hpy = -t - el (1:&
7

by.d . f, d

=a=1250 -1 -2 )

= 0,259 = Pivot A = g = 10/1 (00
=2 o >0,25% = Pivot B =g, =3,5/1 000
| -a

= E = Ep -

a
= G, par le dhagrainine de caleul des aciers
= zy=d(l - G4.u)

Flexion simple 111

Mll

= A=
Z - O

2.1.2. Dimensionnement 4 I’E.L.S. par compression du béton

Hypothése
La contrainte maximale de compression du bélon est limitée 3 -

°bc_ o N
13
— " 3F
bc
. o AN_ pegg
b1
I ser _ -, L e
s TS Fs - Aser s
4(_bu_,k
Deformations Contraintes
£ L] nEb_g o
- . N =
Lquations d’équilibre : <
1 — =
Fe=— . by. yi. Oy ¢ 3
2 LA
Sy
7 =d - 3
M. - F _1 ~ ¥Yi
wr = Fo By =— by O d -
2 3

Conmnaissanl My, on pourrait tirer y, de cette équation, ce qui permettiant de caleuler

_ |
Go=15. O — 20
¥
Yi
I =d-—
M
puis A= —"1
Thy Oy

Mais en pralique, la considération
comme on va le voir ci-aprés.

du «moment limile ultime» rend inutile le calcul de A,



) . ;-
2.1.3. Nolion de moment limite

. A N
L A:Mux} o

L (A /

—— —
Mais, en pratique, les caleuls montrent que 'on a A, > A

En principe, il faudrait retenn

W 1N que le moment agissant
ultime reste inféricur & une certaine limite My, oblenue pour A = A, et qui dépend de :

- fL‘ZS'

- 8 = fucieur de durée d’appltalion des charpgst ™~ Zz==
La valeur numérique de (1, &st elle-m@me Bornée a la valeur p,, pour laguelle Faltonge-
ment de Pacier endy atieint (dans le cas du dingramme bilinéaire de Dacier visé par les
Regles BALEL) e, = f_/E., car pour £ < £,, on aurait g, < {_, et I'acier wendu serait mal utili-
sé a4 E LU Pour obtenir cette barne. i1 suffit de calealer @ p, = 0801 - 0.40x))

avec :
#hu)#ls | Hput s
- N I
0.25% d og
£ -
d ed
I ]
E. I
(:) 7 ! ! J y &5
e €41 10°7.
LS — - S
10 A fed
“ == -
ST,
£ 3,571 000
iy - — = - —
o 1 Fy RS71000 + /L
ce qui conduit aux valeurs suivanies
ACIERS @, Hle
Fe E 21% D.789 |0.4321
Fe E 400 0.668 [0.3916
Fe E 500 0.617 | 0.3717

¢t on utilise towjours les aciers tendus su maximum de leur capacité lorseue 1y, < 11,

Flexion simple 13

La valeur numérigque du momenr réduit Hhnne py = My, 021, dépend des paraméires
Vo

el Oy et ne résulte pas d’un caleul simple. 11 existe des tables donnant les valears pré-

cises de g, On dispose également de formules approchées (cf. paragraphe 2 3.2.).

TABLEAU DES MOMENTS REDUITS 10%p

feg(MPa)) g 0. 85 0.90 1,00

Béton TF . .
¥ 20 2% 30 20 25 30 20 25 0

_ 1.35(2763(2960(3106|2940|3149]3304|3303 (3538|3710
Fe E 215 1.40|2909 (311032593097 |3311[3468(3483(3723(3899
1.45|3057 (3262 (3413|3256 |2474}3634 (3666 (3912|4091
1.50(3207 3416 13569 {3417 |3640 (3802 3854 |4106 (4288

Aciers

1,35(2139]2372 (2557227512524 :2721|2554 2835|3056
Fe E 400 1.40(2265 (2506|2697 (24102668 (287112708 |2999[3229
1,.45(2393 (2643128392548 |2815|30242865 3168|3404
1,50(2523)2782|2984(2688|2964|3180|3025:3340|3584

Fe E 500 1.35|1903]|2139|2330|202412275|2479{2270(2554}2784

1.40{2019(2265|2463|2148(2410|2621|2412(2708(2947
TS 500 1.45|2138(2393|2598|2275|2%48| 2767|2556 |2B65| 3113
1.50(2258(2523(2735(2404/2688 (2914|2704 |3025]3283

TABLEAU DES MOMENTS REDU1TS 104“1\1

~_fcas(MPa)] g 0.85 0.90 1.00

éton i .
Y 40 50 60 40 5D 60 40 50 G0

.35(3307 3439|3531 (351713655 |3752[3946|4098 ;4204
.40(3462 (359536873683 (3822|3919 ;
3619|3752|3844)3851 (3951 |4087}:
,50|3777 (3910|4002 4021|4161 [4258 45277

Aciers

Fe E 215

[ N
-
"

.351282913020(3160)3010(3213 113361
.4002977 13171 13313|3169(3375 (3526
31263324 |3469(3329]3539 3692
.5013277 (3479 |3625(3492 (37063861

Fe E 400

[ e e
.
[%a]

.3512620(282912986|2788|3010}3492
276212977 |3137(2940(3169{3339
L 4512906 |3125(3289|3095(3329 (35033
.60|3053 (327734443253 (3492 (3669}

Fe E 500
TS 600

N e
r-9
o

Les valeurs grisées correspondent a py, = M.
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‘ 2.1.4. Condusion
E
1
i

Si Py <y, 0n a A=A caleulé d Pélat-limite ultime comme ndiqué au paragraphe 2.1.1.
|

avec ; 0, = [ 4, le calcul de £ étant alors inutile.
i

S Py > 1y, it Faut :

- ou bien augmenter la résistance du béton lorsque ¢’est possible,

— ou enfin prévoir des acters comprimés calculés suivant les indications du paragraphe 2.2.
ci-aprés.

On peut relenir en premitére approximation, pour f 4= 25 MPa, et en remarquant que

pour {5 ety donnés J,, est sensiblement proportionnel 29 .

— Y; Q._ £~
Fe E 400 #1179,30.?:-
Fe E 500 #,=0,27 =t

| —ou changer les dimensions de la section,

- MLQ«_Q

Lphro,ms =0.8.0,259.(1-0.4.0,259) ¢ £,

et, quel que soit y =M /M_ :

2.2. SECTION AVEC ACIERS COMPRIMES e

2.2.1. Hypothéses

Sect1on® Section@

l \ A Ogy (d-d")
&

My

ou
AyUsy (d-d')

La section fictive 2 doit équilibrer M, <04M aI'EI.U

Flexion simple

115

2.2.2. Calcu! des aciers comprimés
a) Dimensionnement & UE.L. .
M, = M,;, = Momecnt maximal que peut équilibrer 1a scction 1
M,

1

M= —
bo . d° . fy,

=0y =125(1-V1-2 1)

T
TEeTT000 o,
& £ =3.5%
2 be 7-% -
1
(xl gSC
an | AN
e

= O, Ppar le diagramme de calcul des aciers

dans la section 2
N Hy— My, qui équilibre
= — - _
Y (d-d') Oscu Hup = Hy—Huy _H“"H-l“‘
avec un bras de levier

z=d-d’
b) Dimensionnement 6 UE.L.5.

Au moment limite ultime My, correspond :

M.’u
Myer= — =

M. = moment maximal équilibré par la seetion |
¥

Par Ia méthode exposée en 2.1.2., it serail possible de ealenler 1a hautew v, de I"axe neulre

correspondanmt A M =M, d" ol I'on tircrail :

(;l’_]:.yfl
d
h he
El-}— Occn
A N. ﬁ A N.
Ty -8 -8
r-;.(jsc:n.om-—l——: 15.(}]-.,5*l
a, oy
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dans la section 2
qui égquilibre

H - M
. ser lser _ _
==> ser. T Heer? “Hger _Hserl‘Hser_Hlser
(d-d'). dsc avec un bras de levier

z=d-d'

) Conclusion-Méthode de calenl
En multipliant haut et bas par ¥ Uexpression de A’ que 'on vient de trouver, on auraif
B Mu - Mlu
(d_d,) . (Y . Gs:)

' —
Alger =

Puis, en posant :

O, = Min[1.0,, O]

on peut retemr pour la valeur de A’ strictement requise :

_ MuA M,

(0-d") . Oge

l.a valcur approchée donnée en 2 3.3. pour Oy, évite tout calenl lastidieux de Y., el de
G el évile le double caleul de A’ et A’ cn donnant directeinent A* = Max (A", el Al
Liu]

2.2.3. Calcu! des aciers tendus
a) Cas oit la section A” des aciers comprimés est impuosée

A’ élant imposée :
- 50it 2 la suite du caleul préeédent (el. paragraphe 2.2.2.),
— 501t 4 ba suite d’autres considérations,
on commience par vérifier que -
Mu - Mhl

Az e T
(0-d") . O

sinon A’ doit &ire augmentée.
On a dans la section fictive | sans aciers comprimés :
M, =M, -A"0,, (d-d")

avec la valeur approchée de o, donnée au paragraphe 2.3.3.
Les aciers tendus sont alors calculés par la méthode ci-aprés (¢f. paragraphe 2.2.3.b).
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b) Cas o la section A’ des acters comprimés n'est pus imposée

La section fictive 1 sans aciers comprimés équilibre au plus M,
D'od :

iy, étant donné

= =125 {1 -V1-2. w}| ouformules approchées si py, < 0,275 pour 7, et p,
= zw=d. {1 - 04 . ) (cf. paragraphes 2.3.1 ¢12,3.2))

d'on 1a section totale d*aciers tendus :

A=A+ A
M
==3 A= lu 5 Fsce
blfeq fed

Zy; commespond a [,
O, déterminé lors du calcul de A (cf. paragraphes 2.2.2 ¢ ou 2.3.3)

¢) Cas des sections & armatures symérigues

Voir annexce 1 en fin d’ouvrage el diagrammes d'interaction du § 5 au chapitre Flexion
composée.

2.3. FORMULES APPROCHEES POUR L’E.L.U.

2.3.1. Bras de levier z, a I'E.L.U.

La courbe 7,/d = f{,,) est peu concave cl sa concavilé est tournde vers le has, On pewt la
remplacer par une corde, ce qui va dans le sens de la sécurité, Celle corde peul &tre définic

par deux points :

2y =d guand p,, =0,
2y = dy quand [y = Hy,.
Lin adopramt gy, = 0,275 qui correspond sensiblement A £, = 500 MPa. [ = 25 MPa, 8 = )

cly= 1,4, on lrouve ;
z, = 0,835d

d’ol 1'équation de la droite cherchée :

B 0065 2 1 06,

d 0,275

Par conséquent on peul adopter comme valeur approchée par léger défaut

Ppul0.276 ==> Zp=d. (1-0.6. 4, )
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//‘

232 Moment réduit Timite Py,

En supposant que pour les valcurs courantes de { .y, la variation de 1, est linéaire relative-

. , J
ment aux trois quantités ; —c?g, f, et 8y, on pose :
0

.
(’\5,. Q 1, = A{0Y) + B. _'g{i +Cf,

On obtient pour Fe E 500

(.23 25MP3
6=1
Y=15

"
|
g }
"

LS+ B .25+ C.500=0,3025

= A. 145+ 8B .25+ C . 500=072865
¥ =145

ng-—-?’OMPﬂ
= A.15+B.30+C.500=0,3283

¥y=15 I

sysiéme linéaire admetiant pour solulion

A =0,3220
B =0,0051
C=-0,000613

d’ot une formule approchée pour Fe E 50X et {44 < 30 MPa
C.500 = -6,13.10- 4500 = - 0,3065

1 f
10%p, = 3220 Oy +51-£§¥i-31uu

(MPa)

Pour Fe E 400 e1 {5 < 30 MPa un calcul du méme type conduit & :

f
1oty - 3440.6y-+494J%§L—3050

(HPa)

51 {95 > 30 MPa, il faut utiliser les valeurs tirées du tableau du paragraphe 2.1.3. car la

. o f,
vanation de p, n'est plus linéaire en Byct i
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2.3.3. Contrainte équivalente des acicrs comprimés 4 'ELU

Dans les cas courants (aciers Fe E 400 ou Fe E 500} la quantité 9.7.0,,5/cy est sensiblement
constante pour f,; donné:

9ytcog Fe E 400 | Fe E 500
®; €.0g=25| 30 35 25 | a0 | 3 |
Y=1.35 | ¢58.29 B68, 96
1.40 1 667,29 881,58
6=0.85 1,45 675 . B4 Ltk 893.97
1.50 || 684.24f 505.73
écart (%) 3.9 4.2
Y=1.35 [ 654,31 863,80
1.40 | 662,80 87585
g-0.90 1,45 | 67092 773 887.37
1.50 | 678,96 : 898,74
L, écart (%) 3.8 4,2 4.6 3.2 3.7 4.0
¥=1.35 || 645.68 852,27
1,40 | 653,33 862,77
#=1.00 1,45 1 660,36 872,95 |
1.50 || 667.12 882,49
écart (%) 3.3 3.5

Dans cc tableau :
Fécart est mesuré entre les valeurs extrémes pour f,,5 ot 0 donnés lorque ¥ varte |
les cases grisées correspondent 4y o, > |,

¢ ed- /
. . ~
On en déduit pour@=1:

1 5 . EIR AR ? -
é Coe =9 . ¥ . Lg . [' "= {29,y fg-&" —-- -

O
=9.y.fn-3.4A
avee pour valeur de la constante A -
A=af,,+p

Lin adoptant une valeur moyenne de A pour y compris entre 1,35 et 1,50, on trouve dans le
cas des aciers Fe E 500 :

9.y.f,
~ pOur .50 = 25 MPa; — % _ 740
l’xl
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9 7 g
— pour [ ;3 =35 MPa: A?C=370

ce qui conduit d:

.25+ ﬁ =740
a.35+p =870
systéme linéaite admettant pour solution :
a =13
B=415

Le facteur correcteur A appliquer i 9.y.f,¢/0y pour tenir compte de la durée d'application

des charges peut &lre pris égal & :
k=102 si 8=09
k=1,04 si 6=0,85

| Ogee= 97 tc2e— 8 .(13.fo0g +415)K <435HPa

vl avec.

: pour Fe E 500
e 1.00 si @=1
K-

1.02 si1 0=0.9
1.04 =1 @=0.85

Par ailleurs, pour les aciers Fe E 400, on trouve :

Ogce™ 97 fc2g~0.9.8° (13 o5 +415)K £ 348MPa
pour
avec,
1,00 si 6=1 Fe E 400
K=31,02 si 8=0.9
1.04 si G=0.85

3 SECTION RECTANGULAIRE - FISSURATION PREJUDICIABLE
OU TRES PREJUDICIABLE

3.1. ETATS-LIMITES D"OUVERTURE DES FISSURES

En plus de !a limile imposée 4 la contrainte maximale du béton comprimé, on limite la
contrainte de traction des aciers A 'E.L.S. aux valeurs suivanles :
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2.
3'e
* Fissuration préjudiciable : ?;= Min 240 MPa
Hax
110\ {7 f‘t} (HPa)
1
2t
% Fissuration tres préjudiciable :G_S‘ Hin 200 HPa
Max
304 /7 ftj (MPa)

3.2. NOTION DE MOMENT RESISTANT BETON : M,

A
- — - U S
£ o
s O Fg
bg n
Deformations Contraintes Efforts
MOMENT RESISTANT BETON = moment pour tequel on ateint | état-himite Je service
par compression du béton (G, = On: ) lorsque L contciinte de acicr temdo @, ost imva
riable et égale h sa valeur & I'étac-limite d ouverture des fissures @ o,
On a donc pourn =15
— ¥ 15 . O
al == p— p—
d 15 0, + 0,




.

‘ — 1 - — v,
Mrb=l'lx-zb='i-b0-)'l-Gbc.(d~—y3—l)

D’oii le moment résistant béton réduit :

M o,
xrb e
prb a1
0-9"-%c
1.3, CALCUL DES ARMATURES
I 33.1. Cas ol M, <M,
OnacCu<OavecG,=0,d'ot A’ =0.
l Les équations pour le calcul des anmatures tendues sont ¢
1 Q 2
l Mngoﬁ(l‘"}—)h)d Ty,
avec :
g a : _
Oy = — . (relation dans les triangles scmblables)
15 1-a,
o
=d|1 - 4]
3
On en déduit :
?
| e, oo i
"0 - byd’a, 30 L-oy '
‘ => ty par résolution de cette équation du troisieme degré cn o
41
= z=d|l - ﬁ']
‘ 3
M
=A, =-—=
‘ 2y Oy

rrexton sinpie
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La représentation graphiquc de z,/d = {(1,) est Ia suivanlc :

Zb
d

7

¢.95

0,001 0,005 0,010 0,015 0,020 0,025
En pratiquc, 2 défaut d'une évaluation plus précise (cf. organigramme du § 8.3.), on utilisc

une valeur approchée par défaut de z, qui conduit 3 une section A_, par excés (pouvant
atteindre, dans lcs limites du graphique ci-dessus, 10 % en moyennc) :

15 . O . a
— =>n=d|l-—
IS 0k+o 3

33.2. Casou M >M

o, =

Onaag, > E; d’ot il faut des acters comprimés A’.

On décompose la scetion réelle en deux scctions fictives (voir paragraphe 2 2.1.)
—une section ficiive |, de largeur by, sans aciers comprimés

- une section ficlive 2, sans béton, munic de la section A’ d’aciers comprimés

a} Section A" d’aciers comprimés

La section fictive | équilibrant M, on a:
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—

Hger ~ Hrb
(d~d').Oge

dans la section 2 avec A'

A's

[aciers tendus

Y ROILE Ay
. s dip werion fictive 1 sans aciers comprimés :
[hans f N
M — L,
Aj=— avec zb=d(1 5
2. G,
phs 1 .cction fictive 2 avec aciers comprimés :
A=A O
cl
oy botad
ERRUELY hy u
b . a
ASGI‘- Al +A2 '=r—_'-—+A —=<
Zy .04 Og
o
- 1
=d.(1- —=)
zp ( 3

- CON( 1 JUSION

P us ol apie ‘ -—
L aec o des armatures longitudinales tendues est oblenue comme sull .
HEn

wn préjudiciable
FeESO00: A=Ay
Fe E 400: A=Max[A,, Al
@ 2 6 mm dans tous les cas

lissurall

wen trés préjudiciable
A= A, quel que soit f;
$28mm

(iasura
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lissuration préjudiciable ou ugs préjudiciable, Ay ctant la section calculée au § 3.3,

4. COFFRAGE DES SECTIONS RECTANGULAIRES

Indépendamment d’autres conditions (relatives 4 la contrainte tangente,  la fleche, ele),
il est obtenu en €crivant qu’il nic faul pas d'acicrs comprimés,

4.1. FISSURATION PEU PREJUDICIABLE

¥
2 u
HocH, == by.d? y—
U 0 Frurfpu

4.2. FISSURATION PREJUDICIABLE OU TRES PREJUDICIABLE

Hy
By ¥ —
="lu f
v i 0" [pga? 2 Max Prubu
ser- rb ser

Frb '.abc

4.3. REMARQUE

Paur déterminer la secande inconnue du probléme, une régle de bonne construction consis-
te & prendre :

0,3.d«

by £0.5.d

5.SECTIONSENT
5.1.LARGEUR DE TABLE A PRENDRE EN COMP'TE

[l fautl considérer :

!
! YL
N A i T
: I |
| | N
i ' I I
' | y | ——— L
;le/w l lll/m \L\‘
o T T T T T Thre tq 273, _ bl R ib
| |

-—__—————_——_-._-
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De plus, on ne doit pas attribuer la méme zone de table 3 deux nervures paralitles diffé-
rentes. [ oh en travée :

b-b —li

o . 10
—5—= HMin 1,
2

{,= entre nus des nervures de poutres,
I, = pori€e de la travée considérée.

5.2. DIMENSIONNEMENT A L’E.L.U.

Lorsque Ia fissuration est peu préjudiciable pour les aciers Fe E 500.
Comme la table est le plus souvent surabondante vis-a-vis de la compression, on n’a géné-

ralement nul besoin d'acicrs comprimés. Nous ne nous intéresserons donc qu’aux sections
en T sans aciers comprimés.

5.2.1. Moment de référence

Section

Contraintes Efforts

Maoment éguilibré par la seule tble uniformément comprimée sur toute sa hauleur sous {y,

F. =bh,fy,
t

h= d - lq
2

My, = Fy.z

[Dob -

b.h )
Hra= P Pold-—57) £y

5.2.2. Calcul des armatures
a)Casou M, <Mp,
La table est surabondante et 8.y, < hy.

= Le béton tendu étan! négligé, caleul en section rectangulaire dc largeur b.

b} Cas oi M, > M,

lictives.

Section fictive 2 ;

h
p=d- =

Section fictive | ;

My = Fop - 70 = (b - bg} . ho(

Flexion simple
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Fra = (b - bolho.fi, = Ay £

h‘ i

La table est insuffisante pour équilibrer i elle seyle M, et 0.8.y, > hy. Une
vure est donc comprimée. On opére par décomposition de |

d—'i) . fbu=lv[Tu . ’h-ﬁbn'
2

by

partic de la ner-

a section réelle on deux sections

b-h
My =M, =My =M, - My, . ~— = Hey = -ﬂi‘— —
hy.d 1,
o= 125 (1- 122 1y,)
= g, =fu
_ s ou formule approchée pour 7y v Lo, < 0,275
=7 =d (l -04. C‘) fcf. paragraphe 2.3.1.)
Mu!
=A== g
Zol . fea
Total ; A=A+ A,
Y b-b o
Au . u - HTll b (b—'bn) hU fb\l

Zpifed

fed

5.3 DIMENSIONNEMENT A L’E.L.S.

Lorsque la fissuration est

~ préjudiciable (y compris pour {.< 400 MPa),
- ou trés préjudiciable.
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5.3.1. Moment de référence

n=15

Moment équilibré par la seule table entigrement comprimée pour atteindre @, dans les

aciers tendus :

h
M’I'serZL‘ b. ho.O'b‘_. . d_O]
2 3
avee G = G _ho
15, d—hp
100
gl
a 3 2
M = ‘b .k,
Tser 3¢ d-hy

Cette valeur est environ huit & quinze fois plus faible que M. On a done, le plus souvent :

M, > M, ., méme lorsque M < M-,

5.3.2. Calcul de A

sr
a)Casoa M, <M,

La table est surabondante.
Considérer la section rectangulaire de largeur b mais prendre ici, comme valeur approchée

h
de A zh:d—T0 (cf. page 123).

b} Casoa M,,, > My,

ser

La table est insuffisante pour équilibrer scule M. Une partie de 1a nervure est comprimée.

l.e caleul exact exige des itérations.
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Le bras de levier est donné par des expressions approchées :

7=099 . d-04 . h,

ou f=d- @ I Planchers des hatiments
%,=093.d Ouvrages d’art
Do
y fissuration préjudiciable:
Aser =Li1_- avec: ¢l bmn
z-Og fissuration trés préjudiciable:

9528mm

6. POURCENTAGE MINIMAL D'ARMATURES

La sollicitation provoquant la fissuration du béton (G, = f53) de la section supposée non

armée et non fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de ta section réelle une contrain-
te au plus égale A 1.

6.1. CAS DES SECTIONS RECTANGULAIRES

Contrainte de traction du béton dans la section supposée non armée et non fissurée

|

_AXN
Mi.v 6. M
flj: ! = ! :>M|~l—.flj.bn.h2
I by . h? 6
Armature équilibrant ce moment sous une contrainte égale a {, :

= _MI__ 1 flj . bO . h’z
. A=-—. — 1 fy.ho.d

b f 6 09.d.ff 2 Ax

'fb=0-9-d! d=09.h I 6.09 fe
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Pourcentage minimal d'armaltures :

6.2. CASDES SECTIONS EN T

Que ces seclions aient €€ assimilées ou non 4 des sections reclangulaires pour le caleul deg

armatures,

6.2.1. Caractéristiques géométrigues de la seetion

by . "+ (b-bg) . h

2|bg. b+ (b= b} . by

v=h-v
K hl;; I 2
I:bo_?+(b- ba} - < [t b+ (- by} byl v
6.2.2. Sollicitation de lssuration
M[ ¥ [
O=———=lpg = My=Tog . —
[ v
6.2.3. Section minimale d’armatures
b
Cn prenant ze=d~ '30
M
Ona: Apn=—"
a1
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I fr 28
Apnin= .
0,81 . h.v fe

i 6.2.4. Rema rque

Dans le cas ot M < ( la formule du paragraphe 6.1 ne convient pas.

;
Il faut prendre ; Agn= —— ,‘E’*f‘ (ici 7= 0,9d et d = 0,0h)

081 . h.v

c

7. VERIFICATION DES CONTRAINTES A L'E.L.S.

7.1. POSITION DE L’AXE NEUTRE

Considérans une scction rectangulaire byd

.,L idl

AN. n=15

L2

L.'équation d’équilibre des forces conduit i :

2
ho . ¥) "

fiyy= noA Ly, -dT-n AW -y)=0

dite « équation des moments slatiques ».

fy)=0==2>y,

Soit une équation du sceond degré cn y](yf - Sy;+P=0) avec:

P =y, v <0 = deux racines y, ct y’| de signes contraires,
f'(y ) = hg> 0 = concavité vers les f{v,) > 0.
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Yoo p(‘)lll un Pe -
N g section er I an cominence \F repar Irs Ll € sC componie 0
v L dL 1 l l Ou noen cominge
une sechion “:f-“lnk-“-ll'l"e dC !a[gCU! h (equduoll dCS moments stafiques avec bp = h)
a -

f(vl)

. )
f(hu)<0 f(hﬁ))g
U LT
oy, Ry>vy
Section Section
en T rectangulaire

d

i(h ) < 0 = 1% < y el i axe neutre t()"lhf dﬂl S 1a nervure = C(]][]p(]l 1ciment en secuon en
Y ] i ] i T
{ 3

Ithpy 20 = hyz ¥
0 52 ¥, et axe neutre tombe dans la table = comportement en section r
gulaire de largeur b. -

7.2, CALCUL DES CONTRAINTES
7.2.1. Cas des sections en T avec f(hy) <0

hy <y, et sectionen T,

L axe neutre est défini par :
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———

2 2
b
0 (b —bo) ho+n{A+a) yl-\(b—ho)llzn—+nAd+nA' d'|=0
2

axe neutre {zone comprimée considérée comme difté-

Le moment d’inestie par rappont al
inun avec I"axe neutre) vaut

rence de rectangles ayant tous un cHié com

1 1
[= tLa—yl—(b ~h0)(—'——;p)-—+ na’ {yi-d’)* +nA{d- )’

D' oi les contraiules en posant:

Mscr
L

K=

O-bc.=K'yl£0-h:

Cp = n.K(YI—d,)
Ge= 15.K{yi—d7)
O, = I‘I.K(dfyw)

. < G, sifissuration préjudiciable ou wrés préjudiciable.
. G= 15 K{d-y)

4.2.2. Cas des sections en T avee flhg) 20
hy=y, et seclion rectangulaire de largeur b.

Faire by = b dans les formules ci-dlessus.

7.2.3, Cas des sections rectanpulaires

Dans ce cas b = byetles formules du § 72 1 devieoncnt:

ht].y% o
-5 +af{A+ Ay - niad+ Ady =0

b{- 1 2 B}
I| =A’j—!l+nA' {y'| - d’}- +nA(d - yl}-
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8. ORGANIGRAMMES RECAPITULATIFS
POUR LE DIMENSIONNEMENT DES ARMATURES

8.1. SECTION RECTANGULATRE - MMENSIONNEMENT A L'EL.U.

desdi T — *Sallicitations
A MU.
d Mser
“Maténaux
AL
E =085 ‘23
S AL
v} ed” Y,
- 0

Tzg=0B4006.1 g

By tire
des
tableaux du

)

B> 0278

Méthade
exacie

|a=l,25[1-\/1-2 #py !
7p=d[1-06 .}

Méthede
simplfiéa

A

= 2
lu"“lu bD 4 fhy

gyfm,wa fop 415K <436 MPa  Fe E 500
T 8y (903 5113 fg5-416)K 5 34B MPa Fo E 400

M-
u (d d‘)”s:e
Pas de

l" ) “’(_ 2 l - vérific attors de
A ] # b\{><ﬂ'ﬂa> - ] Amin

3 A=A
zp=di-0.4 o] <[Vénfer E;‘i]

AITIII'I

4,
— f“: ‘V\Erlﬁel Ay> Am,n—ﬂ,23‘—-“b0w
e

{}) ou sifon< 30 MPa

7,=4[1-D.4 o)

1
' 12206y +51-828 3500 FeEsSMO
10 g 8

3440 gy +49 3%&»3 050 Fe €400

Flexion simple

i35

8.2. SECTION EN T - DIMENSIONNEMENT A L’E.L.U.

3
o
e

t
—1n

A
| B |

Apphauer l'organigramme
du paragraphe 8 1.

*Sollicitations .

My,

ser
*Mat ériaux -
f
c28
—0 B5—— 5y .
f b
{ =2
ed” .
Ebc—:a‘s%u_

fio=06+0.06 f g

> - b-h
ection Sectioh &1_MU"MTU“—{Q
rectangulai enT :
byd

Appliquer l'organigramme
du paragraphe 8.1
avec
M, =M,
Mu‘l (b_bU)hU Tou
v zb ed . fea
A

El=b0.h+(b» hD)hU
2 2
v =wm

28
v=h-v

f

[}

3 3
o B :
I- boi*{b- bg)%l Byl

f,
Au> Amin =. i ,l.zﬂ

(d--—=)v @
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2.3. SECTION RECTANGULAIRE — DIMENSIONNEMENT A L’E.L.5.

d=¢'¢}

*Sollicitation :
Mser.

*Matériaux :
e
Is5.

(120 6+0,06.1 5.

Méthode exacie l Méthode simphifiée

05c=15.0, —=

Al =MSBF_Mrb
sef (d‘d')"’sc

I —
Abagque ou 15 |4Dp. a 2T,1=d(1—T)
tableaux 7,1=7g¢ £ I
Zy1>M(st) S4pgH ™ .

[ ‘ Asef?ﬁ}“s' Aser %

@'0018 F;as de
< [Varter vérification de Anin
Amin
f
Vérifier Aggy > Amin=0.23 22 b d
e
FIN

N b creaat etk

Flexion simple

8.4. SECTION EN T — DIMENSIONNEMENT A L’ELS.

1
*Sollicitalion :
ho
:[ Mser
d *Maténaux
A Pbe
s
4 Pol f o0 =06+0,06.1
1287 P e B
4.0
3 2
Tser 0 (d—h[]) hg

Section
ectangulanebyd [ Appliquer l'organigramme
du paragraphe 8.3

0994-04 h0 hatiments avec .

ponis bo“h
%ASBT
et comparer Agard Amin
ci-apres
Y
1
B:bo-h“'(b—h[])h[]
by 4 0- Bl
2B
vi=h-v
3 h3
—,_Hh
by o bD)TU -B.f
B
Asger> Amin = {'0 %2_
[d-—D) e

9. VERIFICATION A L'E.L.U. D'UNE SECTION RECTANGULAIRE
DONT ON CONNAIT LES ARMATURES

Yoir annexe 2 en fin d'ouvrage.
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IL. EXERCICE N°1 : FISSURATION PEU PREJUDICIABLE
- SECTION RECTANGULAIRE AVEC A(zlERS COMPRIMES

— ENONCE
2 COUPE AA
dcm
1 1=6.85n L)A - 55cm 60cm
A

l l8cm I:

B Actions uniformément répartics de durée d'application supéricure A 24 heures :
- permanentes @ gg= 5,30 kN/m (hors poids propre),
- vanables : q =22 kN/m.

m Fissuration peu préjudiciable.

| Matéraux ¢
~béton : {3 =25 MPa,
- aciers : Fe E 500 1A,

m On se propose
1) de déterminer le ferrailiage de la section médianc,

2) de caleuler les contraintes & V'éta-limue de service

— CORRIGE —

| CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

L.1. BETON

. 5
fou = 0.85 . feze foo = 0.85 . 2= 14,2 MPa
9 Y ‘ . ]‘5

O = 0.6 f28 Gpe = 0,6 .25 = 15 MPa

Flexion simple

1.2. ACIERS

;
fa=< = 300 _ 435 MPa
Ys 1,15
2. SOLLICITATIONS

2.1. EFAT-LIMITE ULTIME DE RESISTANCE
Actions au ml:

@ = poids volumique du béton © = 25 kN/m?

P, = 43,80 kN/m
Moment {léchissant :
2 oot
!
My=py. — M, = 43,80 . E"E—
8 3
M, = 250,90 mkN

2.2. ETAT-LIMITE DE COMPRESSION DU BETON EN SERVICE
Actions au ml :
Pre:=E T4 Peer = 8.00+22

Peer = 30,00 kN/m
Moment fléchissant :
2 2
/ 2
NL:‘: = Peer  — Mscr = 10.0’0 . (Jf-:s——
b 8

M., = 175,96 mkN

2.3. COEFFICIENT y

M, ¢
y= Mo ve 256,90 - 146

M, 175,96

3. MOMENT LIMITE ULTIME

Par la formule approchée valable pour Fe I3 500 et {5, <30 MPa :

armmé
2 = go+ ®.hyh g=530+25. 0,18 . 0,60 =8 kN/m
p,=135pg+ .54 p,=135.8+15.22
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fclB - 23
104y, = 3220.07+51.-? =3100 1000, =3220. 1 .146+51. — -3100
(MPa) ¢, =2 876,2
Ky, = 0,288
4, CALCUL DES ARMATURES TENDUES
ET DES ARMATURES COMPRIMEES EVENTUELLES
4.1. NECESSITE D’ACIERS COMPRIMES
p’hu = — N:u uhl-\ = ,_.r—@,,_h — = (),332
b.d . f 0,18 . 0,55 . 14,2
My > < Mgy Hy, = 0,332 > p,, = 0,288

= I faut des aciers comprimés si on n¢ peul
pas changer by, d ou £ 4.

4.2, CALCUL DES ACIERS COMPRIMES
Contrainte des aciers comprimés :

FeES00etO=1=

Gue=9 .7 feas -8 (13 f2s + 415) K

3
=2 Gue=9. 146 .25 -2 (13.25 + 415) §
d 55

O, = 288,1 = 288 MP%a < 435 O.K.
Aciers comprimeés ;
M, =0288 0,18.0,552. 14,2
M, =0,223 mMN

M, = iy, by d2fy,

= _Mu-My;, A= _w 1()4 =226 c:m2
(d-d") . Oue (0,55 — (0,03) 288

Retenons 2<bI1ZHA :
A’=2.113=226 cm2

JRSTON——— |
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4.3. CALCUL DES ACIERS TENDUS
Dans la section fictive 1 sans aciers compringés :

My, = 0,288 > 0,275 = Formules exactes

=a,=125(1 - J1-2.0,288)

Loy = Hp > <0275 = Méthode

o= 125(0-J1-2.01,)

(1‘. = 0,436
= 2= d(1 - Gd.0) 2y;= 0,55(1 - 0,4 . 0,436)
7y = 0,454 m
4
= M + Gsce _0_223_'0 17 @
nA—m.fJA o = 0454 435 T 220 135
A=1279 cm’

4.4, CONCLUSION

En prenant trois files verticales ;
2D25HA+1D20I1IA: A =2.491+ 3,14 = 12,96 cn?

60cm

1.5. SECTION MINIMALE D’PARMATURES

Fag= 0.6+ 0,06 . £ (MPa) f[05= 0.6 + 0,06 . 25 = 2,10 MPa

A= 023 p 4 Amin =023 2L 18 55 = 096 cmi®
- 500

e

Amin= 0,96 cmi< A =1279 cen? O.K.
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5. CALCUL DES CONTRAINTES A LUE.L.S.
5.1, POSITION DE L'AXE NEUTRE’

Pour éviter les risques d’erreurs dues A un nombre élevé de décimales. on commence par
expritner les longueurs en cm et les aires d’aciers en cm?,

d’ g
f-t-- bc by=18cm
osc/n d=55cm
Yi K .
Ak ld AN d'=3cm 2
N. . [E TU R A=17.96cn
A'=2, 26cm
—_— = n=15§

O’S/
L Po | "
7
bo ¥,

T 4n{A+A) yi-n{Ad+ A d ) =0
2

T 15 (12,96 4 2.26) yi - 15 (12,96 554226 . 3) =0
2

9,00 .yl + 228,30 .y - 10 793,70 = 0
- —12
A = 66385

= 228,30 + 663,85

yi= — =2420cm
2.9,00

5.2 MOMENT DINERTIE

X

1= bn);—'+ A (yr-d) 1 na{d-y)’

3
h=18 2420 s 22624200 3174 18 12.96(55 - 24.20)
3

I, =284 687 em?

53, CONTRAINTES

= M K= U759 gy mMNm'
f 284 687 107"
e = K.y Gy = 61,81.0,2420 = 14,96
Gy, = 14,96 MPa < 15 MPa O.K.
o, =n.K(d - y,) .= 15.61,81(0,55 - 0.242) = 286 MPa

G = nK(y, - ) G = 15.61,81(0,242 -0,03) = 197 MPa

Nota - on remarque que ¥ G, = 1,46 % 197 = 288 MPa = 6, = 288 MPa obtenu par la
formule approchée,

Flexion simple

IIL EXERCICE N°2 : FISSURATION PREJUDICIABLE —
SECTION A TABLE DE COMPRESSION

— ENONCE —
VUE EN PLAX

&
W e

4
X 22
2. 44n 2, 44m _‘{L cm Cm
22 22 22
cm cm cm

W Actions uniformément téparties de durée d"application supéricure 4 24 heures -
~ variables : g = 10 kN/m?,

= Fissuration préjudiciable.

B Enrobage = 3 ¢,

W Malériaux :

- bélon : {;5=25 MPa,

— aciers 1 FeF 500 HA,

— grosseur du granulat 1 ¢, = 2,5 cm.
m On se propose

1) de détenminer les armatures en iravée dans les pouleelles,
2} de calculer les cantraintes & 1" état-hunite de seivice,

— CORRIGE —-

1. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX
1.1. BETON

i
fru = 0,85 . <8 fhy =085 . —2 142 MPa

0.7, 1.4,5
Ghe = 0,6.F

[og= 0.6 + 0,06 £ 53 (MPa)

Ohe = 0,625 = |5 MPa
lag =06 +0.06. 25 =210 MPa
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1.2. ACIERS
2 500 = 333 MPa
3

Jg :

] . 3

fissuration - . e .

— 0. = Min . G, = Min 240 MBPa

préjudiciablc} s Max | 240 MPa Max J o

110 /1. f, (MPa) 110 ¥ 1,6 . 2.10

! =202 MPa
g, =240 MPa

7. SOLLICITATION DANS LES POUTRELLES
2.66m

At

15cm

[ | 70cm

m

22
cm

2.1, ACTIONS PERMANENTES
Poids propre dalle :
Poids propre retombée :

25 kN/n? . 0,15 . 2,66 = 9,98 kN/m

¢ = 13,83 kN/in

22 ACTIONS VARIABLLES
10 kN/m2, 2,66 = 26,6 kKN/m =q

2.3. ETAT-LIMITE DE SERVICE

Charge :
Peer=8+( Pur= 13,83 +26,6
Poer = 40,43 kN/m

Moment fléchissant :

2
10,00

{
Micr = Per - E M, = 40,43 .

M, = 505,38 mkN = (4,505 mMN

ser

25 kN/m? . 0,70 . 0,22 = 3,85 kN/m

A v <ot @ b mem

Flexion simple
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3. ARMATURES
3.1. LARGEUR DE TABLE A PRENDRE EN COMPTE

Arc tg 273 J'/.,lo ~
_::%i::Z‘bEjj%
AN e
Ly
1

{ = portée des poutrelles /= entre nus des nervures

{
— - 1000 .y bom
b =00 _ ppin {19 2o oMin| 10
2 "_' 2 244 =122 m
2 2

b=2100+022=222m

3.2. DIMENSIONNEMENT DE L’ARMATURE A L'E.L.S.

a) Moment de référence

33 d- h}U 240 0.80- e

s 2 2
oy = —— o ————— = — =222 (),

M Tser 30'd—hob'ho M 0 (),80-0,152 2.0,15

My = 3461 mMN

b) Armatures a VE LS.

Type de section & considérer :
M, > <My,

ser M, =0505 mMN =M, = 0461 mMN
= AN. lombe dans |a nervore

=3 Calcul en section en T

Armatures :

z, = 0,99d - 0,4h, 7, =099.080-04.0,15=0732m

Moer AL - 0505 10°
o 70,732 240

=28,75 ¢n’

Remarque :

A I'E.LL.S. les aciers Fe E 400 et Fe E 500 conduisent & la méme section d'acier A car

aer

= Max <=
IIOJn.flj (MPa) 3 °

£

nny @b B .y WSl S .S S S ..
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3.3. CONCLUSION - ARMATURES A RETENIR Fissuration

} = &2 6 mm Doye =25 mm > 6 mm 0K,

a) Section calculée préjudiciable
A=A A =2875cm?
b) Pourcentage minimal d’armatures
b=2,22m
by=0.22n x
b-by=2, 00m ]
h=0,85n
ho =0 . 15nm
B =bg. i+ (b=Dbe)hy B =022.085+200.0,5= 0487 m? x =223 *+7T5+ 0275 o0
3
2 2 2 2
oo Do "+ (b;b_ql‘lq o= 022 . 085 +2,00.0,15 _ 0.209 m d=h-x=85-858=7642cm (> 75 cm pris en compte dans le calcul
2.8 2. 0,487 0O.K)
v=h-v v=0.85-0209=0641 m
3 3 3
h* 1 P 0,85 0,15 2 .
(=bp S a(bobo) 7By 12022505 42,00 2= - 0487 . 0209 4. CALCUL DES CONTRAINTES A L'E LS.
1=0.0260 m# 4 4.1. POSITION DE L’AXE NEUTRE
A=t L fos A= 1 00260 2,0 4 a v
hp v I 0,15 0,641 500 be b=222m
d--2 0,80 -2—
3 3 Usc/n hy=022m
Anin=227cml< A =2875cm QK. _ AN d=7642 an
: hy=15cm
¢) Retenu A=2946cm?
A A :28,75 sz ! n=15
Retenons deux files verticales j
Pas plus de deux barres superpasées dans chaque file verticale. i Pour 1a section rectangulaire bd avec y =hy:
Lit1:2925HA = 2.491 = 982¢cm? H _ b h%
Lit2:2025HA = 2.491= 982 cm? ! {{he) = 2 +n{A+AV hg—n (Ad+ A d) > < 0
Lit3:2025HA =2.491= 982cm? .
: 222
A=2946cm? Flg) ==~ 1574 15.29.46 1515 29,46 . 76,42
e e=3cm [thg)=-2 166,50 <0
¢=Max{® ¢=3cm=Max 2.5 cm =» AN. dans [a nervure
I em lcm

= Sectionen T
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ty i

7-- + {(b - n-,) Iy, + nA] ¥i—
g
|- h;)? + nAd| =0

4.2. MOMENT D’INERTIE

3

Ii=b -y?I—[h—bU) MIELDS

o NAW - y,)2

4.3. CONTRAINTES

M\Cl
K=
Ope = Ky
0-,',2 TIK((J - yl)
Remarque :
g Mar 0505 10"

A.O, 2946240

=0,714 m (d-

M
K=i- sar
E I
n=1%

%yh[zoo 15+ 15.29,46] y, -

. ,
...[2()0 15 15.29.46 76421 =0
2

11y, 2+ 3 441,90y, - 56 270,00 =0

A=378452"
.:73 441,90 + 3 784,52 _ < o7 o0
2. 11
3 3
=22 1557 _gpplISS7 19

. 15.29,46 (76,42 — 15,57)
I, =1915538 cm?

K < 0,505
1915538, 107

O, =26,36.0,1557 =4,1 MPa < 15 MPa O.K.

0,=15.26,36 (07642 — 0,1557) = 240

o, = 240 MP'a = 240 MPa O.K.

=26,36 MNAr’

=0,69 m)

0| &
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IV. EXERCICE N°3 : FISSURATION TRES
PREJUDICIABLE - SECTION RECTANGULAIRE

— ENONCE —
I—)A COUPE AA

T 1=6.00m l._)A

B Actions uniformément réparties :
— permanentes go= 24,75 kN/m (bors poids propre},

~ variables . q =20 kN/m.

l 65cn 70 cn

® Fissuration irés préjudiciable.

| Matériaux:
- béton : fox =25 MPa,
— aciers ; Fe E 500 HA.

m On se propose de calculer les armatures.

— CORRIGE —

| CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1. BETON

O = 0.6, 25 = 15 MPa
f,0=06+006 25=210MPa

T = 0,6 . fos
£ = 0,6 + 0,06.f55 (MPa)

1.2. ACIERS

1
fissuration Efe %?500‘250HP&

trés =23 0g=Hin 200 HPa F==Hin 200 HPa
Max s Haug

préjudiciable
30 q"tj agMf1.6 2.10=165HKPa

(MPa)

a.=200MPa




| S(J

PRATIQUE DU BAEL 91

2. SOLLICITATION A L'E.LS.

Actions auml :

I @ = poids volumique du béton
armé

I g = go+ W.bgh

p.

wr=E+q
Moment fiéchissant ;

12

Meer = {reer . -
8

g=2475+25.0,30.0,70 =
Per = 30 + 20 =50 kN/m

=25 kN/m?

50. 000

8

Mtr =

M., =225 mkN = 0,225 mMN

3. DIMENSIONNEMENT DE L’ ARMATURE A I’EL.S.

3.1, MOMENT RESISTANT BETON REDUIT

IS Oy

!5 O'bc+U.
o
('7)

3.2. NECESSITE D’ACIERS COMPRIMES

[ -
l J—

l—lrbzial

M ser

Woer =7 -
- Ok

hn.d2
i

Hor> < Hpp

1.3. CALCUL DES ACIERS TENDUS

et A, = 20,0 cm?.

— .15
C""1'5 ls o0 0
i (4,529
p,h=-2‘0‘529( ———}
W, =0218
1,225
Wegr = {2 - _O.HH

{) ’:() 0, 657 .

Py =0.118 <0218 =p, = A =0
C
6 =065 (l - ()?3) =053 m
0,225
o= e 10" = 20,9
Aser= 0336 200 [0 =20 9cm

Remargue : en adoptant fa formule du § 8.3. des rappels de cours, on trouve 2, = 0,558 m

30 kN/m

flexion simple
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3.4. CONCLUSION
Ln prenant trois files verticales

Fissuration trs

préjudiciab]c =®28mm Prencns Drin =20 mm > 8 mm

it 1 : 2p2511A + 1D20HA :

2.491 4314 =1296 cm?
lit 2 : 3D20HA .

|4 f) 42 cm?
A=2238cm?
fios
Amin =0,23 . —l— b() .d Armn = 0 23 —i .65=1 .88 CI]]2
£ 500

Amin= 1,88 cm? < A = 22,38 cm? QK.

70cn

9 89 :tSo:m

Jlgﬁzs Ha
bR rlagoo m
4 30cn ,




CHAPITRE 7

EFFORT TRANCHANT

I. RAPPELS DE COURS

!. VERIFICATION DU BETON
L1. INTRODUCTION

1.1.1. Effort de glissement

I, = moment d'inertie par rapport & ’axe neutre de la section réduite homogéne (béton
I | PI 4
comprimé seul et avec des armatures multipliées par [5).

Résultante des forces élastiques agissant sur ’aire homogeéne B idéalement découpée dans
la section droite :
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H ¥
FB=IOE,dB=—I*-J F.dB =-I—.SB
B 178 1

Sp = moment statique par rapport & 1'axc ncutre de Paire homogéne B.

On appelle EFFORT DE GLISSEMENT PAR UNITE DE LONGUEUR DE POUTRE Ja
quantié :

g dM Sy

s ——z
& dx 1
dM
Or: V=_-
dx

v
Dou . 9='§-SB

1.1.2. Contraintes tangentes

Sous 'effet de g, Ic prisme Bdx a tendance a se déplacer par rapport & la poutre, le long
d’une surface de glissement dont la trace sur le plan de la section a pour longueur u.

I L’équilibre du prisme de basc B el de longueur dx est assuré par des CONTRAINTES

TANGENTES guj se développent sur la surface de glissement du prisme Bdx par rapport &
la poutre

En posant :

T = valeur supposée constlante de la contrainte tangente cn tout point de la surface latérale
du prisme,

u = longueur de la trace de la surface de glissement sur le plan de section,

F4+dF

==
=

u=péraimetre de B Trace de la surface
de glissement

e
ABC =u

1 dFy

il vient : T.u.dxi=dFp = 1=—.

£
u

Soit

it et s
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1.I.3. Bras de levier des forces élastiques

En prenant la zone comprimée harmogéne de la section comine aire B (I, = résultante des
COmMPressions sur celte zone)

F“—_-"* - SB
lI lJhsc:I’\l}'- Sl
L
Fp = F = M
M=z. Fh.rc Fhsc =—
4
Sp=3

D’ol par identificalion :

S| = momenl statique par rapport a I’axe neutre dc la zone comprimmée homnogéne de la sec-
lion.

Si 1"aire B considérée précédemment est délimitée par unc pacaliele i FPaxe neutre, on a sur
le plan correspondant :

A" vV Sy
8=—-Su=*—-*

ll FA S|

. . A%
Sous Faxe neutre S = 8, (béton tendu négligé) el g = — = Cste .
z

1.2. PRESCRIPTIONS REGLEMENTAIRES

1.2.1. Contrainte Langente conventionnelle
1>*aprés ce qui précede, ona: T===

Pour u = by = épaisseur minimale de ame sous 'axe neutre. Ty containte tangenic va |

v
Ty = l'k A
g . % = T,.=_"
¢ *Z09 . by o
2=09.d

On considére a I'IL1.U. Ta contrainte tangente conventionnelle :

avec

by, = épaisscur minimale de 1"ime,
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. q
d = hauleur vtile, - 3 §+ q 3 |
vV, = elfort tranchant uliime a prendre en comple 4 I'E.L.U., . BALL = V= Viax =1 > h+ > h= Vo = 2 h + iqh: Vana - 2 qh
V,= 1,35.Vg+ 1,5.Vgen général. 5 . : :
L= 1,38

SIMPLIFICATION = V=V, q.X = X=2h
6

2.2, Effort trarichant a prendre en compte au voisinage des appuis

Pour tenir comple de la transmission direcle des charges aux appuis, les cfforts wranchants

' indiqué ci-dessous : .‘ D’ob if revient au méme et il est plus simple de considérer I'effort tranchant V_, dans fa
sont caleulés comme indiqué ci- :

d'a section d’abscisse X = 5h/6 et de le supposer constant entre x = 0 et x=X
ralc 8 tures d’dme

— pour le calcul des arma , |

| — paur 1o vérification de la compression des bielles. 4 v
i

|

I

1} Charges réparties

u

,fuﬂ Py
Les charges répartics siludes & moins de h/2 du nu Jappul sont negligces etles charges o oo eeeeaey, -+
situées entre h/2 et 3h/2 développent un effort tranchant égal & :

2.x . . H
V (mise en charge progressive).
3.h

5.h
6
h 3.h
> B b) Charges concentrées

i

I convient de réduire la valeur de Feffort iranchang développé par loute charge concentrée
1 au voisinage du nu d’appui. 1l revient au méme de prendre pour valeur de cetie charge :
3

v
é/ 1 NL“ 7‘& v % B.A.E L. Fu LQu 0 . a<%

A ] .
I X I q i iiQ s1 B EA<3h
| h h ﬁ| 3.h 4 2 =772

i

| l l:z '37
L er J HHW L% SIMPLIFICATION

y U , .
; 1.3, VERIFICATION DU BETON

vumax\ ;

te

l |

N o ,

1 | SIMPLIFICATION L3.1. Flexion composée avee compression

, | Lorsque Loutes les sections sonl enti¢rement comprimées

0 06 fcj Pas de vérification et
. . o t
si 7, <Min ’)’b . aI‘]IatLJl-I“ES ransversales
1 EMPa calculées comme pour
] .

les poteauxn

1.3.2. Autres cas

a) Armatures o' dme droites (associées ou non & des barres relevées a 45°)

Armatures contenues dans des plang perpendiculaires & la fibre moyenne des poutres.

—___—_———
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FISSURATIOR Tuﬂirlim
o
0 223
Peu préjudiciable |y, "y
SMPa
£
Préjudiciable 0,15._7‘1
ou Min b
trés préjudiciable 4¥Pa

Cadres ou étriers contenus dans des plans faisant un angle de 45° avec la fibre moyenne de
la poutre.

0,275
Ta0 £ 7 5= Min T
7 HPa

I‘) Armatures d’dme inclindes G 45°

| Dans ce cas, les barres relevées sont exclues (voir § 2.3}

Y Armatures d’dme inclinées @ of > 45° (cas rare)

a® étant exprimé en degrés. Par interpolation lindaire entre les valcurs limites correspon-
dant 3 0 = 45% ctd o’ = 90°.

FISSURATION ﬂ W0 <7 in
+ f .
o (0,34—0_07i)—$—1
Peu préjudiciable Hin o 45 b

9-2-% yy

d ( 45 Y HPa
. f :
Préjudiciable (0.39-0.12-% —,;fl
ou Hin . 45 b

Ltrés préjudiciable (1073—:%)11%

l CALCUL DES ARMATURES D'AME
2.1 EFFORT TRANCHANT A PRENDRE EN COMPTE

Au voisinage des appuis, on lient compce de la transmission directe des charges aux appuis
comime pour la vérification du béton.

H
A
!
¢
&
*
2

o AT

R ——
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2.2. DETERMINATION DES ARMATURES D’AME
2.2.1. Formules géunérales

bc " sc

=
L=
z{l+cotga)

. z {1 + colg «) .
Pour coudre la fissure, nous avons — ———— = armatures de section A,

§
Llles peuvent équilibrer un effort vertical :
z (1 +colg o A
v =2 reotg )

« T .
—— - — A, Oy . SIn X =2 Gy (SIn & 4 cos ()
3 3
| |

5

2ot pour équilibrer vn effort tranchant V, quelcongue :

V= Vu
A \
— g = T —
S Z (sin oL + €O ()
Va Vo 1, fo, L
Or nous avens . Ty, =" "= c=——- et O =" al'k.L.L
b(, .2 0,9 . hU .d 0,9 Y.
_ﬁ fo _ 1,

DT ou " équation <" écnit .

by s 0,9 (sin o + cos o)

LY
La comparaison entre Ta théorie et les résultals des essais conduil i rédure Tavateonde
(owde T, éemt sur T, dant fixé réplementairement 4 0.3 .k .

st

[}HEORIE / ESSAIS
—

/
0.3.k fy;
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— ]

D'od 1" éguation

Ay fey o T=0.3.k.fyg
by.s¢ Y. T 0.9(sina +cosa)

avec :
f; bornée supérieurement & 3,3 MPa,

0 si reprise de béronnage sans indentations,
0 si fssuration trés préjudiciable,
I st sutface de reprise 4 indentations de saillie 2 5 mm,

1 en flexion simple,

N . . .
| + 3 -——en fexion composée avec compression,
B .y

| - 10 —li"— en flexion composéc avec traction,
B. fc'ZE

T, = conurginte tangente conventionnelle tenant compte des transmissions directes de
u

charges aux appuis si on est pres des appuis,

2.2.2. Diamelre des aciers transversaux

}:r s

o
wl

Pt < Min

|

L

2.2.3. Pourcentage minimal d’armatures

Ay o
o fet 20 4MPa
o Feo

2.2.4. Espacement maximal

0.9.d

sy £ Hin Z 40cm

15.¢>'1 . si1 A'% 0 réalisé avec des acilers
nin

de diametre cp‘l.

2.2.5. Poutres en T & nervore épaisse

o

Le pourcentage minimal ct I"espacement maximal peuvent ne pas éire respectés dans la
zoNe qui n'est pas grisée.

2.3. BARRES RELEVEES A 45°

Une part 8V, de I'effort tranchant au voisinage d’un appui avec 8 < 1/2 peut &tre quili-
brée par des barres de la membrure tendue retevées 3 45° ¢t anciées sur appuis.

Le complément (1 - ) V.o st toujours équitibeé par des armatures d'fme droites (o = 90°,
voir figure page suivante),

e L T

~ W
Ay L\sr \

A

—7
Ar
On pose :
A, = section d’une nappe de barres relevées,
A = section d’unc nappe d’armatures d' fme,
S 8 = espacements respectifs de ces nappes.
2.3.1. Vérification du béton
Sifa fissuration est peu préjudiciable -
f,
Vu() R 0)2 'LJ
Ty = < Min Th
o (
5 MPa
Si la fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable
£
Voo jo,ls e
Ty = < Min
* byd fo
4 MPa




—
[2%]

. “t
: PRATIQUE DU BAEL f)i . Effort iranchant

163

2.3.2. Armatures 3.2. NOTATIONS

{p = distance du nu d’appui 4 la section ob 1'effort (ranchant V, s'unnule.
Pour des travées completement chargées, ona:

Armatures d’ame droites :

he foy w03kt
— et "3
bySt s 0.9

<
fem
Nln-

Armatures relevées : J; 1 J_

Poutre sur 2 appuils simples

l R l _ i
1 o=
—r e ,pg 2 - ] 9= ,t 1y \\1| 2
byse Ts 0.9 2 2 .
I 11 [aut en outre vérifier :

- le pourcentage minimal d’armatures (cf. paragraphe 2.2.3)),
- {'espacement maximal (cf. paragraphe 2.2.4)).

R e s . Console
Les barres relevées doivent &lre conscrvées jusqu’a abscisse x. ol Péquilibre peut a nou-
veau £lre assuré par les seules armatures d’ame droiles 1g =1
v 5 equili Pour tenir compte :
v Part de Vy & équilibrer par enir compte :
umax dos barres relevées — de 1a réduction d'effort tranchant pour transmission directe des charges aux appuis,

— de la réduction de 1, pour les poulres coulées sans reprise ou avee une reprise spécinle-
ment traitée (voir page 160),
on considére la longueur 'y suivante :
v
umax

vu a

k
|
i
|

%

Il n’cst pas de bonne construction de prévoi une seule nappe de barres relevées traversant
la section du nu d’appui.

By 2
6

3. REPARTITION DES ARMATURES D'AME ; 5k .
I ‘METHODE CAQUOT) : 3 0 ]
31 HYPOTHESES ' Lo
Méthode applicable uniquement aux poulres de section conslante supportant des charges Uy V- 03 k. L by d
uniformément répartics. Ona: — = T s
5 h Vo
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Vu() Vumu.u. ~Pu - 5. h6

N . ‘[u - =
avec (} bu.d bu.d
0,3.%. £,
1 =1y - 2Ry t3
6 Tao
vumax"pu's‘h/(’
Tuo* b,..d
0
L__

La réparition des armatures d"ime s’effectue donc de la manigre suivante
1) répartition sur 5./6 pour Iespacement initial s, calculé pour Vg,

2y au-dela de ia section & 5.1/6, répartition suivant la régle de Caquot avec un nombre de
répétitions égal & g (m).

3.3. METHODE CAQUOT
1) L'écartemnent initial s est calculé suivant les indications du paragraphe 2 pour I"effort
tranchant V
2y L'écartement de départ des armatures d*iime (s, < 5,9) £t choisi dans Ja suite -
7,8,9,10, 11, 13, 16,20, 25,35et40 cm

3) Depuis 1"abscisse 5,4/2, on répele les espacements successifs §; 4 2 8 (de la suite) avec

un nombre de répétitions :

, . 5.h or
Uy + "———pour le I espacement
6. s avee g en metres

g pour les espacements suivants

4) Si ic nombre de répétitions n’est pas enticr, le nombre de répélitions wotalisé depuis
’origine est arrandi & I entier le plus voisin.
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5) Présentation des caleuls :

t0 =
t 5 tl %2 —\

nombre de 5.h
répétitions 0 VY s 0

nombre
cunulée l6 N 5.h 216* 5.h
Gstﬂ 55‘.0
nombre
arrondi mi "2
fifi

s

nonbre de -

o . LTS TS )
repetitions 22

“e0 “t Sen

abscisses
tnysgtngs,

3.4, CAS DES TRAVEES CONTINUES

3.4.1. Rappels de Résistance des Matériaux

La ligne enveloppe de l'effort tranchant dans une travée de poutre continue soumise a la

seule action de charges réparties (hypothése de la méthode Caquot) a 1'allure suivante

Wit P bbby i bidd
A A

() )

M
vi
mn
Vi
rF
m
Vit
M
V1+1

On pose pour tout appuij :
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3.4.2. Répartition des armatures d’dme

Pour I'éude de I"effort wranchant, on s'intéresse aux valeurs absolues de la ligne enveloppe :

Corde Corde Ivi}il l

e

[
+

i+1

+ ~ . .
V= Vo =l Vm‘ = valeur minimale de I"effort tranchant.

constituée par les cordes :

M .
~ reliant ¥V, AV pour la partie gauche de la travée,

. s M . . .
—reliantV_a l V. pour la partie droite de Ia travée.
m i+l

{ Par simplification, on remplace cette tigne théorigue par la ligne enveloppe simplilide

On définit ainsi les deux longueurs b, ct 1y,

I On peut alors appliquer la méthade de répartition de Caguot en considérant les poutres fictives :
- de portée 2.1, associée A F'appui i.
- de portée 2.1, associée & Pappui 14 1,

I On fait la répartition en partant des deus extiémités de 1o teavée contimue.

4, ZONES 1D APPLICATION DES EFFORTS

t.1. ARMATURE INFERIEURE TENDUE SUR APPUI DAROUT

Vumax

l T Fbsc

w —  Pour le fonctionne-
( é_"z ment en treillis de
__,L__% la poutre

Fgp

forces de

P
(15" Fso
> —
A

droite
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L équilibre des imoments en I3 donne :

Vimm & = Fpt.. @ Fp=V

unwx

)
Comme : Fo=A.-Z avec ty,=1,15
Ts

a, Lo15 Yunmax

fe

il vient :

A ancrée au-dela du nu d'appui pour V. {et non pour V, réduit),

4.2. EQUILIBRE DE LA BIELLE DE BETON SUR APPUI SIMPLE D’AROUT
4.2.1. Vérification du béton

Vumax vumax\/—zh

A‘?_'_—‘—/_‘
-

Vumax\/_z_— 2V

f
-‘umax =>)
g, =———--— ==3 g, = <0.8
bc bU a bc bO.a ’)r'b
2 -
'Y'b 1.5

Le coefficient 0,8 tent compte du Tait qu'a Pappui, Uinclinaison des hielles n'est pas exac
tement 457 et que leor compression peut ne pas éire uniforme,

4.2.2, Largeur a de biclle & prendre en compte

a) Poutre soliddire d'un poteau
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+) Pourtre a nervure rectangulatre sur appared d’appui

) .
/ 45" /Z\/ASJ

=} Poutre & talon sur appareil d’appui

COUPE A_A

4.3. ARMATURE INFERIEURE TENDUE SUR APPUI INTERMEDIAIRE
A

/H\ umax

—— —— 2 Yuman” z
i

I.es aciers inférieurs doivent équilibrer :

M,
Fo= Vimw — avec M, en valeur absolue
z

\F.~=A g
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F,
d’oi leur section est donnée par : A= t—
i

etparsuile:  A>0¢> Fi> 0@ V- — >0 & My< Vo 7
z

Dol avec une valteur approchée z du bras de levier égale 3 0,9.4 :

s1| Hy<0.9.d.Vypax

M

A=
fed

Hy

avec un ancrage au-dela du nu d'appui pour Vunax - ————
0,9.d

Nota : méme si I'on trouve A < 0, il n’est pas de bonne construction de ne prévorr aucurne
armature inférieure traversant le nu d’appui.
Les biclles de béton doivent vérilier, de part et d”autre de I"appur

2 -vumax

£0.8

’Tb=l. 5 en géneral

5. JONCTION HOURDIS - NERYURE
5.1, REGLE DES COUTURES

St
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Sur I"épaisseur hy, il faut coudic le plan P soumis & I'action de contrainies laugentes T, et L effort de glissement sur le plan HH' (vanation d’effort normal par unité de jongucur)
de contraintes normales o, par des anmatures transversales (aciers de couture) A, inclinées correspondant & la saillie by vaut :
d'un angle o sur te plan P en sens inverse de la fissuration probable. v hy
Les aciers de couture sont soumis 4 une force de traction : 2y = ij b . hy ()’ - —)
g '
R ;— ds I, = moment d'inertic par rappott & I"axe neutre de la section homogene réduite.
Bt} 4
- e Or le moment statique $, de la partie comprimée de la section en T est tef que :
Les projeetions des forces s’écrivent :
h
AT > -
l T, bgds= - . ='ds. cos o + dF,_ . cos S‘Zb'h{’(y 2]
S Y 4
F puisque 1’axe ncutre est dans la nervure.
A( rm . n h S
L 15 . o L
a, beds . —ds . sino + dF, . s On en déduil : hyly——|<—
s 4 "
h
¥ o1 par soustraction : . vV, b V., b 1,
D’oi: g€ —8 - =— .- car z=—
| (o= 5 | TR
T, - Gy} bp= — . L lcos o 4 sina ' . :
v S ¥ Dol la contrainte tangente a [a jonction nervure-saillic *Q\DB"}U{SO{
{ 5 ‘3\ ) P
E1u & A
r ﬁt fet 3 T= | :3 ,";‘
—(=in¥ +cosa ) =Tu— 0Oy o E °
bU Se Y : . ] =
S . soil : = &
% s
- ~ W
L& plus souvent, on choisit 0 =90°: Vu by ‘C‘):‘:”i!:hd!\‘y
AL, b ( ) T= z'hU b iflim Tl im donné au paragraphe 1.3.2. 77—~
— . = hplh -Gy,
S Y
C z=0.9.d
etsig,=0: .
A E— by T =
. -0y T = By ‘ 5.3. ACIERS DE COUTURE
A 5

< P . m . v e i
On peut donc retentr ce résuliat simple “la {orce développée par unité de longeur par les :
aciers de couture doit équilibrer le glissement longitudinal ultime par unité de longueur™.

A, et A, élant les aciers supéricurs el inférieurs de la dalle cspacés de s, et ancrés totalement
de part et d’autre des sections de jonction HH’, ils équilibrent par unité de longucur un
ellont :

5 1 [
‘A—i—A-f.j— avec y,= 1,15
5t s

l 1. VERIFICATION DU BETON
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Cet effort devant éire au moins égal a {'cifort de glissement uttime dans la saillie de largeur
b :

AS+AI ‘: Vu bl
— .= 2 g =— . —
St 2 z b
il faur done :
AS+Ai Vu b]_
5, e 2 1,15 2 B
z=0.,9.d

Nota : en général A, et A, sont les armatures d’une dalle fléchie localement entre deux ner-

vures paralleles. On admet qu'elles peuvent simultanément Jouer le réle d’armatures de
couture et n'ont donc 4 étre complétées que si I"inégalité précédente n’est pas vérifide (voir
remarque page 179).

6. POUTRES A TALON

if s’agit de poutres en T dont I"dme cst élargie au niveau des armatures tendues.

¥

(AN ; N
& { [
@ A-(sc)

Ay
11114 .
Notations ;

Ay = section des barres longitudinales situées dans une saillie du Lalon,

A = seclion de ensemble des barres longiludinales situées dans le Lalon,
A, =sectiou d’une nappe d'aciers de couture (cadres de talon),

s, = €quidistance de ces nappes.

Effort tranchant 173

L'effort de glissement par unité de longucur du plan TT" vaut :

gu:ESu; & §“
I 8§
avec :
Sg= - 153A,(d—y,) = moment slatique par rapport 3 I'axe neutre 'une saillie du wlon,
S,=-15A{d -y} =momentstatique des aciers tendus par rapport au méme axe
=~ moment statique de 'aire homogéne comprimée, d’aprés 1’ équa-
tion des moments statiques (cf. 7.1, chapitre 6 «FLEXION SIMPLE»).
Soit :

Vo A V. A
Bu=— —= -

z A 09d A

D’apres 1a régle des coutures, les armatrcs de couture sont obtenues en écrivant que
’effort unitaire équilibré par les aciers de couture est au moins gal a ['effort de glissement
ultime sur le plan TT" ;

L — P po=

AL, Vi oA
S 09d A

H

soit, si 'on adopie le méme espaccment pour les armatures de couture el les armatures
d’dme (s, =5,):

7s=1.15% en général

II. EXERCICE N° 1 : POUTRE ~ EFFORT TRANCHANT

- ENONCE —

COUPE AA

I_)A )r 2.22m

q=26,6kH/n
Du:Sﬂ  57kNsm

:Il‘icm

6 p25HA

en travée

L 1=10.00m L-QA 1 85cm

| Lxercice «fissuration préjudicisble — section & table de compression» traité an chapitre
«FLEXION SIMPLE».
m Fissuration préjudiciable. Pas de reprise Je bétonnage.

p— T N — ——— L ] — L —— e
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® Marériaux :
béton : f g =25 MPa, fp= 2,10 MPa,
aciers ; Fe E 500 HA.

m On se propose :

i de calculer les arrnatures transversales,

) de vérifer les abouts de la poutrelle et 1a jonction hourdis-nervure.

I.FFORT TRANCHANT

II "IFFORT TRANCHANT MAXIMAL

v =pu.l

umax

2

R IFFORT TRANCHANT REDUIT

58,57
Vomax = 2857 1000 2929 kN
2

RANSMISSION DIRECTE DES CHARGES AUX APPUIS)

harges uniformémeot réparties

S.h

uU_ umax - Py

i ERIFICATION DU BETON

Via=2929 - 58572 985 551 44N
6

JONTRAINTE TANGENTE CONVENTIONNELLE

VERIFICATION

| :
h-issuration } 0,15

préjudiciable Tim = Min To

I 4 MPa
T > < Thm

{ 5
unT o 1231 - =143 MPa
() 22 0,80
0,15 2‘5 =25
Tym = Mine 13
4 MPa

Typ=1,43MPa <25MPa =1, O.K.
-+ ARMATURES D'AME DROITES
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3. ARMATURES D'AME

3.1, ARMATURES CALCULEES
A[ fcl

T,-03 .k _f

bo. s Ys 0,9 (sin ot + cos o)

avec :
@ = inclinaison des A,,

fel' Yo
Vu(}

bo‘ d

Tuo =

O si reprise sans indentations,

k = ¢ 0 si fissuration trés préjudiciable,

1 sinon en flexion simple.

fi25 bornée supéricurement A 3,3 MPa

3.2. POURCENTAGE MINIMAL

£, > 04 MPa

bO'Sl

A, droites = o =90°

=sin+cosa =1
Fe F 500 => f,,= 500 MPa, v, = 1,15

Tin = 1,43 MPa

- pas de reprise,
- fissuration préjudiciable, } = k =1

- flexion simple.

fae= 2.1 MPa < 3,3 MPa O.K.

r 2
AL,22043-03.2) b 2
5 0.9 jg()_ 2223

1,15
A ,22.04 | 2
I 2= em'fom
5, 500 56,82
él: 4 > 1 0O.K.

s, 22,23 50,82

3. DIAMITRE DES ARMATURES I'AME

Jq:l
®, £ Min {1/35
lbo/IO

d’ob pour «coudre» deux [iles :

J?S mm
&, < 22 mm = Min 13.;5(),{35 =213

220/10 = 22

= prenons P, =8 mm

[ 1 cadre $8HA

O o}
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A=2.0,50 = 1,00 cm?
= 50=1,00.2223=2223cin
retenons ; 1 cadre ©8HA s, = 22 cm

4. ESPACEMENT MAXIMAL

09.d

09.80=72cm
5, < Min 40 cmy

5i<40cm=Min{ 40 cm
154" L STA" 20 ¥car AT =0

: qj)\ Sp=22cm <40 cm = 5, O.K.

- REPARTITION DES ARMATURES D’ AME

Espacement initial Su S0 =22 cm = 5, = 20 cm pris dans la suile

des s, de Caquot

-y

Nombre de répétitions :

f‘;/'
, Shif, 03 [k . f , 5.085 03.1.21
Po=)l— - l'o=15- - l—‘=2,4l)m
6 Tuo 6 |,43
.51 '
n={'g+ 2 pour le 1 cspacement ny = 2,40 +.5 - 0.85 = 5,62
IR 6.0,22
n, = g pour les suivants n =2,40 pouri > |
L. TABLEAU DE CAQUOT
—
" s
s¢ ;0 20 25 35 40
nomnbre *
thé&origue 7 5.62 .40 2.40 2.40
nombre
cumule - 5.62 8.02 |10,42 [12.82
nomnbre
arrondi ’ 6 8 10 13
nombre de 500-25%0
répétitions d 6 2 2 Tox6.2- 40
abscisses
(em) 10 130 180 250 VU 450
_

ta : le nombre de répétitions 3 ne convient pas car il ne permet pas d’atteindre le miliey de
ortée avec un espacement de 40 cm.
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! « '
e.-\_‘_ \ R
T} mangue pour arFiver 4 nu-porice : 500 - 490 = 10 cm e
Relenons sans mettre un cours d"armatures d'ime & mi-pondée
> <
1046x20+2X25+4x35+4 x40 c(& - 3
4.2, VERIFICATION DE 5, A /2 ]

a) Effort tranchant

Compte tenu de la forme de la ligne d'influence de V :

f —
qu
& »
Charges permanentes } V=0
q,!
Charges variables }quiqu.l_[’ .L}=¢‘_ V,=+1,5.266. 1990 _ 4 499 kN
2 22 g 8
b) Armatures transversales calculdées
-3
C
T = Vo Tu:ﬂ)'l_o:(),zgmpa
Y by.d 0,22 . 0,80
A Ty T, -03 . k., AL 22(028-0,3.1.2,10)
bg - 5, ' Ys 0,9 (sin o + cos &) 5, 09 500
1,15
A
Mo Loy
5, 50,82

= 5, = 40 cm i //2 convient.

¢) Pourcentage minimal

A 2
A f; = 0,4 MPa = p-] 22.04 =0,018 cm/cm
hu -5 St f mun 500
A
M 2.050 0,025 > 0,018 O.X.
s, 40

—-—__—__,———-—
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) Espacement maximal

T {U,Q.d
5, = Min

I 5, =40 cm (cf. paragraphe 3.4.)
40 cm
l.3. RETENU

S, =40 cm = 5, O.K.

X
I
| |
—
1 cadrc/ I l l '
I &8 HA ] 'l ] )
—]
(-
b
I 10| 6.20 2.25 4. 35 4.40 IZD'
l VERIFICATIONS D'ABOUT
5.1, ARMATURES INFERIEURES TENDUES SUR APPUL D'ABOUT
A= 9—233 10'1 =6,74 cm2
435

Comme on avait deux [iles de 3d25HA en travée, on parde :

2D2SHA inféricurs sur appui :
A=2.491=242cm?
ancrés au-deld du nu d’appui pour :

Aal) 100 S P UYL Y T
Iécl 2.4,9]

Fe E 500 = i, = 44 {=069.44 2,5=759cm
| {voir exercice chapitre Traction simple { =759 cm > 30 cn de largeur d*appui

urant § 5.1.a) =3 Crochel.
VERIFICATION DU BETON DE LA BIELLE D'ABOUT

Largeur d'appui : 30 em
Enrobage :e =3 cm

& 25 mm
ci=Maxie ce=3,0=Max{ 3cm
| cm fcm

b
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b0= 22cm

a=30-2-3=25cm
On doit vérifier :

2. Vum'lx fe28 2.0,293
Ope =T 03 — bl = 3
b= o " v =527 005~ O MPa
25
be = 10,7 MPa < 13,3 MPa = 0,8 — O.K.
1,5

5.3. ANCRAGE DES ARMATURES INFERIEURES TENDUES

Voir cxercice «Ancrage courbe au chapitie 3 «Association acier — béton» pour la méthode
de calcui.

6. LIAISON HOURDIS-NERVURE

6.1. VERIFICATION DU BETON

b-b

L by= 2227022 60
ES 2

Tzvu..:l _%ahm re_. 0293 100 oo pa
7. ho 0%0.0,80 .05 2,22

z=09.d

T=1,22 MPa < 2,5 MPa =1, O.K (cf. 2.2.)
6.2. ARMATURES DE COUTURE

Y z b s 5()() 09 N80 22”
2=049.d
A+ A b 1 b
- = .- m/m= ——ocmfem
L 2371,87 23,72

d’oir pour 5, = 1,00 m :
2

At A _———IOU =422 cm

23,72

= A+ A;> 4,22 em*m

Remarque : si la condition n'est pas vérifée par les armaturcs existantes de la dalle, on
peut, au liew de rajouter des armatures, réduire proportionnellement la largeur b et
reprendre le calcul des aciers longitudinaux (dont la section augmente, mais faiblement)
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1. EXERCICE N° 2 : POUTRE A SECTION
RECTANGULAIRE - ARMATURES D’AME INCLINEES

— ENONCE —

COUPE AA

3,00m

|_)A 2.05m

ML&L&LLL&&L&M
D 1=12,00m I_,A ® 8888888

PPPPFP}"? files

. 75cm ] ¢32HA
s

=0

W Action variable :
Q=13,525 MN.

m Fissuration préjudiciable. Reprise de bélonnage sans indentahions.

W Malériaux :

— béton : f,3=25 MDa, t54= 2,10 MPa,

~ aciers : Fe E 500 HA.

® On se propose, au voisinage de Pappui A :

1y de vérifier le béton des bielles,

2} de caleuler i titre indicatif les armatures d’me inclinées d'un angle o de telle sorte que

leur pourcentage p, = - — $0il minimal,
by . s sin

3) de calculer les armatures d'dme melinées d’un angle o® = 439,

4) de déwenminer les armatures d’ e droites et les armatures horizontales associées répar-
ties sur la hauteur de |'ime.
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— CORRIGE —

. CFT'ORT TRANCIIANT

1.1. EFFORT TRANCHANT NON REDUIT

@ = poids volumique du béton armdé @ = 25 kN/m?
g = @.bo.h g=2510-%.2,05.0,75 =0,0384 MN/m
p.= 1,358 pu=1.35.0,0384 = 0,0518 MN/m
Q,=1.5.Q Q,=1,5.3,525 = 5,288 MN
A
Vi = P25 1 Q! —5‘] Vi = CP18 1245 g [r : i]= 4277 MN
2 2 12
S o
0,311 3,966
1.2. EFFORT TRANCHANT REDUIT
(TRANSMISS10N DIRECTE DES CHARGES AUX APPUIS)
Charges uniformément réparties :
Vo (pd = Va— 2 p, Via(py = 0311 - 0,051% i%’,of' = 0,223 MN
Charge concentrée :
» 0
Peacih 205 gasmen=3me30ism=2 20
2 2 2 2
P 2]
Vi (@ =22, (@) Voo (@ = 20 3 066 = 3869 MN
3h 32,05
Taotal :

Vo= V) + Vo Vo= 0223 + 3,869 = 4,92 MN

2. VIERIFICATION DU BETON

2.1. CONTRAINTE TANGENTE CONVENTIONNELLE

d=09%h d=09.205=13845=]185m
<
T, = Vw T = _ A0 2,95 MPa
b . d 0,75 . 1,85

S sy s et e e Seaw Seaw el Sy sy e O weal | e S
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SPACEMENT MAXIMAL
I 0.9d 0,9. 185 =166 ¢cm
Min { 40 cm 5. <40 cm = Min { 40cm
5@ - stA' 20 . *

I Sio= 22 cm < 40 cm = §; O.K.

ETENU
3 cadres + f étrier ©12HA inclinés de
o=45%:5,=22 cm

1 vérifie :

A,
5° [ -—}-—4 2. LI =0,0077 = p, (45)

iy

by.scsina| 75.22. sin 45°
§7.5° [ A 42 LI 00065 = p(67,5)
bo . S sin et 9520, sin 67,5°

p45) > p(67,5)

'r

ATURES D’AME DROITES ET ARMATURES PARALLELES
JGNE MOYENNE

RODUCTION

*_.

réalisant fes armaltures d’effort tranchant au moyen :
matures d"dme droites d une part,

_‘

‘maturcs paralléles & axe de la poutre, réparties sur la hauteur de I'ame et dont lo
ireentage soit au moins égal & celui des armatures d' ime droites d’autre part,

sotrainte tangenle limite peut &ue prise égale i celle correspandant & des armatures
§ - inclinées & o = 45°

i1 {IFICATION DU BETON

I n 27" 0,27 25 45
Tym = Min Yy Tyn = 4.5 MPa = Min 1.5

17 MPa 7 MPa
I > < T, Tyo= 2,95 MPa < 4,5 MPa = 1, O.K.

IMATURES D’AME DROITES

Effort tranchans 187

avec :
o = inclinaison des Ay,

f.El’ ‘YS’

0 si reprise sans indentations,

k ={0 si fissuration trés préjudiciable,

1 sinon en flexion simple.

fi25 bornée supéricurement 4 3,3 MPa

b) Pourcentage minimal
A

f, > 0,4 MPa
bﬂ . 5

[y

¢) Diameétre des A,

ol
@, < Min {h/35

bo/lO

d'ol pour «coudrex 7 files :

A, droites = o0 = 90°
= sintt + cosat = 1
Fe E 500 = 1, = 500 MPa, y,= 1,15

Tyo = 2.95 MPa

— reprise non traitée,

~ fissuration préjudiciable, } = k=0
— flexion simple.

fog=2,1 MPa <33 MPa O.K.

2
A > 15 : 2'95 ! e fem

S0 500 11

1,15

ﬁ > 15.___ 0'4_ =. l
s, 500 16,67
Al

—_= - > —lw-—f OK
s 177 16,67

)
cm /om

32 mm
@, <32 mm = Min {2 050/35 = 58,6
750110 = 75

= prenons @ = 12 mm
(> ®f3 =323 =10,7 mm)

3 cadres+l étrier

$12HA

=8.1,13 =904 cim?
=5=9M.1,77=1600cm

retenons : 3 cadres + 1 élrier DI12ITA
Sm: 16 cm
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") Espacemert maximal

) 0.94 ) 0.9. 185 =166 cm
$¢=Min{ 40cm $1<40¢cin = Min{ 40 cm
15¢° L siA 20 *

sp=1l6cm <40 em = S—. 0O.K.
) Retenu
3 cadres + Vétrier H12MTA droits

Sip= 16 cm

4. ARMATURES HORIZONTALES ASSOCIEES

1 Caleul
r-/\h A ZA ] 2
Ph=—— 22 Ph= — 2 ——— cm'fem
z 8 z 1,77
LA, = Somme des brins composant les arnatures horizomales associées sur la hauteur de
I’dmne,
z = 0,9d = hauteur du treillis de Morsch.
0,2.185 2
Z2- - = o
Ay 2 177 94,07 em

= 2x8d 20HA s].=g(8}—5-=25cm

A,=4.8.314=100,48 cm2.
D 20HA K
sh=25cm .

l 3 cadres+l étrier

) Répartition des armatures horizontales assocides

On arrétera le double sysigme d’armatures 3 I’ abscisse x, depuis le nu d'appui, oir :
Tu = "':Iun((1 = 900)

d’on-

Vo= Ty - bo 0 V,=25.075. 1,85 = 3,469 MN

Effort tranchani 189
® Diagramine de 'effort tranchant
-powrJ<x<a—¢
Vo= Vi = 1,352 % x=0:V,=4277TMN (cf. § 1.1)

x=a:V,=4277-00518 .3.00= 4,122 MN

—poura+esxs!
Vo= Vimax = 135gx-15Q x=a:V,=4277-0,0518 .3,00-5288 =- 1,166 MN
x=1:V,=4277-0,0518 . 12,00 - 5,288 = - [,633 MN

4.277

4.122 |
3,469 TPFIITATTS

-1.166

a=3,00m

-1,633
1=12.00n

m Les armatures d’accompagnement doivent donc régner jusqu’a la section d’abscisse
a = 3,00 m depuis I'appui de gauche, c’est-a-dire, compte tenu de leur ancrage au-dela de
cette section jusqu’a |"abscisse

a+l =a+ 500 a+! =300+50.002=400m

5.5. SCHEMA DE FERRAILLAGE D’EFFORT TRANCHANT

_ELEVATIGN— I—> A

T R
/
|

3 cadres + 1 étrier

D 12HA s =16cm

-

L

dx8<p20HA
5y, = 25cn
{.00m

EYPR——




VERIFICATION
.
I Fissuration M 0,15 = 0,15 B 2,5
T = = I
préjudiciable ' fim n Yo Thm = Min 1,5
4 MPa 4 MPa
I f0> < T T9=295 MPa > 2,5MPa = 1,,,
= Armatures d’ime inclinées
de 45° < o° < 9(Q°

IINIMUM D'ARMATURES I’AMEC INCLINEES

!I TRODUCTION

ourcentage d’armatures d’ame inclinées ;
| oA 1,- 03 k. f,

bo.scsino 09 . £y (sin o + cos o) sin &

~ourcenlage est minimal pour :
() = (sinct + cosa)sing maximal

ol : P (o= 2sint cosat + cos? a — sin? o
=sin2o + cos2ot =0

n s
*+k T = a-—E+k.ﬁ

T
=0 = « —4g< 0 < 457 don¢ inacceplable,
3 LS i
= " ——=67,5" compris entre 45 et 90" 0. K.,

Tn
k=2 = « :T [57,5° > 90° done inacceptable,

a |45° 67.5° 90°
f'(ay 1 + 0 -~ -1

1,207
£ () / \

1 1

g ronséquent ; Pl & o=0675

1 mun

I tremum est done obtenu pour o0 = 67,5 ¢l on a

g e e

1.2, VERIFICATION DU BETON

fy
(019 0]216)& (0,39 0\2(’75]Hf
Tl(m:Min a ‘[“m:Min ( ()7 5
_3 % 1 mp: 10 - 3—]Ml’1:‘i‘i
| (]0 345]MP1
T ™ < Tim Typ = 2,95 MPa < 3,5 MPa = 7;,, O.K.

3.3. ARMATURES
Ay fee - Ty — 0,3 Lk .ﬂj
bo.s. ¥s 0,9 (sin & +cos &)

o = inclinaisan des A, A, inclinées = o« = 07.5°

[ e ‘ Fe E 500 = f,, = 500 MPa, ¥, = 1.15
Tp= 2 T,0= 2,95 MPa
I by.d
0 si reprisc sans indentations, — reprise non traitée, 1
k = {0 si fissuration trés préjudiciable, - fissuration préjudiciable, } = k =0
| sinon en {lexion simple. — MMexion simple. !

f,,5 bornée supérieurement 4 3,3 MPa fag =21 MPa<33MPaOK.

A
e 75295 - cm fem
3
St 0,9 —0 {sin 67,5 + cos 67,9) 2,31
IS
3.4, POURCENTAGE MINIMAL SELON LES REGLES BALL
—A— f, = 0,4 MPa A— iﬂi - e fem
by s, s S00 16,67
A | |
(sin o néglipé) IR S § ) '¢
: s 231 16,67
3.5. DIAMETRE DES A,
o,y 32 mm
&, < Min {h/35 D, < 32 1nm = Min {2 050/35 = 58.6
be/ 10 750710 = 75

=» prenons @, = 12 mm
(> dy/3 =32/3 = 10,7 mm)

3.5
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d’ ot pour «coudres 7 files :

1 . ESPACEMENT MAXIMAL

09d
s, = Min { 40cm
5@ frnin $iAT#0

. RETENU

e

e

:| 3 cadres+]l étrier

Effort tranchant 185

I ®12HA

o o $

A=8.1,13=904 cm?

=5=904.231=20,88cm

retenons @ 3 cadres + 1 étrier P12HA
5= 20 cm

0,9.185=166cmn

5, <40em=Min{ 40 em
*

Sp=20cm <40 cm = 5, O.K.

3 cadres + 1 étrier P12HA inclinés de
o=167,5":5,=20cm

CADRES ET/OU ETRIERS INCLINES DIE o = 45°

. VERIFICATION DU BETON

— Ty =Min Yo
7 MPa

Two > < Tim

ARMATURES
Ac f . Ta=03.k.§
>

bo.s: ¥s 0,9 (sin o + cos &)

wec

o = inclinaison des A,

fC'i" Yﬁ'

j 02720 45
Tyn = 4,5 MPa = Min 1,5
\7 MPa

Tyo= 2,95 MPa <4,5 MPa = 1,,, O.K.

A inclinées = o = 435°
Fe E 500 = f,, = 500 MPa, v, =1,15

_ VuO
Tw=——

bo. d

0 si reprise sans indentations,

k = { 0 si fissuration trés préjudiciable,

1 sinon en flexion simple,

f .5 bornée supérieurement & 3,3 MPa

4.3, POURCENTAGE MINIMAL

A
£, = 0,4 MPa
bU -1

4.4. DIAMETRE DES A,
¥
h/35

\bo/m

b, < Min

d* ol pour «coudrex 7 files :

5

|

A
>

T = 2,95 MPa

— reprise non traitée,

— fissuration préjudiciable, ) = k=0
— flexion simple.

fag=12,1 MPa; <33 MPaO.K.

75.2.95 i 2
= - - cm/fem

2,50

0,9 &(sin 45 + cos 45)

1,15

A ?
e 7_5_0_4 = b cm fer

5 500 16.67

ﬁ:_l >—I—OK

s 25 1667

132 min
@, < 32 mm = Min \2 050735 = 58.6

750/10 = 75
= prenons @, = 12 mm
(> /3 =323 =107 mm)

3 cadres+l étrier

$12HA

i

A=8.1513=904 cm?

=5, =9,04_250=2260cm

rctenons © 3 cadres + 1 étrier @12HA
Sp= 22 cm
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~1/2 COUPE AA- w
l
N
|
|
|
!
b

Sh=25CII.

3 cadres+l étrier
$12HA

$20HA
Sh=2SCM

O
L 37.5cm L

l 2.05n _<D20HA

FMARQUE
{0l rapportant lc volume des armatures d’ame au volume de béton associé
gir = 67,5° _‘_A‘__ R L._, = L
l bp.s.sina 73,231 . «n67.5 160,06
2] A' 1 I
our =45 —_— S =
bo.s .sina  75.250 «n45 132,58
A SA
lr o= 90° LI L_I = _?_AI, = _2,.. = _I —
by.s. bp.z by.s 75177 06,38
A

la solution o = 67,5 est 1a plus économigue {mais la plus compliquée el sa mise en place
il ped réaliste),

I solution ¢t = %0° + anmalures associces esl la moins économique de beaucoup (mais la
> facile & mettre en ccuvre),

cette dernitre solution cst courte), cet exemple montre que, dans cerlains cas, une part

‘Mraircmen[ a unc opinton asscz répandue (la longucur sur laquetle la dépense nécessaire
-oriante de la portée de la poutre peut ére affecide.

CHAPITRE §

FLEXION COMPOSEE

L. RAPPELS DE COURS

{. GENERALITES - INTRODUCTION
1.1. GENERALITES

On désigne par :

* Mg, le moment de flexion (ultime ou de service) par rapport au centre de gravité de la
section de béton seul,

= N Peffort normal (ultime ou de service) ; par convention :

~ positif pour une compression,

— négatil pour une traction.

Lixcentricité par rapport au centre de gravité de la scction de béton scul (résultant des cal-
culs de RAMN
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. PRISE EN COMPTE FORFAITAIRE DES EFFETS DU SECOND ORDRE
{ FLEXTON-COMPRESSION A L’E.L.U.
I; = tongueur de flambement de la piéce (voir paragraphe 2.1. chapiire 5 «COMPRESSION
SIMPLE®,
h = hauteur de la section droite dans le plan de lambement,

{ = longucur libre de la pigce,

2em
e, =Max { { = cxcentricité additionnelle,
250
Iy, Mg
o= —— — 4 ¢, =excentricité du 1° ordre 3 'ELU.
E.Yi Nl

2.1, Cas ot Igh > Max[15 ; 20.e,/h]
Vérifier la piéce & I’ état-limite ultiine de stabilité de forme (voir chapitre |1 «FLAMBEMENT»).

1.2, Cas ou I/h < Max[15 ; 20.e,/h}

Faire le calcul en flexion composée pour les sollicitations ultimes :

NU:ZYi Nl
Mg, = Ny (c| * e’-’-)= Ny ey
3 12
avec &= ,__;__r-[z + 0 . ¢;}
10 . h
D=2
L.
MG+ X ‘Pzi-Q,]
izl
= -
ol ! M,

122

G+O+ T %.-Q.]

L
M, et M, €tant évalués sans les coefiicients y

{ce sonl des moments de service), e, n'intervient pas.

SECTIONS PARTIELLEMENT TENDUES

1. DEFINITION

l.a section est partiellement tendue si

Flexion composée 193

2.L.L APELS.
Chser = —Ni serlio

ser

a) N, est une compression (N, > 0} = pour unc section reclangulaire sans acicrs compri-
més, il fauty, <h,d'ob:

l— h
Miga M im=—0rbyh (d‘ _)=
2 3
avec au moins une nappe d’aciers tendus (y, < d) st .

1 R J—
Mmsu[ }h]dzﬂm:0,333thd20tr
: 2

1
-
3

b) N, est une traction (N, < 0) = Cest a I'extéricur des traces des armalures.

2.1.2.APE.L.U.

a) N, est unc compression (dans ce cas : N > O ct oy = ¢ + € # €gg avec y, £h).

P Al}_ongemgn't, Raccourcissemnent

S f]:? fou e
o.4.y
08y,
h d ¥uoh 7 F:?c
z
] A ] §’__~H.___Hﬁ;_
-~ _— e — ——

pour unc section rectangulaire,
en I'absence J'aciers comprimés } =
siy,=h

Fyo. =08 .bg. h .y

= Mpe=TF, .2
z=d-04.h } e

50it, en considérant les moments par rapport aux aciers tendus :

Mpo = 0.8 . !’_(1 04 .ll)h[,.dl. fou
d d

M

d’ob : I p— BC -pa8 M- 0,4 . h
2

by.d .t d T d

et la seclion cst partiellement lendue tant que y, < h ¢’est-a-dire tant que

M
Hbu:—msllﬂc=0.8.h{] - 0,4 E}
bo . d” . fuy d d
avec :
M, 4 = moment fléchissant ullime par rapport aux aciers tendus,
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o o ' Flexion composée 195
l.. remarquant que I'on a au motns une nappe d’aciers tendus si A=A
WSd =y S g = 0,81 - 0.4) = 0,480 N
l N, estine traction (N, < 0y = C est & I'extérieur des traces des armatures (dans ce cas A=A- ;
5
&= 0 TG # €, & Moins que M et N provicnnent d’une action unigue auguc] ¢as ey = g ). ot : N {N, ou N_.) en valeur algébrique, @, a 'état-limile déterminant pour A.
I
| Vil Ml Dans le cas ol A’ préexiste, la méthode de calcul exposée ci-dessus s’ applique :
LALCUL DES ARMATURES
1) en prenant A 'ELU. ; Mpe=0,8 (1 - 04 “) bod o, + A Fy(d—d”)
Méthode de calcul d d
2) en prenant A 'ELS. -
M,c,,-:m_”‘( - ]bud Ot A G (d=d) avee ap=15 G Lo9
24 3 " h
l _LN_ . 3)en vérifiant que A,calculé < A gt
2.2.}. Remarques
N est une compression (N > 0) =» diminution de la section d’aciers tendus trouvée en
! flexion simple.
‘ prenant les moments par rapport aux aciers tendus, les équations d'équilibre s*écrivent N est une traction (N < 0) =» augmenlation de cette scction,
Ma=N.es=Fc. 2+ Fie 3 2.2.4. Position des aciers tendus
N=F,+F.-F, ‘
H [ERT HG »0
L en {enant compte des sectlions A ¢t A’ d’armatures ; 1] ‘
My=N.exs A Oy .23+ Fp . sy He Yo
N Weof N 4 e |5
3
NeFp+A . 0.-A .0, & P+ A O ~A+ |G, =0 AN —;@ ) T
g, A
Les équations d'équilibre de la méme section soumise en flexion simple au moment M, ol %
: mémes délormations ct munie des scctions d’armatures A ¢t A’ s"éerivent ¢ N Co
Mo=A O, . 7+ By — ——-}- -Iﬂ-q
A A Oy /1+}hc n H¢O @ ®EU e.
=F,.+A4 .6,-A.0
— ) ’ i ©
u par identification, (| vient :

Si N est unc compression ; C est & Popposé de A (centre de gravité des aciers tendus) par

A'=47 rappont 3 G,

S

2.2.5. Sectionen T a’E.L.U.
1. Technique du calcul

) a) Cas ot M, £ M,
“aleuler le moment M, (M, ou M,,,) par rapport aux aciers lendus,

:n déduire par le calcul en flexion simple les sections A ct A' J'armatures, Table surabondante pour équilibrer M,

revenir 2 la [lexion composée avec les aciers :

l A=d_ X Si N esl une traction ; C et A sont du méme cH€ par rapport a Gy,
g
2 Donc calcul en section rectangulaire de largeur b en flexion composée soumise & (M4, N
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) Cas 00 M4 > My Le diagramme des contraintes est supposé linéaire.

Calcul en section 4 table de compression. Décomposition de la section : . , . .. . .
Le point de passage de la résultante des contraintes normales est supposé identique & celui

Ny de la sollicitation de service la plus défavorable.
‘F 1 )
e 34> b2 2.3.1. Cas des sectionsen T
L4 Fbcl
“bi| 2y Caractéristiques géométriques de la section non fissurée et non armnée :

By h+{b-byhg

by H+{b-b)S
2B

L.es équations d'équilibre s'écrivent :

¥ =
Mun = Frer - 21 + Foa - 72 .
Nu: FIICI + Fbr:? - Fs

v =h-v'

3 3
I=h —+(b B )l';J -Bv2

Fopei =08 by .y, . fu, et 25, =d-04.y,

bu

bo

avec . Poz = (b= bg) by . f, et zp=d - — Effort normal de fissuration Ny:

F.=A .G Sous moment négalif, la section en T se comporte comme unc scetion rectangulaire. Nous
H 3
ne considérerons donc que le cas oi Mg, > 0.

=08 .bg. vy fou+{b=bg)hy. ley — A .0,

MU - Mu b b " —
clen posant R | o) hy . £y (d )

h
donc : {Mw‘ =08 . by.y, . fou{d-04.y)+(b-bg)hy. fy (d 20)

Nyg = Ny — (b = ho) by . £,
il vient : u}l =038. b{) Yu - l-hm (d 0 4 Yu) :
NuR - 0'8 . I}U < Yu- rbu - A Gs cas ou e
. . . v . . N »0 N, <0
soit les équations d'équilibre d’une section reclangulaire by d soumise 3 M, et N . ‘ :
Donc caleul en section rectangulaire by d soumise a ; o e Npew o, = Ne Nee v
£t t
B I B 1
h . .
_ _ _ 0 avec avec:
Hop~Mup —(b-bp) ho £ (d=—) N,>0 R
= el e«
Hyr = Nu—{b-bpihy. £y,
Il ne faut pas oublier de bien retrancher de A la quantité Nyg/a, (N, en valeur algébrique) _Ne Nee.v
¢t non pas N, /G, sculement. o= E B I -
3. SECTION MINIMALE D’ARMATURES , Dloi - | Macr Gy Bl fos
o ou - e= = N;=
La sollicitalion provoquant la fissuration du bélon (G, = f55) de la section supposée non Nier B.e.v-1

armée et non fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrain-
le au plus égale & [_.

el YTawmy ey Saaef "ameast | A
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Jurcentage minimal d'armatures :

actéristiques géométriques de la section non fissurée ¢l non anmée -

, B=bj.h
v h
gl laml b
v b h3
I~

‘ “as des sections reclangulaires

irmule établic pour les sections en T avee

) !
7,=0,9 . d au licu & 7,,~(!—E

3

" rcentage nunimal d'armatures :
l rit, compte tenu du fail que :

—p=e+(d-v)-09=c—v +0,]1.d

A =B {28 1 c-v +0l1.d
mn — T e T T e T
f. 09.4d

B.e.v-

3

Aggn = Py b . fnza by. h €-05.h401.d

£ 12.09.4d -
h(] . h . C —]— — i»
? 12
A= by. b los h e ().5 h4 01 d
min =~ R - T
f. 09. d G.e-h
‘ :omme en général 1 d=0,9h:
c--"- dt01.d
Apn= by . ¢ ﬁzg ! 08
f, ? d
< 09 .6 e— . .
T 6.09
0,23

3

ol

e et Nse

ont
-
nerne
signe

Flexion composée 199
!
|
|
i
!
! -0.45.4d R ,
A =0.23 — t28 b e avec e et N . de meme signe
min o e-0.185.d

Remarque : dans le cas de la flexion simple :

. ] . {i
st ¢ tend vers I'inhni, Amin — 0,23 28 .ho.d

L
et on retrouve fa section minimale en flexion simple (cf. paragraphe 6.1. chapitre 6
«Flexion simple»).
2.4. CALCUL DES CONTRAINTES A L’E.L.S.
2.4.1. Cas de la sectionen T
b
c
B - — i N
ny © ' —D%%
o O e,
' Ve — Ky ne1s
d __—f M
K= sexr-AN
k4 - . Il—
a,
_s_=1((d_.y1)
L’ avec les conventions
VJ de signe ci-contre:
';’1=VC+C
Position de Taxe neutre
Section N K Zc K.
by lby2 E—c, b(y +r.:)[ CC—C]
¥y by 3 o
a y,-h b-b +c+2h
: 1 2 0 0 2 Yotc
déduire ~—2-(b—b0)(yl-h0) 1 +h0-c - (Vc"‘c_hg) [_C__B__U_C]
A n.AT(y,-d") d'-c n A (y_+c-d'Hd'—c)
A -n A{d-y;) d-e n.A(ygte-d) (d-c)
Z]-:% '2—_2‘ H/C=U
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Iin écrivant £y = M- =0, on ohtient I'équation du troisieme degré en vy,

Yg +P-Yc+q=0

p=_:‘1%cha(113——1)(1:—}10)?4 6';“'
0 0 0

q=—2§—03+2(g—*1)(c—h0)3a "‘I;A'
0 0 0

(d'—c)z— 6nA

&nh

(d'—C)+T0(d—C)

2
(d—c)
by

[.a résolution de cetle équation donne y,.

=Yg T Y TYAC2 hp

Moment dinertie

sinonp voir §2.4.2.

avec b, =b

(section rectangulaire de largeur b)

by3  (b-bg) (yy-hy)’

=3 3

Bakd B 0k’ (y,-d" )2 +nk(d-yp)°

Caleul des contraintes

Fn écrivant que le moment des [orces internes par rapport a 1'axe neutre vaut ;

MserfAN = Nscr Y

il vient :
K= Mcer AN ==y| K= NSF—‘I"Vc
Ly Iy

Les contraintes valent alors ;

C’bc=K-5’1 L0, dans tous les cas

Ogemn.K(¥;-d") ble

os=n_]((d—y1)13; s1 la fissuration est préjudi-
ciable ou tres préjudicia-

2. Cas de la section rectangulaire
Pour b = by, les équations précédentes s”écrivent :
Position de 'axe ncutre

3
¥ tP.v_+q=0
pe-3c2 B0 . o 6nd
bD b0
q=—2c3_60B" (4. 2 6oh .2
b0 bU

==3 | V) =Ycte
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Moment ’inertie

3
b0V1

I1=

2
+nd’ (yl—d' )2 +nA(dfsr1)

Calcul des contraintes

_ Moer/AN _ K= Nser-¥c
K=e——F——==) I.
Il 1

Obc‘K.Ylﬂ_Gbc dans tous les cas

=n_l((d—v1} £0; si la fissurationest pré_judi—
ciable cu tres prejudicia-—
Ogc=n.K(y,—d") ble

Og

3. SECTIONS ENTIEREMENT TENDUES
3.1. DEFINTTYON

A 'EL.U. comme 2 'E.L.S. 1a section esl enligrement tendue si ;

N est une traction {N < 0),

C tombe entre les armatures. &

3.2. CALCUL DES ARMATURES B

ZA= 6A1+EA2

s2

[.'équilibre des moments par rapport aux armatures donne :

Nep

PP
(ep1+2)5)%
N.eyy

' A2=4
(EA1+eA2)032




|'alcul al'ELLL .

>olution économique : avoir le centre de graviié des armatures en C, d’oll :

Pivoi A = Oy =0 =1,

denl 3 I'EL.S. : Oy = 02 = G,

L SECTION MINIMALE

| :
Aptdy=A Ay, -p. 428

e

SEFINITION

1 scction est enligrement comprimée si, la section A
tant supposée connue {en cas contraire, {aire A’

l’ AVELS.

= €Sl une compression (N, > 0),

!ECTIONS ENTIEREMENT COMPRIMEES
é

des anmatures les plus comprimecs
=0 dans les formules qui suivenl) :

A wol h 1 h —
Miga —A0 {d-d}> 3 J[l - T4 bod“On  pour une scction rectangulaire

L Te =15 Le7 kv-—ri

I APE.LY.

25t unc compression (N, > 0),

) . h
Aua = Ay (d—d")y > Mp- = 0,8 J (l - 04 g] byd® by pour une seetion reclangulaire

I_.ALCUL DES ARMATURES

L. Dimensionnement 3 I’F.L.1,

cul manucl au pivor C compliqué, on wilisc des abaques (diagr

‘ : ( ammes d’interaction),
r paragraphe 5. Voir aussj chapitre |1 «FLAMBEMENT.

L Dimensionnement 4 I'E.L .S,
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On désignc par :
Mer 6 = Neer-Ba = moment au centre de gravité G de la section homogéne,
Ajet A, = scctions d’aciers comprimés (fixées en satisfaisant le pourcentage

minimal en compression simple du paragraphe 4.3.).

Les caractéristiques géométriques de la section homogéne sont :
B(]: B+ IS(A] + Ag).

Ty = moment d’inertie de la section By par rapport 4 G.

On obtient la contrainte pour le béton :

(O'hc)max = NE + Msg(;_‘v‘ s a

I

Pour le dimensionnement, il fauf se fixer a priori A, A, et chercher par titonnements :
1) & ce que C reste dans le noyau central,

=Oper

2)aceque (o‘hﬁ) max = c_;;. =062 avec [O'bc) max
4.3. SECTION MINIMALE
fcn’rm de perimetre
Ay in=Hax B - B = aire de la section de béton seul.
0.2 57

5. DIAGRAMMES D'INTERACTION
5.1. POSE DU PROBLEME

Les diagrammes d’interaction sont établis uniguernent pour I'&at-limite ultime (rien
n'empéche d’en établir a 'ELL.S. sur le méme principe).

BETON ACIERS
CONTRAINTES

DEFORHATIONS
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Section quelcongue a plan moyen, symétrique par rapport a ce plan (wiers et béton) :

Gy = centre de gravilé de ta section de béton seul,

Guy = axe situé dans le plan de syméltric,

Ggx = axe normal au plan de symétrie,

d, = distance de 'axe Gyx & Parmature de section A), complée positivement dans le

sens ascendant,

A, = armature la plus éloignée de la tibre la plus comprimée,
B = aire de la section de béton seul,
vet v’ = distances de Ggx aux fibres extrémes, respectivement comprimée et lendue, de la

section,

Pour une valeur de y, fixant 1a position de I"axe neutre, ¢t prise arbitrairement, on a :
1) un diagrainime des déformations passant par le pivot associé a y :

y £0,259(v —d,) = Pivol A,

0,259(v —d) <y €h = Pivot B,

y>h = Pivot C,
avec |
g = raccourcissement de la fibre de béton  la profondeur £,
¢, =déformation de |'armature Aj,
2) un diagrainme des contraintes dans le béton el dans 'acier, avec les conventions de
signes précisées sur {a figure ci-avant, donnant les contraintes
Gz pour la fibre de béton 2 la profondeur £,

G, pour I"armature A,
[La résultante et le momemt résultant en G, des {orces internes sont obtenus par les relations :

b4
n
Nl(v>=N1=j bp oy dE + 2 Aj g
0 1
b
M, (y)=N;g = b 5
1\¥ 1GU EUCE(V“E)C‘E +§Aj Usjdj
0
Dans le repére orihonormé plan (OM, ON}, le point P| de coordonnées M, (y) et N,(y)

décrit, lorsque y varie, un arc de courbe généralement convexe (M), appelé . COURBE
D INTERACTION.
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N
COMPRESSTON 7

(5)
() )
Mg @

@

TRACTION

5.2. DISCUSSION
5.2.1. Cas ot y est égal i moins Vinfini

Le diagramme des déformations est constilué par la verticale du prvot A, On est donc en
TRACTION SIMPLL

I.e point coriespondant de la courbe d'interaction est le point Pp défini par

n n
Hl(—oo)=HT=%_.A] O5q dj=—fed %AJ dy

n n
Nl(—oo)=HT=%AJ U5 =—fed>1:Aj

On relnarque que :
n
Hl(—oo)=HT=U ==>%—,Aj .dj=U==>GO=centre de gravité des

armatures Aj .

5.2.2. Cas o0 y est égal i plus I'infini

Le diagramme des déformations est constitué par ja verticale du pivot C. On est donc en
COMPRLSSION SIMPLE.

oy @ e e oy bl e el Tl eyl e s O wEEed T O Eaal | W
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$ -3
Eg=UT000 = oOy=lysi fy<E.e,=2.10.2.10
Iy < 400 MPa (aciers [Fe I3 400),
Oy = 5 . €4, = 400 MPa dans le cas contraire,

Oz = Iy, quel que soit &,

Le point correspondant de la courbe dinteraction est e point P déhini par

n n
N1(+00)=Nc‘5.fbu+fed‘,1£l\j {ou NC=B.fbu+400%Aj)

remarque que
n
My (+00)=H-=0 ==>3 A;.dj=0==>Gp=centre de gravité des
1 ' armatures Aj.

n n
I H1(+oo)=}{c=£ed§hj.dj (ou HC=400>1:Aj.dj)
.i.3. Cas Otl Ni = 0

Pour unc centaine position de I’axe neutre, définie par yg, le point P| occupe sur (')} la
position Py, définie par :

M, (YF|)=Mr-1
Ny (YFI) =0

On est alors cn FLEXION SIMPLE correspondant au sens de flexion considéré.

.2.4. Cas de la Nexion inverse

‘n changeant le sens des moments, on inverse le sens de la flexion et on déerit Mare de
‘ourbe (I7y) limité par les points Pr et Pe.
Pour une certaine position de 1'axe neutre définie par y,-, le point seprésentatif occupe sur

I T,) la position Pp-, définie par (bras de levier v* — £ au lieude v - )
3

M, (ypz) =M, de sens contraire & Mg
Ny (YF)) =0

. COURBE D’INTERACTION

_ensemble des deux courbes, (INy) et (T7,), constitue un contour continu et fermé ()
appelé - COURBE I INTERACTION.

Si la section présente un axe de symétrie
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- les points Py et P sont situés sur 'axe ON,

~ les deux courbes (I")) et (I";) sont symélriques par rapport i cel axe.
Le contour fermé (C,) constitue la lrontizre du «DOMAINE DE SECURITE» de la section

étudiée, munie de ses armatures de section totale LA, Le point représentatif de la sollicita-

tion ultime agissante (de coordonnées M. N,) doit se trouver a I'intérieur ou sur ta fron-

tigre du domaine de séeurité.

Si la section ne comporte aucune armature :

Mp=0
PT= f
Np=10
A; = 0 quel que soit) = '
Mc—o
Pe=
Ne=B . fy,

En faisant varier y, on obtient le contour (Cg) «lenticulaire» définissant le domaine de sécu-

rité sans armaturcs. En fait, un pourcentage ininimal d’armatures est loujours exigé.

5.4. DIAGRAMMES D’INTERACTION
5.4.1. Tracé des diagrammes d’interaction

Pour unc section donnée (bélon, armatures, position des aciers) on délinit a partir des
efforts internes N, et Mgy calculés cn 5.1, les quantités sans dimensions :
N;j

v = —— - - ¢ffort normal réduit
B . fhu

B = aire totale de la scetion de béton seul

= ——— - momcnk [léchissant réduit en Gy
B.h.

h = hauteur totale de la section dans le plan de flexion

(zA) . fu o
p = —————: pourcentage mécanique d ‘armatures.
By,
Pour une position fixéc des armatures & 1'intéricur de la section, si I'on fait varier p — par

pas de 0,1 par exemple (p = 0-0,1-0,2-0,3-.)) — on obtient dans le repére orthonormé

réduil {lL,v) un réseau de courbes C, (Cy—C,-Cy—Cq~...) appelé DIAGRAMME D'INTER-
ACTION
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1.2. Propriétés des diagrammes d’interaction

Les valeurs de p sont uniformément réparties (intervalle conslant entre deux valeurs suc-
cessives) suivant les droites rayonnantes comrespondant soit & y = Csle soit a des couples
(Eper E5y) conslants. Il convient donc de conduire les interpolations dans les directions de

ces droites.

Pour la seclion sans arrmatures on a :

_{MT=—fm‘ZAJ.d,=O = p=0
Nr=—fu ZA;=0 = v=0

_{Mc=fa1.IAJ.dJ=O = p=0

© T\ No=DBfoy + L TA, =By = v=|

A, =0 quel quesoit] =

Pour une section donnée, avec une position des armatures [ixée, les diagrammes d’interac-
tion sont €tablis, par ordinateur, en faisant varier proportionnellement toutes les sections A;

des armatures.

Tk.A=KkZA
j j

' ol les coordonnées des points Pp et Pe vérifient

- pour Py
f,
p=-— ed EAJ-dj
MT‘_—_fed):Aj'dj = Bhfm j - E=E_AJdJ=
Ny =~ fog ZA; \ _ fa T A v hIA;
T L 1
fou

d’oir le point Py se déplace sur une droile {Aq) passant par le point Pry de coordonnées
{0, 0} et de pente K.

—pour Pe:
fea
p=—— FA . d
MC:fchAj-dj Bhfey, ; -9
=5
Ne=Bfiu + fea XA, Bl + fea TA, \ fed ZA;
Ve By = Bf,
d’on :
1 EA_; .dj . . .
=-———=K et le point P se déplace sur une droite (Ac} passant par le point Py
v—1 h I‘Aj

de coordonnées (0,1) et de pente K.
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!
JCAT)

5.4.3. Application 4 la détermination des armatures pour les sections rectangulaires

Données -

f,
foo = 0,85 . 2 o fd,:f—‘,
8.15 1.15

Ny et Mg, (Mg, = Ny(e, + &,) si N, est une compression, comime indiqué au para-
graphe 1.2.),

. bg et h.
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Meode opératoire

Ny
V="——"T—"—""
boh £,
HHGD
L
by b £y

1) Calculer les quantités réduites d'entrée dans les diagrammes :

2 A

kg

L
I
I
I
I
I
I
I
I
|
|
I
I
I
|

/AL
AY =1,[l€f Lo’ €
VAN
T NG
T
VA
/7 N
- /
<
Ve
/s .
il \I‘L
s B
7

2) Déterminer, sor le diagramme d’interaction, par interpolation svivant les droites rayon-
nantes correspondant aux couples €. £, le pourcentage mécanique d'armatures p .

Flexion composée

3) Calculer tes armatures :

E——— ==

bo'h' fbu

£
ZAHP f]:II'LI.

ed

bg-h

5.4.4. Application i Ja vérification des sections rectangulaires

Donndes :

Ny et HuGO (H“GU =Hu(e1+e2) si N
est une compression)

bOEth

ZA

Mode opératoire :

h

2 A

1) Calculer les quantités réduites d’entrée dans les diagrammes -

N,
bo I'I rhu
. M n I'_m
b() n? fbu
IA ea
P gg Chfh,

211

2) Vérificr sur le diagramme d’interaction que le point de coordonnées (K. V) s¢ trouve A

I'inténieur ou sur la courbe (Cp) correspondant au pourcentage miécanique Jarmatures p

calculé :
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5.4.5, Exemples de diagrammes d’interaction

Scction tectangulaire a armalures symétngues .

d .
n =10 e = 500 MPa

Y7 Bk,
18 ———— _
ATTENTION cef, = 3
8 1
IA i
puu_ bh x f;

. bh
FA=A, +A‘1:p'°‘m

PIERST
[/;: N JJ:—_":l—jd L—%‘L

Al

| AN AN
T

S ENE )

Y

Al 02 01

oy

0«
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R e e I | 11. EXERCICE N° 1 : FLEXION - COMPRESSION —
] | | 1_} ] 1 SECTION PARTIELLEMENT TENDUE
N i K -
ViNN || — ENONCE —
VA/ANKN L 14 5 |
VAN | “ | -
A FNSNEE o
/‘/J/ S \\\J AN .“:.l. g | B Sollicitations ramenécs an centre de gravité du
/*/J/ ’ \\1\\.\ N £ l‘ v E béton seul :
VAT TINN \[X I * Ny L4=6.00m — permanentes :
VAN NN N, = 85 kN, M, =90 mkN
’ /\J\/l \4L/ v \\\TX N 1'\ " - A\r & 3,‘5 — variables de durée d'application supérieurc a 24
/Y Z‘)\/X;/ \\1:)\ \' N _ alp Gy I heures :
X " I A X N A G 5 N, =75 kN, M = B0 mkN, avec y) = 0.
/AN AYRAN SIS L
. : \: issuration peu préjudiciable
L i\ A i,\\]_\, 1- COUPE AA A
U T m\ \ ﬁ\qﬂ&vﬁn\j—\) . .k[;:at.erxaqu. -
f | ] | ! i —béton & [ g = 40 a,
AV L ALY L) vil gIzzc’“ - aciers : erEE 500 HA.
S NI, WiNA Y /V//ﬂ, - o
NN NSO WS 0 | ssen |
S RESRNNS VY AT ANV _ _ .
| L"\L‘(r\*\ NSEE VY / ¥ vy {D K ® On se propose de calculer les armatures en pied de poteau.
BRNSNNNNS S Vv
- _,l_ 1\\ \\\J I }/ﬂ /y / . Z
LN NN\ ZrPE F
1 | } | \QI\ ey 51/ | IR — CORRIGE -
| l\‘ J‘ - —T\‘j\\{ : /}Kﬁ/} % | ] _‘_Lé l"— % _;’ I. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX
I | UQ/J‘/ !{ P | %z rlq S E L.L. BETON
% 7 “i‘ - | |m S | : :—; 3 E é a) Résistance de calcul
_—_T“L ! _ 1] q! W HE _ fean _ 25 .
] e N A O N o= 0285 2 =083 o= 142 MP

rlzg = 0,6 + 0.0ﬁf‘:?ﬂ f123 = 0.6 + 0.0() .25 = 2, 1)) MPa

l _ b} Résistance & la traction
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2. ACIERS

) Résistance de calcul
¢

[

fai = _
Y
) Contrainte limire & 'E.L.S.

{issuration peu l -

préjudiciable [

500

fy = =435 MPa

1,15

pas de limitation de G, en service

' SOLLICITATIONS EN PIED DE POTEAU

1. RTAT-LIMITE ULTIME

1) Sollicitations de caleul

T¥ Mg = 135 M, + 15 M,
IYN, = 1,35 N+ LS N

¢4 = Max 2cem
/250
E'Y] 1Go
cy = + ey,
Ty, N,

By Mg,=1.35.90+15. 80 =241,5 mkN

J

TyN; = 1,35 .85+ 1,5.75=227,25kN

2em
600/250 = 2,4 e

e, = 2,4 cm = Max

241,50

ey =2 + 0,024 = 1,087 m

227,25

'} Sollicitations wltimes corrigées pour flambement

Puisque N, > O est une compression.

Elancement géométrigue

poteau encastré dans un massif de fondation

=071
Type de calcul :

piece chargéc ! 15

defagon = I‘: > < Max 20 &

excenudée h

5=07.6=420m

15
4,20 =7T64<|5<M e
0‘55 < ax 20;1'

=5 Calcul en flexion composée en tenant
comple, de fagon forfaitaire, de
I’excentricité du second ordre.
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LExcentricité du second ordre :

L L
Ml G+E \VL,QI} M|=90m|\N
o - izl M, =90 + 80 = 170 mkN
M, G+Q|+2\Vu-Ql] a="0_g529
iz2 170
3 420
62_,__ (2_“14,) ez:—--;——-—-“-(z +0,529 .2)=0,029 m
1() h 10 .0,55
avec . =2

Sollicitations corrig€es pour le calcul en flexion composée:

Ny=ZIy,.N, N, = 227,25 kN
M, g,=Nyle) +e3) M, G, = 22725 (1,087 + 0,029)
=253,61 mkN

Go=¢|+ez eg=1087+0,029=1,116m

Sollicitations ramenées au centre de gravilé des aciers tendus :

JHGO ) eﬂ%}j@_;[_—_il
o) PR

A
h
eA=30+(d*§) cA:l,lI6+0,50—L:§5=l,34lm
M,a=Ny.ca M, A =227,25. 1,341 = 304,74 mkN

2.2. KTAT-LIMITE DE SERVICE

Nscr:N +N Nuer =85+ 75 =160 kN

M\cr(m M +Mq Mser(?(,=90+80= 170 mkN
Mscrﬁu 170

€ ser = N“r Coser = |60 =1 06% m

On remarque que eg AI'EL.U. #ep,,  ATVELS.
Sollicitations ramenées au centre de graviié des aciers lendus ;
h
¢A=303r+( _‘.2') CA—1063+05()—E—|288

Myera = Neer, €4 M a =160 1,288 = 206,08 mkN

T ey ey ey SN e S Sy ey S S e O vaeeay e
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l

MATURES
TRODUCTION
10mcnl réduit de référence 3 I'E.L.U, :

E Al longement | Raccourcissement

5
7
£
. e - S
0.4.h
0.8.h
d =h — .
Yy B
H— i .—————@J _____ e — e —
bU
Hpe = 0.8 — I—(),db] uncz()gﬁ[[ﬁo 33 = 01,4928
[ d 50 50
sment réduit agissant
3
04,74 .1
M = - = = 0,390
. fbu 0,22.0,50". 14,2
anclusion :
Moy > < Hpc Hpy = 0,390 < Hac= 04928
= Section partiellement tendue,

A‘ ‘ALCUL DES ACIERS EN FLEXION SIMPLE
ecessié d'aciers comprimés
oment réduit limite

304,74

';,,A Y= 70608 - 7
t t la formule approchée valable pour Fe E 500 el f_;3 < 30 MPa :
107, =3 220.8‘]’+5I.&§ -3 100 10PN, =3220. 1. 1479+ 51, 2—: = 3100
‘ (MePa) 10, =2 937
' Hy, = 0,294

Nota : en flexion composée, la valeur précise du moment ullime réduit est fonction, non
, ulement dos trois paramétres f,, f5:/0 et Oy, mais également de I'effort normal réduit

Flexton composée 219

(N,/bghfy,,) concomitant ct du rapport NU/NW. Cependant, adopter pour 1, les valeurs
trouvécs pour la flexjon simple place généralement en sécurité. En tout étal de cause, les
¢carts restent faibles ¢t sont sans grandes conséquences pratiques.

Nécessité d’aciers comprimés A’ :
Hiy > < Py Hpu = 0,350 > My = 0.294
= A’ nécessaires.

b} Section A’ d'aciers comprimés

d=6'd
d=50cm
d'=Ccm
by=22cn

Contrainte o
Fe E 500 =

des aciers comprimés :

sce

Oue =9.7. fas -8 (13.fz +415)K
(MPa) {MFa) {MFa)

Gee=9. 1479 .25~ > (1325 + 415) |1
50

O, = 2588 = 259 MPa
Acicrs comprinés :

M,, = Hy - by 42 M, =0,294. 0,22 . 0.50’. 142 = 0,230 mMN
Mu -M M )< LY

Al AT T o 0,307 - 0,230 0 =641 cm’
@-d) 0., (0,500,405 259

¢) Section A d'aciers tendus
Dans la section fictive 1 sans aciers comprimés :

Hyy = Py > < 0,275 =3 Méthode

o= 12501 = 1- 2 Py

Hpa = 0,294 > 0,275 = Formules exactes

a=12501Vi-2.029

o =1(),448
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= zp,=d({1 - 0,4.a)

A= A
N
A=A-2
Fe

En prenant 3 files verticales :

Section minimale

z,= 0,50 (1 - 0,4 . 0,448)

7,=0,410m
! 259 2
A:Mﬁ.* 6,41 . == =16,71 cm
0,410 . 435 435

. ARMATURES EN FLEXION COMPOSEE

2
A'=64] cm
: 4 2
A=16T1 70—‘2 10 =11,49 cm
435 .

= Aciers comprimés :
1D20HA + 2016HA :
A =314+2.201=716 em?

=5 Aciers lendus ©

lit 1 : 3B20HA : 3 .3,14 =942 cm?
lit2:2@¢12HA : 2. 1,13 =226 ctn?

A =11,68cm?

L'excentricité ¢ 3 'E.L.S. ayant méme signe que N : e = gp = 1,063 m

T2 e-045d
Amm = 0,23 ITI" b[) .d

[

A, =02321% 90 50

300

e-0,185d

- 1 r
1,063 - 045 . 0.50 _ 497 orn® < 11,68 em” O.K.

1,063 - 0,185 . 0,50
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3.4. SCHEMA DE FERRAILLAGE

E 2¢16 HA

! ! A
%1 1g20ma
55 cm 2¢12HaA
I !
S . A
P L r 3P20HA
v
| 22cm I
III. EXERCICE N° 2 : FLEXION - TRACTION -
SECTION ENTIEREMENT TENDUE
ENONCE —
d. =5Sen i—— — m Sollicitalions ramenées au centie de gravité du
1 - bélon seul
— permanentes : N, = — 200 kN, M, = 20 mkN,
60cm — variables de durée d’application supérieure a 24

d2=5c:mj:

heures : Nq =-200kN, Mq =20 mkN

— & Fissuration peu préjudiciable.

—*

30cm I

o Maltériaux :
—bélon : I, =25 MPa,

C

- acters : [Fe E SO0 HA.

B On se propose de calculer les armatures,

— CORRIGE -

1. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1. BETON

a} Résistance de calcul

f,,= 0,85,

0

fq
2 =085 . 2. =142 MPa

A 1. 1,5

d"'

e S— — — S —
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Résistance & la traction
fe=0.6 + 0,06f 5,

. ACIERS

A sistance de calcul

Jntrainte limite g 1'E.L.S.

2
' SOLLICITATIONS ULTIMES
'

fissuration pen préjudiciable b=

Magy= L,3SMg+1,5M,
N, = 1,35 Ng +1,5 N,

[ ] e M u G(]
=
l Nu

r ‘q,l,|><[l-d2
2

L4
l RMATURES

. INTRODUCTION

lF {1ssuration peu préjudiciable b=

. TXCENTRICITES

‘ €p = i’*dl‘*l%’
w=_dr_|en|
2

(-
]

f,5=0.6 +0.06.25=210MPa

= 2% = 435 MPa

I15

pas de limitation de G, en service

Myg,=135.20+1,5.20=57 mkN

Ny=—1,35.200-15.200=- 570 kN

57
Cm—ﬁ4—0,10m

o] = 0,10 m < 2% 0,05 =025 m
2

Centre de pression Section

= entre les armalures ;| — { entierement

avec N, < 0 tendue

Caleul a2 .1

0,60
eal = T -0,05+0,10=035m

0,60
€a2 =_2—— 0,05 -010=015m

ea + a2 =050 m

Flexion composée 123
3.3. ARMATURES
Nappe supéricure :
N,.e 4 2
AI:ﬁAz A’=—-——a0’570 0 ]5‘ 10 “393 €Im
{ear + en) fua 0,50 . 435
Nappe inférieure
N,.e 4
2= v Al Azzg,‘570 0.35 10 =9,17 cm
(ear + enz) fa 0,50 . 435
2
Total : A+ A= 1310 cm
3.4, SECTION MINIMALE
B.f 2
A+ A2 A, =8 13.00cm >80 30- 20 560 ok
e 500

3.5. SCIIEMA DE FERRAILLAGE

En prenant trois files verticales :

=» Aciers tendus inférieurs :
3D20HA : A;=3.3,14 =942 cm?

= Aciers tendus supérieurs :
IOI4HA : A;=3. 1,54 = 4,62 cm?

3PL4HA

I v
O 0 O

60cm

1' e & @

N b 3¢20HA

30cm
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IV. EXERCICE N° 3 : FLEXION - TRACTION -
SECTION PARTIELLEMENT TENDUE

— ENONCE —

® Sollicitations ramenédes au centre de gravité du
béton seul :

—permanentes : N, = — 200 kN, M, = 80 mkN,

— variables de durée d’application supérieure 2 24
heures : Nq = - 160 kN, M, = 60 mkN.

S0cnm

d, =Scmi’_ _—

l S0cm l

m Fissuration peu préjudiciable.
W Matériaux :

— béton : 15 = 25 MPa,
—aciers ; Fe [ 500 HA.

B On se propose de calculer les armatures longitudinales.

— CORRIGE —

|. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

I.1. BETON

a) Résistance de caleu!

fou = 0,85 . < o= 085, 22 _ = 142 MPa

0¥, L. 15

b) Résistance ¢ la traction

fizg = 0.6 + 0,066 fag = 0.6 + 0,06 . 25 = 2,10 MPa

1.2. ACIERS

a) Résistance de calcul

=k fy= 220 435 MPa -
115

¥s

i) Contrainte timite a 'E_L.S.

fissuration peu préjudiciable | = pas de limitation de o, en service

2. SOLLICITATIONS
2.1, ETAT-LIMITE ULTIME '

Au centre de gravité du béton seul -

My, =135 Mg+ 1,5 M,
N, =135Ng+ 5N,

Mug,=135. 80+ 1,5. 60= 198 mkN
Nu=—-135.200-1.5. 160=—510kN

MuGu 198
egy = N eo‘,:—_‘s]D:-O.}SSm

Sollicitations ramenées au centre de gravité des aciers tendus :

N
Go
H g

ea=|en l_(d_%]

! MuA:Nu-eA

ca=0,388-045 +9'-250 =0,188 m

MyaA=510.0,188 =96 mkN

2.2. ETAT-LIMITE DE SERVICE

Au centre de gravité du béton seul :

M.‘E!G“:M3+Mq Msﬂ(j"=80+60=l40mkN

Nscr:Ng+Nq Ngar = =200 - 160 = - 360 kN
€ 0ner = M.s:r(ju . 140 _
e Nier € Oser = — ﬁ =—U23ROm

i Sollicitations ramenées au centre de gravité des aciers tendus -

b
CA:| £ 0ser l" (d"'zl)

Ms:rA =Neer . €A

ea=0389-045+ 0—252 ={,L189 m

Mgera = 360 . 0,189 = 68 mkN

3. ARMATURES
3.LINTRODUCTION

a) A Uétat-limite ultime

N, <@ (1raction) N, =~ 510 kN = Traction

Flexion composée 225
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I ZALCUL EN FLEXION SIMPLE

Scessité d’aciers comprimés

Moment réduit Himite

se:.'\

5
l em ': (388 m >9i_9. ~0,05=020m

= Le centre de pression st a 'extérieur des
armatures.
= Section particllement tendue.

9
Y= gg = 1412

10, =3 220.6y+ 51 . -r°g-'i-'4100(MPa) 104, =3220. 1. |412+5[.—2l~—‘-31m

Nécessité d'aciers comprimés A’

uA

bn ¢ - fhu

oy =

Hio > < Hiy

Section A d’aciers tendus

o> <0275 = Méthode

' "ar la forinule approchée valable pour Fe E 500 et f 55 <30 MPa:

1, =2722
Ly = 0,272

0,096
0,50 ()45 14,2

=0,067

ubu
By, = 0,067 < 1, = 0,272

= A’ non nécessaires.

My, = 0,067 < 0,275 = Fonmules simphilices
7,=045(1  0,6.0,067)

2,= 0432 m
2
AHO—OECj vi—S 1l em
0,432 . 435

1. ARMATURES EN FLEXION COMPOSEE

N,
A=A -— (avec N, <0}

e

I == d(l - 0,6 1,)

2
A=s11+1% 0' s 1683 om

435

Flexion composée

En prenant quatre files verticales :

= Aciers tendus inféricurs -

l.it 1:4020HA: 43,14 = 12,56 cm?
lit2:4®12HA: 4. 1,13 = 4.52 cm?

Section minimnale
e aI'E.L.S. ayant méme sighcque N : e = €oser=— 0,389 m
f _
mln—Uz‘iﬂb dE‘ 0’45(]
I e—0,185d

Ama =023 210 55 45 = 0389 - 0.45 . 045

=272 cm < 17,08 cm2

500 ~ 0,389 - 0,185 . 045

3.4. SCHEMA DU FERRAILLAGE

50cm

L » p  p» AP20HA

A =17,08 em?

4 ¢12HA




CHAPITRE 9

EPURES DE REPARTITION
DES ARMATURES
LONGITUDINALES

ET DES ARMATURES D’ AME

Ce chapitre ne comporte pas d'exercices. Seul un rappel de cours est présenté.

I. RAPPELS DE COURS

2,

INTRODUCTION

En pratigue :

— on (race les courbes enveloppes du moment fléchissant M et de I'effort tranchant V,

— on détermine les armaltures longitudinales nécessaires dans les secuions de moment extré-
me (en travée et sur appuis),

- on calcule les armatures d*ame corespondant aux efforts tranchants en certaines sections
(au voisinage des appuis et de part e1 d’autre des points d’application des charges
concentrées).

On proportionne ensuite, en chaque section de la poutre, les anmatures longilndinales el les

armatures d'dme aux efforts qui s'y développent au moyen d’EPURES DE REPARTITION.

REPARTITION DES ARMATURES LONGITUDINALES

2.1. MOMENT MAXIMAL ADMISSIBLE D°’UN GROUPE DE BARRES
LONGITUDINALLES

C’est le moment maximal que peut équilibrer un groupe de i barres tendues :

- "y "y e S “wees' Ty ooyt ey TEEay' 0 RS 0 S e S
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k=1
— pour une hauteur utile d;.
7 a deux cas possibles.

I - de section totale A= Y A

1. Etat-Timite ultime
| On suppose que la valeur du bras de levier 7, trouvée lors du calcul de la section d’arma-

tures équilibrant le moment maximal (sur appui ou en travée) esl constante sur la longueur
de la poutre (cetic simplification va dans le sens de 1a sécurité).

' On adonc:

Mo =Ai.fed . Zb
z»  valeur utilisée pour le calcul de A max, dans les sections
de moment exiréme en (ravéc ¢l sur appuis.

l Dans le cas de plusieurs groupes de barres :

M, = z -r:'-’iui

2. Etat-limite de service

De méme que pour I’état-limite ultime :

w:n_A U"

7y =d (l -~ al) valeur utilisée poar le caleu! e Agy, en {ravée el sur appuis.
4 : )
3

Dans ¢ cas de plusieurs groupes de barres ©

| R
{

1. ARRET DES BARRES

Lorsque |"on arréte dans unc méme seclion loutes les barres d*un groupe {supposées de méme
diamatre), leur moment maximal admissible décroit linéairement de M (Mu,- ou Mwﬁ) ad

sur 1a longueur d'ancrage de ces barres.

1l suffit de remarquer que :

Epures de répariition des armatures longitudinales et des armatures d'dme 21\

[®) M; = A, 0.7, est, pour A et 7, constants, proportionnel 3 o,

2°) g, varic linéairement de 0 & sa valeur maximale sur la longueur d’ancrage /.

Ona:

la=1L pour des ancrages droils,
fa=0.4 .1 pour les ancrages courbes des bamres 1A,

) } avee crocliels normaux
{,=0,6 _{, pour les ancrages courbes des ronds lisses.

2.3. DIAGRAMME DES MOMENTS ADMISSIBLES

Dans une poutre de hauteur constanie, le DIAGRAMME DU MOMENT ADMISSIRLE
d’un groupe de barres arrétées se compose donc :

— d'un segment de droite paralitlc a I'axe de la poutre,

— de deux segments inclinés, aux extrémités du groupe de barres, de longueur I, en projec-

tion sur I’axe de la poutre.

ANCRAGE DROIT ANCRAGE PAR CROCHET NORHKAL

| — 5,\ T NE |
| Nz N
|
_ [ ‘ Ligne de réference
N | T
My=A; 0. z - e
17"
NV sTh e My+M, ®]

1 | I ' 0.4 1, barres H A
Jf_s_ﬁk la =

0.6 15 ronds lisses

=|

feqg & 1'E.L.U.
o.=<¢ _— . avec les z correspondants
s°) 6. a 1'E.L.S. b
Pour deux groupes de barres arrétées successivement en B et 1D en partant du point de
moment extréme, le diagramme des moments admissibles peut étre de I'un des deux types 1
ou IT ci-dessous suivant que la distance BD est supérieure ou inférieure a la longueur
d’ancrage !, du groupe de barres arré(ées en D
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DB 1,

DIAGRAMME DE TYPE 1 DIAGRAMHME DE TYPE II

Pour le segment C B, il suffit de remarquer que la part de moment admissible des barres

Ay A rajouter au moment admissible des barres A, vaut :

AM=M,. X
[:13

cette quantité variam linéairement en fonclion de |’ abscisse x depuis le point B,

Propriéié importante pour les diagrammes du type [1 :
Si B drant fixe, I3 se rupproche de B, la droite 1 C, se déplace parallélement 4 elle-méme

{triangles semblables multiples dont I3 est centre de similitude).

Epures de répartition des armatures fongitudinales er des armatures d'dme 233

24. REGLE DU DECALAGE

Par suite de la fissuration oblique, I'effort de traciion supporté par une armalture dans une
section A d'abscisse x correspond au moment dans une scetion B d’abscisse x + a,.

Ce résultat est évident pour un treillis simple :

(D)g

| _>¢®
g

B

z
MB =M (X + al): FS -z= Fs= M (“x tf!_)_ différent de *M (X) = &
Z Z FA

Dans un treillis multiple de Morsch, ie point A appartient 4 plusieurs treillis a Ia fois. Un
calcul plus complexe montre que le «décalage» qui dépend 2 la fois :

— de I'inclinaison & des ammatures d’8me et

—de I'inclinaison réelle © des biclles de béton,

est compris enire z et 2/2.

W7 Z/ANNN

Par sécurité, on adopte ; 4= 7, C'est-d-dire, comme 2 = 0,94 = 0.8h -

al=0,8.h

h = hauteur (o1ale de Ja poulre.

Il en résulte que le diagramme des moments admissibles des armatures longitudinales
d"une travée doit envelopper non pas !a courbe enveloppe des moments (C), mais la cour-
be (C*) oblenue en décalant de 0,8.h lous les points de (C) paralltlement 3 I'axe de la
poutre dans le sens le plus défavorable.
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|
!
|
|

LIGKE DE l REFERENCE

0.8.h|0,8.h

.EPURE D’ARRET DES ARMATURES LONGITUDINALES

!
I
l
I
I
I
I
l
I

1.5.1. Principes

Améter toujours les armatures par groupes symétriques par rapport au plan moyen.

Pour les armatures inférieures :
commencer par celles de la nappe la plus haute,
- dans chaque nappe arréter d”abord fes barres les plus proches du plan moyen.

s
i

ou

% (2) (2

®
5
( l

Pour les armatures supérieures : mémes régles que ci-dessus, en commengant par les

0@ ——

nappes les plus basses.

. Epures de répartition des armatures longitudinales et des armatures d'dme

2.5.2. Arrét des armatures inférienres

Suivant la position des segments inclinés du diagramme des moments admissibles Ay
rapport a la courbe enveloppe décalée, il Y a lrois cas possibles ; | P

Arrét des

_ q barres
n+p

Arrét théorique Arrét theéor,qu,

des q barre, —

X des q barres
e O
2 Z 1 o
A
E K
q
Hn+p+q
v > < _—
I, L 1a L a hS
f—._‘_’l,
C
as(@ Cas () Cas (3)

Diagramme M N TN T T

de type I Diagrammes M de type II

2.5.3. Arrét des armatures supéricures

Suivant la position des segments inclinés du diagramme des moments admissibles Ny

rapport & la courbe enveloppe décalée, il ¥ a deux cas possibles : P
la

X [ —

niptq’ v A7

]
Hg'
M., 7
n’+p g
o

Arrét des Arret théorique>z’

q'barres des q'barres

. Cas@ B Cas (2)
iagramme M Diagramme ¥

de type I de type 11
2.5.4. Remarques

.. . .
.'épure se construit toufours en pariant du moment imaximal (positif ou négatil).
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15 § [ sourbe
Pour les cas 1, correspondant au diagrainme de type L, les arr@1s sont loujours sur lac
enveloppe décalée (C7). |
a propriété des diagrammes de type 1l pour envelopper au

Pour -as 2 ou 3, on se sert de |
e 5 des barres.

micux la courbe enveloppe décalée (C') et optimiser les longueur

.5.5. Exemple de diagramme de type I

,_————-I n'barres

| p'barres
Armatures b es
supérieures 1l .——-I q'barr
e —— T _
nu
nu d'appul
d’appui
L‘ q barres
l 1 'I p barres
Arnatures )| 1 n barres
inférieures )| 1

2.5.6. Remarques complémenltaires
r une seclion d’aciers inférieurs suffisante pour équilibrer :

1%, conserver el ancre ) L
Sur appuis, €0 chapitre 7 «EFFORT

Y pour un appui simple d’extrémité (ct. paragraphe 4.1
unuax

TRANCHANT» ),
- EA—“ pour un appui intermédiaire (cf. paragraphe 4.3. chapitre T «EFFORT

FA

* Vi

TRANCHANT»).
Les barres d’angle (5 ou 4, schémas page 234) ne sont donc généralement pas arrétécs:
Méame lorsque 'épure d’arrét des armatures supérieures n’exige plus de barres, prévoir des
Dbarres de montage pour tenit les armatures d’ame.

Dans une poutre de hauteur variable

- porter en ordonnée les sections d’aciers calculées en quelques points en tenant compte de
la variation de z,

— le décalage de 0,8.h, variable le long de 1a powre, est appliqué & la courbe des sections
d’aciers.

3. REPARTITION DES ARMATURIJS D’ AME

3.1. CAS DES POUTRES DE SECTION CONSTANTE
SOUMISES A DES CHARGES UNIFORMES

Voir paragraphe 3, chapitre 7 «LFFORT TRANCHANT».

3.2. CAS GENERAL
11 s’ agit de poutres :
— supportant des charges concentrées,
— et/ou de hauteur variable.

Méthode :

1?) calculer les espacements pour un tracé d’armatures d’dme donné :

— initial (au voisinage des appuis) et correspondant & I'effort tranchant réduit V 4 dans la
section i h/2 du nu d*appui :

A fu_ bofte-03k4)

5y ' 1. 0.9 (sin o+ cos a) by (1:"0 -03kty ' Y.

— intermédiaires immédiatement A gauche el i droite des sections o0 agissent les charges
concentrées,

2°) wracer la courbe (E) représentative de s,(x),

3%y choisir s, < 5, (entier 2 7 cm),

4°) placer la premiére nappe d’A & 5,1/2 du nu d*appui el répéler s, un nombre entier de

fois jusqu’a ce qu’il soit possible de passer & un espacement (entier) supérieur, el ainsi de
suite, en enveloppant par dessous la courbe (E),

5°) arréter le processus pour 'espacement s, immédiatement inférieur i :

A, L f,

04 . by
s_, =Min i 40 cmi

092.d

I5 @, si A’ non nul
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“ed _=entiers

Se3

Si2
St
St

—+ 4 . x
1

su
2
60) ]Orgq]e S > 5. diminuer A, par

~ changement de tracé,

— ou diminution de ®,,

d’ob une nouvelle courbe (E') que I'on peut envelopper  nouveau par dessous au inoyen
des étapes 47) et 5°). Ona alors deux possibilités

- soit adopter le nouveau tracé A, et recommencer des le début si s 2 7 em, en envelop-
pant (E'} par dessous.

_ sait continuer en enveloppant (5:y au-dela de la section ol I"on a réduit A,

3 i jours croi s as avec des hauteurs de marches
Sarranger pour gue s SOIL loujours croissant de Sy as,

ter de retomber 4 5, , | < §, pour ne pas compliquer le fenaillage.

L;{

DECONSELLLE

2k

L

!
!

Il
i '

i iculi "on cha acé pour A, évi-
l (5,41 — Sy louyours plus grandes. En particulier, lorsque I'on change de tracé | .

CHAPITRE 10

TORSION

I. RAPPELS DE COURS

|. RAPPELS DE RESISTANCE DES MATERIAUX

1.1. CONTRAINTES ENGENDREES PAR UN COUPLE DE TORSION

Un couple de torsion T appliqué & Iextrémité libre d’une barre encastrée produit unc dis-
torsion ¥ des génératrices de la barre.

Les contraintes développées par Ic couple de torston T sont donc des contraintes de
cisaillerent (1).

t=-G.¥y

G = module d’élasticité transversal du matérjau constitutif de la barre

1.2. TORSION DES PROFILS CREUX
1.2.1. Flux du vecteur contrainte

Considérons 1'élément ABCD de tengucur dx découpé dans |"épaisseur du profil.
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Les contraintes langenies sur deux facettes orthogonales étant égales, on a:
T =hetT,=1,

La projection des forces élastiques suivant Ox donne, en 'absence de tout effort normal :

B D
J 7,dxdy - j 7, dxdy =0
C

soit, en admeltant que les contraintes de cisaillement T sont constantes dans I'épaisseur e
du tube mince :
Ty — Ty =0

et eomme les points A, B et C, D ont é1é choisis arbitrairement :

T.e=d =Cste

1.2.2. Valeur de la contrainte Langenle

o

Torsion 241

I" érant [a ligne moyenne de |'épaisseur constante du tube mince, 1’

. équilibre de la section
droite s’ écrit {moments en O} :

T=J T.e.d.dv='r.ej d.dy

(r (r
& =Cste
501t en remarquant que :
j d.dy =2.Q
“AT)

ot 2 est le double de I'aire délimitée parla courbe T,

T=1.e.2.80

D’oi la contrainte 1angente due au couple de torsion T,aVELU.:

Ty
2.e 0

Ty=

2. VERIFICATION DU BETON

2.1. CAS DES SECTIONS CREUSES

1

La conirainte tangente, pour des sections de forme convexe, 4 pour expression :

ol :
T, = couple de torsion A I'éat-limite ultime,
by = épaisseur de la paroi au point considéré:

épaisseur réelle
bo=Min |
alb

a = diametre maximal du plus grand cercle inscriptible dans le contour extérieur de la sec-
Lion,

€ = aire du contour tracé A mi-épaisseur des parois.
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2.2, CAS DES SECTIONS PLEINES

On se raméne au cas précédent en remplagant |a section réelle par une section creuse équi-
valente d’épaisseur :

b ‘a

0 ="

G

a = diamétre maximal du plus grand cerele inscriptible dans le contour extérieur de la section.

2

l
l
I
l
I

3. JUSTIFICATION DU BETON
En désignant par :
T,y = contrainte tangente due 2 'elfort tranchant V,,

Ty = — pour une section pleine e largeur b,
bd

u

v = -——— - pour une section creuse d'épaisseur réclle e paci by

2y d
1,7 = contrainte tangente due au couple de torsion T,

on doit vérifier

T * Tuv iTlim :Sections creuses.

avee pour des armatures d'3me drottes (lcs seules & utiliser en (orsion)

FISSURATION im

f
0.2-—:;—1
Peu préjudiciable : b

SHPa

Préjudiciable 0,16 —

ou Min b
trés préjudiciable £MPa

l TuzT + Tuzv £n iZm :Sections pleines
N

Nola by n"a pas la méme signification dans le calcul de T,y ot dans celui de 1, (voir exercice).

Torsion

B . o - 243

3. ARMATURES

Les anmatures pour la lorsion sc composent d'un double systéme ;
— armatures transversales droites,

— armatures longitudinalcs.

Elles ne sont nécessaires que dans les éléments ot le cou

ple de torsion ne diminue pas dy
fait de la fissvration du béton.

3.1. ARMATURES TRANSVERSALES
3.1.1. Calcul des armatures

En appliquant la régle des coutures aux plans pet

pendiculaires aux parois (voir paragraphe
5.1, chapitre 7 «EITORT TRANCHANT») :

A

Ay

By s feq (8in90 1cos90")=Ty
“t
Ty

Tyy= —
RIS

A= Somme des brins d'armaltures transversales contenus dans I"épaisseur by

Les armatwres ainsi déterminées (constitudes obligatoirement de ¢

adres fermés) sonl a
rajouter ct A comhiner avec celles équilibrant F'effort tranchant,

Nota: A aunc signification différente dans le chapitre ¢ffor tranchant ef dans le chapilie torsion

3.1.2. Pourcentage minimal

Commne pour Veffort tranchant et pour 'ensemble des armatures transversales (torsion +
cffort tranchant) :

b = largeur de ta scetion pour une scction pleinc.

b =2y, pour une section ereuse d' Epaisseur de patois by,
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3.L.3. Espacenment maximal

Comme pour I"effort tranchant ;

0.94d
s¢ £ Han 40cm

15. ¢ si A'#0 réalisé avec des aciers
Imin . .
de diametre dJl

3.2, ARMATURES LONGITUDINALES
3.2.1. Calcul des armatures

En appliquant 1a régle des coutures au plan de la section droite de la piéce (voir paragraphe
5.1. chapitre 7 «BFFORT TRANCHANT» ) :

ZAlf (sin90° 907 )aT

bou ed (Sin +cos u ZAIE _ Ty
T TR el 2
u

Tu

2.bg.82
avec :
YA, = section lotale d’aciers longitudinaux i répartir sur le pourtour de la section droite,
u = périmétre de "aire £2.
La section LA, d’aciers longitudinaux est & prévoir en supplément de la section A d’aciers

Jongitudinaux de flexion. 1l faul au moins une barre dans chaque angle,

3.2.2. Pourcentage minimal

ZA

—1 fe >0, 4HPa
by-u

{pour by voir nola page 242).

J6cm 36cn

T PeL L

4,00m

1,60m

36cm

B Actions variables de durde d'application supérieure 4 24 heures

- =1kNhu? en projection verticale.

m Matériaux :
—hélon 1[4, =25 MPa,
—aciers : Fe E 500 HA,

B Fissuration peu préjudiciable.

m Pas de reprise de hétonnage dans la poutre 72 x 36 cin2.

B On se propose ;

1} d’évaluer les sollicitations extrémes dans !a poutre 72 x 36 cm?,

2) de fawre la vérification du béton,

3) de calculer les armatures longitudinales,
4) de déterminer les armatures transversales.
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II. EXERCICE : AUVENT
— ENONCE —
~ELEVATION- _COUPE AA—
A

L* ﬁ | 2% (négligé)
— ]
—————————— — 72
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— CORRIGE —
l 1. SOLLICITATIONS DANS LA POUTRE D'APPUL DE L'AUVENT
i.1. DESCENTE DE CHARGES
' En négligeant la pente de "extrados de "auvent, et en prenant les moments au centre de
gravité de la poutre 72 x 36 cm?, on obtienl pour une bande d'auvent de largeur unité
h 1=3 60m
l h=0.72m
b=0.36n
| hg=0,08n
h1=U, l6n
i q=lkN/m2
I ELEMENT | p(kN/m) %70 (m) pr(mkN/m)
@ |25.0.08.3,60- 72022242301 op 14,26
© 251 0,08.3,60=3,60) 3:60,0.36_; 44 4,97
2 3 2
@ 25.0,72.0,36= 6_48 0 0
I Total g=17.28 ty=19,23
permanent
Total
' variable |1.(3.60+0,36)-q=3.96 3'—;6*%:1'80 tg= 7.13
1.2. MOMENT FLECHISSANT
l p,=1.35g+1.5q py=135.173+15.396=293 kN/m

La poutre é1ant encastrée dans les poteaux, on obtient aux encastrements un inoment

(maximal en valeur absolue) :

Moo Pl 293 400" 39,07 mkN

l 12 12

Torsion
L3. EFFORT TRANCHANT
Il est maximal sur appuis :
P! 4
V= V=293 ﬂ—586]-.1\1
2 2

1.4. COUPLE DE TORSION
a} Couple de torsion réparii

iy, = L350 + 1,5¢, my,=135.19,23 + 1,5. 7,13 = 36,66 mkN/m

b) Couple de torsion

. La poutre soumise & un couple uniforme de torsion est considérée comme encastrée dans

les poleaux.
NN SN N S
auuuuauuu

e

Par analogie avec effort tranchant le couple de torsion maximal est obtenu sur appui

T ! 4,00

e = My - — Ty = 36,66 . —— =73 32 nkN
2 2

2. VERIFICATION DU BETON
2.1. CONTRAINTE TANGENTE DUE A L’EFFORT TRANCHANT

v 0,058
Tyy=— Tuv=——L:() 25 MPa

b.d 0,36 . 0,65

V, =V 4 (pas de transmission dirccte de charges aux appuis)

b =largeur totale de Ja section.
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2.2. CONTRAINTE TANGENTE DUE AU COUPLE DE TORSION

'I‘I.Il'ﬂill
Wwr= o
2.0.0

by = Epaisseur de la paroi de la seclion creuse €quivalenie

avee :
Touman = couple de torsion Tomar = 0,0733 mMN
(K.L.UY,
a = plus petit diamatre du cercle B A= b = 36 em = Min b=036m
inscriptible dans le contour exténeur, h=072m
ho = 2. bo=23% = 0,06
6 6
) = aire grisée. Q=(36-6)(72-6)=1980cm?
-, 0073 309 MPa
2 0,06 . 0,198
2.3. VERIFICATION DU BETON
On doit tespecier :
f 25
1 i 0,20 2 0,20 = =333
hs’s.ura.u_on peu } — 1, = Min T Ty = Min 15
préjudiciable S MPa S MPa

seciion pleine ) = T =Ty + Tr> <Tm  Tw= Y0257+ 3,097 =3,10 MPa

1,= 3,10 MPa <3,33 MPa =1, O.K.
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3. ARMATURES LONGITUDINALES

3.1. ARMATURES LONGITUDINALES POUR LA FLEXION

~085 B .28

8. 7
M

u

Hpu = 2
le -d . f'I:iu

ubu <y,

My > < 0,275 = Méthode
z,=d(1 — 0,65,,)

[T f'cd
fap =06+ 0,06 . fq
ft?B
=023 % b, . d
fe

A

fou —OBSA—142MP

)

0,36. 0,65 . 142
Moy = 0,018 <0,186 = 1,5 <}l
=A'=0
My, = 0,018 < 0,275 = Formules simplifiées
7,=0,65(1-0,6.0,018)=0,643 m

500

fg= —— = 435 MPa
1,15
4 2
A=—909 6'140em
0,643 . 435

fag=0,6 +0,06.25=210MPa

2
Amin =023 L 36 .65=226cm > A
500

= Retenu : A =2,26 cm2.

3.2. ARMATURES LONGITUDINALES POUR LA TORSION

Calcul -

)-:AI 'ru
_ - fd= [

(M

u 2.0

LA, =armalures longitudinales

u = périmeétre de (2

Pourcentage minimal :

IA,
— 20,4 MPa
bo u

ZA, 06,0733 2 2
s = -0 = cm fem
u 2 . 0,1980 . 435 23,50
2
L 5a, = 20036 -006+072 - 0,06] 10°
23,50
EA=8,17 cm?

= Compte tenu des aciers de flexion :
TA+ A=8,17+226=1043 cn?
= Td14HA

_E:AJI 6

7350 ¥0555= 203 33 °m Yem OK.
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4. ARMATURES TRANSVERSALES
I 1.1. ARMATURES I’AME POUR L’EFFORT TRANCHANT

A B T,-03.k. I

Calculées : ——— L — = -
b.s vy, 09(sina+cosa)
l « = inclinaison des A, o =90°
0 si reprise non traitée,
I k = {0 si fissuration trés préjudiciable, k=1
1 sinon en flexion simple.
1,=0,25 MPa < 0,63 MPa=0,3.1.2,1
' = % minimal.
A
_A__ . 0,4 MPa e M: ___l_ cnllfcm
by s, s, 500 34,72
l Espacement maximal :
09 - . 09 .65=585cm
§, < Min {40 cm s, =40 cm = Min 40 cm
15 &'y, si A' non nul
l 2. ARMATURES TRANSVERSALES POUR LA TORSION
Caleul .
A .
A = 'S Sl emenv paroi by
‘ 5, 2.0 s, 23,50
{voir paragraphe 3.2.)
‘ Retenn pour deux parois :
/—\ir 2— = ! cin fem
s. 2350 1175
l3 ARMATURES TRANSVERSALES
l Le curnul des deux systémes d’armatures transversales donne :
r
A A
I el Sl v b o cwem
slv Sl s, 34,72 1175 878
‘ => Pour les 7O 14HA longitudinavx :

1 cadre PSHA
s=1.878=8cm

Torsion 251

d’otl 1a coupe sur appui :

e
72cm
cadres ¢ BHA

S aVar

ﬂ /\ ﬂ 7<p14HA
6cm |
Pourcentage minimal :
A A
' .f,>04MPa Do 1 emem > 22 04.36 — cm¥%em O.K.
b . 5y s, 878 500 34,7

4.4. REPARTITION DES ARMATURES TRANSVERSALES

Compte tenu du fait que Ic diagramme du moment de torsion est identique au diagramme
de Peffort tranchant d’une poutre encastrée aux deux extréinités et uniformément chargée,
on appliquera la méthode Caguot. Ici, du fait de la concomitance du moment de tocsion, i
n'y a ni terme de réduction ni transmission direcle de charges aux appuis.

Nombre théorique de répétitions :

n=4 he 4,00
2 2
Espacement de départ :
St = Seg = 8cm

Répartition :

espacement Sep | g g 10711 13 : 20 | 25 W
(cm) i
nonbre théorique
de répétitions z1zj2 2|2 2 22
nombre cumulé 214 16 8 |10 |12 |14 {16
L -
nombre arrondi 214 186 g 110 (12 [14 {16
nonbre de 200178
repétitions 2212122 2 2 |20, 9= 25
x {(cm) 4 f20!38 )58 180)106/138]178]228

=» restenl a mi-portée 1 200 - 178 =22 cm

DA +2IXF+2xI+2x10+2x 1T +2x 13+ 216 +2x 20+ 22
avee un cours d’A & mi-portée.

Nota : pour 8, = 25 ¢m Ic nombre de répélitions 2 nc convient pas car il ne permet pas
d’atteindre le milieu de la portée avec un cspacement de 25 cm.



CHAPITRE 11

FLLAMBEMENT

I. RAPPELS DE COURS

Le flambement est un phénomeéne d'instabilité de forme qui peut survenir dans les élé-
ments comprimés (de fagon excentrée ou non) des structures, lorsque ces éléments sont
«élancés», par suite de I'influence défavorable des déformations sur les sollicitations.

1. EXCENTRICITES

L excentricité de la force extérieure par rapport au centre de gravité de la section de béron
seul est la somme de trois termes

1.1, EXCENTRICITE STRUCTURALE
Due aux dispositions de la construction, done connue et évatuée forfatairernent

Mg
ey = — (Gy = centre de gravité de la section de béton seul).

I.2. EXCENTRICITE ADDITIONNELLE

Provenant des défauts d’exécution, donc inconnue | elle est évaluée forfaitairement

1.2.1. Cas des éléments isolés
2cm
=M
250

! = longueur de la piéce.
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1.2.2. Cas des ossatures

2.
Excentricité résultant d une inclinaison initiale d"ensemble -

-0 :TO(Y rd pour les ossatures 2 un étage,

[
e ﬁ  pour les ossatures 3 plusieurs étages,

r T 7171
/ / / /
/ / / /

I
(
|
l / / / /
I
{

/ ! / /
LIa {0 L o o

A A A

5. FLECHE f DUE A LA FLEXION

Pour une potence verticale soumise & I'action:
—d’une force verticale P d’excentricité structurale ep en e,
—d’une [orce horizontale H en téte,

-
P
H
eo*:_l
i
1 egtea

2 /

l
[ 1
l
(|
|
I
i

P(eg*tga); H1 2

le moment du second ordre résulte du supplément d’excentricité provenant de 1" apparition
de fa fiéche {.

charges moments
déformations
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Sollicitations en pied de poteau avant déformation (premier ordre) :
N=P

M,:P[eﬂ+ca]+H‘I—

1 H |
g=—=ept gt —. -

2
Sollicitations du second ordre dues 4 la déformmation :
N=PpP
M,=P f
M
Q,Z: 72A = f
N
Sollicitations totales (1¢f et 2¢ ordres) :
N=P
!
M=M, +M,=P[cy+ ¢, +1]+H.
2
M P
e= —=egy+e+— . —+
N P 2
- p
€ =]

2. ETAT-LIMITE ULTIME DE STABILITE DE FORME

2.1. JUSTIFICATION

La justification de la stabilité de fornic consiste & démontrer qu'il existe, dans toute section
de 1’élément, un élat dc contraintes qui équilibre les sollicitations de caleul, y compris

celles du sccond ordre, ct qui soit compatible avee la déformabilité et 1 résistance de cal-
cul des matériaux.

2.2. METHODES DE CALCUL

On dispose des trois méthodes suivantes.

19y Démontrer qu'il existe un €tat d’équilibre, cn le déterminant de fagon précise, par un
calcul itératif dans chaque section du poteau (procédé utilisable seulement sur ordinateurs).

2°) Comparer les sollicitations de calcul & des sollicitations d’état-limite ultime de stabilité
de forme données par des tables ou abaques :

— tables de MM, Faessel, Robinson et Morisset,

— abaques de M. Capra, elc.
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32) Démuontrer qu'il existe un état d’équilibre, sans chercher i le détenminer de fagon préci-
se. Cette mélhode est appelée «méthode de I'équilibre» et se présente sous deux aspects

— méthode des déforinations internes,

— méthode des rigidités.

3. EQUATIONS DU PROBLEME
3.1. DOMAINE D’APPLICATION

Eléments satisfaisant toutes les conditions ci-aprés.

— Poteaux de section constante (bélon et armatures).

— La ligne moyenne est symétrique par rapport  la section médiane.
— PPateaux articulés a leurs deux extrémités ou en console (mits),

o E

-

L
2

J

- Poteaux chargés de fagon cxcentrée et d’élancement géométrique lel que :
15

I P
—>M e
n o Y0 See -

h
1y = hauteur de la section dioite dans le plan de flainbement, celui pow lequel £ a €€ caleulée,
Sinon, voir caleul en flexion composée avec prise en compte de fagon forfaitaire des défor-
mations du second ordre.

— Poteaux gui sont sollicités, en plus de 'effort normal de compression, par des moments
dont Yexistence est prise en compte dans la justification de la swbilité et de la résistance
des éléments gui lui sont 1i€s e1 qui conduisent a des excentricités pon négligeables dc
I"effort normal {(poteaux de batiment non intégrés au contreventement).

— Poteaux soumis a un ¢ffort normal constant.

— Poteaux soumis & un moment du premier ordre de signe constant dont 1a valeur imaximale
se produit dans la section a {2 du sommet.

3.2, HYPOTHESES COMPLEMENTAIRES

3.2.1. Hypothéses mécaniques

Les sections droites restent planes.
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Il n'y a pas de glissement relatif entre Pacier et le béwon.
On néglige le béton tendu.

Les armatures sont caractérisées par leur diagramme contraintes-déformations de calcul
(Y= 1,15).

/\os
fed-~— 1
I |
! l
£, | |
} Iy g
0 S Ts
£5] 10%.

Prise en compte du fiuage en effectuant sur le diagramme parabole-rectangle une affinité
paraligle a I'axe g, de rapport (I + ad) avec :

@ =2 cocfficient de fluage,

L
I Mi G+ E Yy - QJ
M|‘ izl
= =-"-"——
M, M.{G+Q.+ x ‘Pu.-Q.]
i 1217
% Charges instantanées(=0) Charges de longue durée

— ¥ (0e=1)

1agranne transfor;]
tharged quelconques |

|
| ] | [ (D<) |
| [ ] | I !
| i 125 {1+ 3.5 %1+ xd) e
0 2%, 3.5%. 6 ' 7 bc

3.2.2. Hypothése géométrique supplémentaire
Cas général :
on se donne la déformée du poteau de fagon arbitraire mais raisonnable.
Cas de base :
on assimile la déformée a :

- un quart d’onde de sinusoide pour un poteau en console,
~ une demi-onde de sinusoide pour un poteau bi-articulé.
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1
2
L7
1t
2 154

]

3.3. EXCENTRICITE, «<EXTERNE»

Pour un poteau encastré en pied et libre en téte (mdt) :

P P
P(en+ea)
H g:r/ H ~ 0
S
1¢
7
lf
“ Myi® P(eo+ea)+H7
— AT
AT Hui l
- el £
P .
L
H .
Chargement ler ordie Total cn picd

Dans e repire Oxy hié i 1'extrémité libre du poteau, la déformée a pour équation

Jy:f.sin Tx
Iy

\f: fAleche maximale en téte.

La courbure est donnée par 1a relation :

1y g
T EQ"y
[ 2

(i +y7)

2
l:—rflsinztfx,
T ’2 [[

{

i @S $  EMEEE 2 MBS O EEmy 02 SN 09 vy 0209 e sy ey My 0 SRS gy 0 omlEn
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soit, cn pied du poteau el en valeur absoluc :

2

|

L LN P
2

2

r r
1 r bs
L'excentricité «externe» ou excentricité de I'effort normal N, dans la scction la plus solli-
citée (en pied de potcau) vaut donc :

2

{
ec:u:cl+[=31+—f2-l N

r
o

avec ¢y défint au § 1.2 chapitre « FLEXION COMPOSEE » page 192.

[D’ol sa représentation dans le repére (e, l) :
r

e
A
Coxt
2
1%
el 12 .
0 - T

3.4. EXCENTRICITE «INTERNE»

Dans la section la plus sollicitée, lout état de défarmation défini par sa courbure Hr et une
déformation relative € en un point particulier de la section, conduit aux équations de com-
patibilit¢ et d’équilibre (moments rapportés au centre de gravité Gy, du béton seul) :

Déformations Contraintes
v

(S i
- IE‘——— be
s};—“— “—obe
e _7)_ B
__.___~_ESJ£
/
I
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Y n .
Mine =j bE % (vi-g)dE+ :i:AJ' Ogjdj=Nine-©jnt
0 E
D’aprés les diagrammes contraintes-déformations de 1'acier et du béilon, les contraintes
sont fonclion des déformations relatives, donc de la courbure §/r d’aprés les relations de
compaltibilité.
D’ot, en éliminant les contraintes, puis les déformations, on obtient la relation :

N € 1} =0 ®

r

<

Cetle relation se traduit, dans le plan (e, 1/r) par :

N ;

1nt-Cste

LER }{2< N3
Limite de résistance par:

—-plastification des aciers.
-ou écrasement du béton.

i
T

|
4]

3.5 ETUDE DE L'EQUILIBRE

Dans le plan (e, 1/r) :

— la relation géométrigue (1) est représentée par une droite,

— la relation mécanique (2) est représenlée par un réscau de courbes correspondant 2
N;, = Cste.

D’od, ces deux types de courbes peuvent :

— n”avolr aucun point commun = il n'y a pas d’équilibre possible,

— avoir au moins un point commun = il y a une position d’équilibre qui peut étre stable ou

instable.
La charge criique de caleul N, correspond & celle des courbes N; qui est la tangente 2 la

droie e, =e; +f.

Flambement 26t

1 position d'équilibre

2 positions /
d équilibre

e @ ble
N =(Cste

— Nyc=Charge crjtigue de calcul
- Hg

Pas d'équilibre

5 L
T

Tc
Il suffit de remarquer que si, cn Gy, on écarie le poteau de sa position d'équilibre par aug-

mentation de 1a courbure 1/r
e

T
intf- — —

—

|
I
0 1 T

r

I i
e:uttr -.____T—
g, l
I
|

¢, croit plus vite que e, d’ob . la réaction du potecau A la délurmation compiémentaire
lend a le ramener A la position d"équilibre E; qui est par conséquent une position d'équi-
libre stable ; ¢’est I'inverse qui se produit au point E; qui caractérise un équilibre instable.

4. METHODE DE 1"EQUILIBRE -
METHODE DES DEFORMATIONS INTERNES
4.1, METHODE GENERALE

Pour les poteaux dont la section a unc forme quelconque, la stabilité est assurée, si Pon
p q
peut trouver dans chaque seclion, compte tenu de la déformée que I'on s’est donnée, un
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état de défonmations tel gue I'on ait simulianément :

Nig (€, 1) 2 N,

avec

Cint (E, I!r) = M

- EX =€ f
N (e 1) ot

avec
N, = cffort normal dii aux actions appliquéces i ia structure,

Nint (e, l/f) sollicitations internes, intégrales des eontraintcs développées par la
Mo (E. ]/r) ~ déformation, '

4.2. METHODE SIMPLIFIEE

Dans ie cas des poteaux articulés aux deux extrémités ou des mats, I'étude de I"équilibre
consiste A rechercher un point situé i I'intéricur de 1a zone grisée dans le plan (e, 1/r} pour
la section la plus sollicitée (& mi-hauteur du poteau hi-articulé ou i I'encastrement du miit),
¢'est-2-dire, & vérifier simultanément :

Ny {e, 171} 2 N,
avec
M', . 1/ [2
Cin (E- l/r) = R'E‘(E‘ r) Zem =0t % . L

avec
Mne Neg et Ny définis en 4.1,
/, = longueur de [Tambement de la piéce,

[ =]
1fint
.’L_. S
e
f ext
ks .4
a2
! 1
ﬂ Ir
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4.3. REMARQUE

La méthode de équilibre présente des avanlages ct des inconvénients.

4.3.1. Avantages
Elle est valable quclle que soit la forme de 1a section.

Elle ne nécessite pas ['utilisation de lables.

4.3.2. Inconvénicnis

Le calcul est long car itératif, en particulier si |'cffort normal dc calcul est proche de
{"effort normal ultime (réduction de Iaire grisée sur lc diagramme d’ob : Uétat de déforma-
tion est plus difficile a trouver).

4.4. CAS DES SECTIONS RECTANGULAIRES A DEUX NAPPES D’ARMATURES

1°y On se donne, dans la section la plus sollicitée, un diagramme de déformations défini
par:

2

Eyc = {1+ oad)
1 000
f,
£o= Mg,
E,

27 D’ apres "hypothése de la déformation plane :

j{il:a.d Ehe
_____ 1 _”f'_—‘) Fsc
v=ad j sC > Fhe
A } o _ _A.N.

_____ z "'____<_——Fs

= O par diagramme de calcul,

£.=5y = 0, ka
3°) On en déduit la valeur de I"effort normal interne :

Nip=F,.+F,_ ~F,
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SOIL
Nin( = ‘Vbﬂyfbu + A'G, —~ Afy
Aveg |

2
V= ; puisque I'on utilise la seule partie parabolique du diagramme @ ~ £ du béton.

49 8i N, << N,,,, on réduit £, en gardant

" exty

Ep. = -—L— (1 + 0!@)
1 000

et on recommence les étapes 2°) et 3°) (avec § = 2/3 et F,=A E,.€,) jusqu’i ce que
Nip > Neyy mais avee N = N,

. . f
5°) Si Ny, >> N on réduit £, en gardant £,= €4 = o pour I"armnature tendue et on refait

3

les calculs des étapes 27) et 3°) jusqu’a ce que N, > N_,, mais avec N, = N

exl en prenant

e

cette fois :

n= [0]._Elﬁ
| + od
6~
\V:p—(_.—n)_
12
S =N
4(6-n}

6°) On caleile le moment M, des forces Fy., F et F au centre de gravité du béton seul.
[0l I'on obtient V' excentricité interne :
M

it

r‘m( =

nt

avec :
—pour I'étape 4 :

2 h 3 . b : h
— pour I"étape 5 :

b h, h
eru:\v-b0~y-fbu-(%-ﬁc'Y)-"A,Gsc'(i_d)*-}\'ftd'(dhi)
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7°) On cherche & réaliser, puisque N, > New:

)

Iy |
Cint>Cex ={€o+eq)+ — . —
—_— g
7]
1 ebc+Eu

r d

S'il en est ainsi, I'équilibre du poteau est assuré,

8°) il n’en est pas ainsi (e, < e,,) il faut explorer d"autres couples (U/r, g, ) ou (1/r, ) :

B.1.) Si ey est faible et /; élevé (sans qu’il soil possible de quantifier les valeurs limites),
on peut partir de :

2
Epe = 1 000“"'(1‘1))

. . 10
€, croissant jusqu’a ——
s JUS9Y°4 7560

en prenant 8 = 3/8 ey = 213,

8.2.) Sie, est €levé el I faible, on peut partir de :

[t
ES—E—s

. . 3,5
£, CTOUSSANE Jusyu’) —2—
te CTOISSANE jUsU’d T 000 (l F by

en prenant

3 Ege
n=10 I +ad
A
W= in
2
5G=3_n;4”:2,
2nGn-2)
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5. UTILISATION DES TABLES DE FAESSEL - ROBINSON - MORISSET

1. HYPOTHESES

Les tables s’appliquent aux potcaux bi-articulés cu aux méts dont les sections sont de la

forme :

]
_——

o
=

)

(~ CERCLE)

5.2. ARGUMENTS D’ENTREE DANS LES TABLES

- s e O™ e geam e

g

EQ = excentricité relative du premier ordre ¢ E0O=—
h
PP Lt
ELG = élancement géométrigue : ELG = —
h
ALPHA = distances relatives entre nappes ' aciers : ALPHA =2

h

EPSU = raccourcisscment du béton correspondant A 1a résistance réduite en flexion - f, -
avee ;.

- pour & =0 (courle durée) EPSU = 2/1 000

- pour @ =2 (longue durée) EPSU = 6/1 000
.
SIGE = résistance de caleul de acie: cn hars (== 0,IMPay SIGE= = =1,
Ys
. ALy
PIMEC = pourcentage mécanique d’armatures PIMEC = -
B.f,
l N, g . .
1900 NU =1000—25 =) 000 v, = mille fois la charge critique de flambement relative :
B . SIGI] B .,
N
1000 v,=1000 —=°.
B .

P

Flambement

100 Eﬂ =

E

f.
100 = = cent fois la fléche ultime relative f, (correspondant & N, -

€

53. EXTRAIT DES TABLES

[,
100 X

£

SECTION RECTANGULAIRE-FLAMBEMENT DANS UM PLAN MEDIANM

VALEURS DE (1000=HU)-(B»SIGJ) ET DE 100%{E-E0)/E

ALPHA
EPSU
SIGE PIMEC

3000 0.0

3000 0,025
3000 0,050
3000 0,075
3000 0,100
3000 0,150
3000 0,200
3000 0,300
3000 0,600
3000 1,000
4000 0.0

4000 0,025
4000 0. 0%0
4000 0.075
4000 0.100
4000 0.150
4000 0.200
4000 0,300
4000 0.600
4000 1.000
5000 0.0

5000 0,025
5000 0,050
5000 0.075
5000 0.100
5000 0,150
5000 0.200
5000 0,300
5000 0,600
5000 1,000

0,

0,

60
no2

0.60

0.006

22

95
107
116
123
133
142
155
125
115

22

73
128
138
145
158
169
183
191
172

22

54
145
161
169
182
195
213
246
367

8.75
0,002
57 22
B8 40

117 G4
146 79
172 390
217 101
256 108
327 118
493 101
683 90
57 22
80 35
102 44
124 59
147 85
185 105
219 118
278 141
432 153
609 134
57 22
75 32
94 45
111 50
128 60
162 92
192 ios
243 120
374 179
536 180

0,

75

0.006

19

52

80
103
125
164
195
247
379
554

22
85
98
106
112
123
133
148
93
79

22

69
117
127
133
145
154
153
128
118

22

52
136
146
153
167
177
192
178
160

0,90
0.002
57 22
98 44
138 76
174 82
206 B6
262 94
313 101
392 89
580 74
801 67
57 22
88 38
118 59
148 84
174 83
224 113
268 120
346 137
533 112
745 99
57 22
82 35
106 50
130 69
153 B9
194 90
234 136
302 152
477 153
678 134

267
E0  FIG
0.30 30

0.90

0,006

19

62

96
127
152
194
230
291
442
642

i9

52

82
109
133
177
212
271
427
622

19
45
72
95
117
155
193
254
407
592

22

78

91
100
106
1148
129
146
101
158

22
67
105
118
124
13%
145
138
93
86

22

74
127
136
143
155§
164
153
129
117
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5.4. UTILISATION DES TABLLES

5.4.1. Dimensionnement des armatures

€y
EO= —
h
lg
EL.G= —
h
ALPHA =2 = PIMEC =
h
EPSU = g, (1 + ad)
Ny
1000 v, =1030 .
B . f,
5.4.2. Vérification au flambement
E( = il
h
Ly
BELG=—-
h ’ Nu.c
v, = -
ALPHA =2 . Bl
h £,
100 —
EPSU = g, {1 + ad) ¢
SIGE =1,
AT
PIMEC = %
B.f,

5.5. INTERPOLATIONS
5.5.1. Interpolations sur NU et PIMEC

. . : * .
Les tables et abaques ont été élablis pour deux valeurs de I'abscisse € du sommet du dja-

gramme contraintes-déformations du béton :
* .
e = 2/1 000 pour des charges instantanées,

A L, A=PIMEC — 2

B-fbu ed

" = 6/1 000 pour des charges de longue durée d’application.

On doit donc interpoler entre ces deux cas lorsque les charges appliquées n’ont pas toutes

ta méme durée d'application.

Flambement 269

Le diagramme charge-raccourcissement du béton n'é&tam pas hinéaire, une imcrpolation
linéaire va dans le sens de I'insécurité.

Pu

T

pa(2) 1

Vele) —
P (6)4— —d —

—> £

Par conséquent, on interpolera paraboliquement pour les valeurs de Iu charge ultime N, ou

ce qui revient au méme pour les valeurs de v, :
AE = K(Av, )2

On a done :
Eﬁi;ﬂﬁﬁ_q/?tzn
vo©)-v, )V 6-2
s0il :
veg)=v, )+ [v“ 6 -v, (2)] €-2
4

£ en milliemes

Or, pour tenir compte de I'importance relative des charges de longue durée d’application,
on i

E=l (I +ad)
L Ml;. G+ X WZ,.Q,]
MI 124
a=—"= —
M MIG"'QI"'E\UG-QI]
iz2
G =2

on oblient ainsi ;

E-2 2(l+ad)-2 o
—— T T .
4 4 2
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D’od les formules d'interpolation deviennent (en posant pour simplifier I'écriture
PIMEC = m):

B(£)= B ()4 [ryy (6)-pu(2) 1N
@ ()= w2+ [F(6)-w (2) 1\

Pour les fleches, on interpolera linéaircment,

.2. Interpolation simullanée sur SIGE et PIMEC

Pour les poteaux assez €lancés et chargés avee des excentricités modérées, la charge ultime
est indépendante de la limite d’élasticité de I"acier tant que celle-ci n’est pas trop [aible,

Comparons les valeurs de v, obtenues pour deux valeurs 4, et [, de SIGE et des valeurs

g
de PIMEC valant respectivement @; et 0y = @ . c-(El:

edl]

SIGE = 3 000

E0 =0,30 PIMECI:O,IS} =Y =0217
ELG =30 ) o4 ceart | %
ALPHA =075 { ~> | SIGE=4000 , o 20919 e
EPSU = 0,002 PIMEC2 =015 000 _g2{ =%

3000

Par conséquent, il est inutile dans cc cas de considérer la valeur vraie de la contrainte de
I"acter. I1 sulfil de considérer 1a valeur ronde la plus proche.

CORRECTIONS DIVERSES

- INTRODUCTION

Dans un certain nombre de problémes, on peut se rapporter au cas de base (poteau en
console) et n’éludier I"équilibre que dans une seule section en se conformant au principe
suivant. Les deux sections les plus sollicitées (cas de base cl cas réel) sont soumiscs :

1) au méme effort normal N,

2) au méme moment du premicr ordre M,

3) au méme moment du scecond ordre pour une méme courbure,
a condition que le poteau ait une section constante (béton ct annatures).

En €erivant ces différentes conditions, on armive aux résultats ci-apres.

Flambemeny

6.2. MAT DE SECTION CONSTANTIE CHARGE A PLUSIEURS NIVEAUX

P , n
V&A= —pt o
E o -

2 I

S

- n

£~ — !
l

Lf_+

Poteau réel

K3

nodéle
(cas de base)

Sollicitations dans la section d’encastrement du poleau réel

N=2 P,
1

n

M=M|+ZPi.f(1—sinn'xi)
’r

Sallicitations dans la section d’encastrement du modéle

]

IN' =p

-
-

\M’=M’|+P'.[=M‘|+P’A

'FI\J’
-
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-3

Sollicitations dans 1a secuon d'encastrement du modéle ;

N =P
o E .
P'=2 P r
L * M =M, 4P f=M,+P ]
1 2 r
Hl :Hl F1
n ™ H; Par identification, le modele cst parfaitement défini par :
¥ Pij(l-sin I )
‘s 1 1
l¢ =1 n Pz Pyt
ZP . 2
1 -

6.4. PILE DE CONTREVENTEMENT

ment considéré comnme indéformable 2 n poteaux sans stabilité propre, tous de méme rai-
deur.

nodele

Poteau réel (cas de base)

Sollicitations dans la section &' encastrement du poteau réel @

e
2
N=P+j gdx
1
12 _fi_ . Pile réelle mod'elli
MM, + & __1-[P+I g{l-sin Ydx ] (oas de hase)
1 2 T 0 :

Du fait de 1a raverse, les déplacements en téte des poteaux sont tous égaux :

e 1 1 1
=Hl+_1r£_2‘r’[9+glf(‘2'_7f)] f,= f quel que soit i.

Une pile de contreventement est une console encastrée en pied et lide en (éle par un €lé- ,
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1.'effort horizontal en téte de chaque poteau vaul :

Poteau réel

D’oit le moment partiel du second ordre :
[y
Mlj_:Hi.A:Pi . f
2

Puis le moment total du 2¢ ordre au pied de la pile
l :
My=f{ID+ 2P
!
‘ Sollicitations en pied de 1a pilc de contreventement :
N=P
n
M=M,+lP+X P
!
3 n
[P
=My +— . —|P+X P,
Tor

il t

Sollicitations dans la scction d’encastrement du modéle :

N =P

-3

i

1

n- U

Par identification, le modéle est parfaitement défini par :

prep
My =My

rqgrlm

l
{
I
l
|

Flambement
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Remarque
Dans le moment du premier ordre inlerviennent :
1) Pexcentricité additionnelle due & Uinclinaison accidentelle de 1/100 td,

2) les déplacements horizontaux en téte de chaque poteau dus au retrait et aux variations de
température dans la traverse,

d’ol, avec les indices L. et C pour les charges de longue et de courte durée d'application

n

L}
L L Lt L L
M =P +EP; __f-—_l +EP;.A5
L J2 o0
C : I !
C C C C
M =|P +EP|- —r.—-l—+EP,-.Ai
2 w0

6.5. POTEAUX ARTICU’LES SOUMIS A DES MOMENTS DIFFERENTS
A LEURS DEUX EXTREMITES

M’ et M"| = moments appliqués aux deux extiémités, pouvant différer en signe, mais tels
que : IM™ > 1M
Considérer un moment constant sur la longueur /;
M, = 04M"| + 0,0M™,
avec M’ ¢t M' en vaicur algébrique.
Faire les vérifications suivantes
1} état-limite ultime de stabilité de forme du mét de hauteur 12 soumis & M ct N, = P,
2) vérifier la résistance dc la section du poteau réel la plus sollicitée (soumise & M™; et
N, = P) sans tenir compte de I'excentricité du 2¢ ordre &, pour le calcul en flexion composée.

7. UTILISATION DES ABAQUES DE CAPRA
7.1. DOMAINE D’APPLICATION

Sections rectangulaires & deux nappes d armatures symétriques -
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7.2. ARGUMENTS D’ENTREE DANS LES ABAQUES
£, = raccourcissement ultime du béton 1 &, =2/ 000 . charges instantandes,

£, = 6/1 000 : charges de longue durée.

o L . ) N .
- = excentricndé relative du 197 ordre, excentricilé additionnelle incluse dans ¢,
h
h =hauteur de la section dans le plan de lambeiment (h peut désigner la plug petite dimen-

ston),

u . P -

v = - —— = ¢ffort nonmal réduil.

hﬂ e lhu
ho L

= ¢hancement géométrigue.
h

7.3, RESULTATS

e

- —ed e
D(en realite Tl)
1

h
1
v Eu i }{. EL 1.
M‘J-l +Hu.2
M=
5 th fha
Al o .
p == -——— = pourcentage méeanigue d'armatures,
B .
B = bgy.h,
Mnl + Mul . L. .
Ho=— — T =moment totad réduit (1 et 22 ordre) au centre de gravité du béton seul
by . b .ty

I Y PR O

Flaunbement

FLAMBEMENT DES POTEAUX A SECTION RECTANGULAIRE - ARMATURES SYMETRIDUES
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) Flambement 279
FLAMBEMENT DES POTEAUX A SECTION RECTANGULAIRE - ARMATURES SYMETRIOUES
SRR T O T N S S S B
- I ' e Ew] T II. EXERCICE N°1 : DIMENSIONNEMENT
- i N Towemw L DE L’ARMATURE PAR LES TABLES
A 4 Lo . T (CHARGES DE LONGUE DUREE)
| Yoo \ & | i R
AT , / 1 , ,
| N ; - — ENONCE —
S W N M I, N N 4
| — b L Y?' [ il p
] 1 \ !\l\ o | 4 u
- N 1 }\ . U —COUFE AA-—
- SHIRNETA \}R‘f.:””&*“ X T A7
M _ E
.——u’i-k ‘}\ {——-\J ] ! N ‘:L! i f— \/ g_
dfol‘k }v ." I L l eo - L
A o NN
AN, ~N et 40cn
N IVAV/ENN N ™, ov ST T
] \\1 [ / ;ﬁ\/ R 1=6.00n LY
I N AT TAVETA "G/ VN JELEN)
N T TN A TACE SN 100m
:, A";{ \/i \\{ // J F NI TN ! A A s
- . ? } "
- ATV D WAWA NA VA AN VA e L
| INAIN TA N A N S L7 e FIIITT
IR INAS /IX]/ A P . N e i o ,
NINAVATA'SS 7 i AN N @ | & Sollicitations de longue durée d'application unquement {durée  application supérienre
o";]\ X\/ ' /\jy\?\{}\/ /\'[/’ d ,>.<‘ 7 X// \'\\/7)\\ . a 24 heures) :
WA AN IR AN o *P, =054 MN,
ro 1IN X AN LY N N o v *en= 0,096 m.
DRV VAV, AN AY P b i} P,
| X V\.{ I XN TV A @ m Matésiaux:
i AV M / WA T A | /. ] % e DEION * [ 2w = 75 M
VAR W P =7 N eton - f .y = 25 MDPy,
79 AN A AT LA AT « aciers e 15 500 HA.
‘A 97/ VAT W e (N gl e E % |
VA g il //}/ J—Lf/’ W{ B On se propose de déterminer les anmatures du poteau.
Y : i
I&ﬂ/ ! [+ I
)
P -
Vg i | — CORRIGE —
o0 }‘ AL RS . 3
" ] . | : = 1. NECLSSITE DU CALCUL AU FLAMBEMENT
i i y L - P KR L TME
oL L/ =7 A e 1.1. LONGUEUR DE FLAMBEMENT
i % — S U O S O N I PO mAt = {, =2 ! I=2.6,00=12,00m
S8 2 F 2oz o= f2mni:ogs o5 ona o o2z g g
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1.2. EXCENTRICITE DU 1°F ORDRE

Pour un poteau chargé de fagon excentrée :

2 ¢m Zem
ea = Max{ [ € = 2,4 an = Max {600
4 —L=24cm
250 250

Excentricité additionnelle :
e, e,=24cm

a

Excentricité structurale ;
€y e;=9.6 cm

Excentricité du 1¢7 ordre : —
e =egp+e, epte,=¢e =1200cm

1.3. NECESSITE DU CALCUL AU FLAMBEMENT

15 15
/i : : 12 =30> 15 =Max 12
vy ‘T—. S =My e
h 20 N 0,40 20 a0 ¢

= VERIFICATION AU FLAMBEMENT

IMPOSEE,

2. DIMENSIONNEMENT DE 1”ARMATURE

2.1, ARGUMENTS IVENTREE DANS LES TABLES

Excentricué relative du 1< ordre :

<y 0,12
[0 = E0 = =103
h ,
Elancement géométrique :
Lo b 12,00
FLG =— ELG =-—— =130
Iy 0,40
Distance relative entre nappes d'armatures ;
a (1,30
ALPIIA =— ALPHA = — =(,75
h 40
Raccourcissement ultime du bélon -
EPSU) Charges de longue durée } EPSU = 0,006

Flambement

Résistance de calcul des armatures :

fe 500
SIGE=f4=—" SlGE=“l"T5=435 MPa = 4 350 bars
Ys .

Effort nonnal relatif :

. fon 25
fou = (0,85 . fou =085 . ———=14,2 MPa
0. vy 1.1,5
N, 0,54
1000 v,=1000——— PO v, =1000 ———— =238
B fi, 0,40 . 0,40 . 142

2.2. ARMATURES SORTIES DES TABLES

Les tables donnent : E0  FLG
0,30 30
ALPHA 0,75
‘ EPSU 0,006
SIGE PIMEC
4000 030 & 228 153
4000 0,60 & 359 128
5000 030 « 204 192
5000 0,60 « 333 178
Par interpolation linéaire sur 1 000 v,
4000 0,323 « 238

5000 0,379 « 238
Par interpolation linéaire sur SIGT entre 4 600 et 5000 :

4350 0343 « 238

Dot le pourcentage mécanique d' armatures :
PIMEC = 0,343
Puis les aciers ;

A fy
PIMEC = -—
B . f,
B f
= A=PIMEC, L A=0343 . 949_0_40 14,2 BT
fed 435

A=1791cm?
= 4D25[TA : A =4.4,9] = 19,64 cm?
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I EXERCICE N° 2 : VERIFICATION PAR LA METHODE
DE I’EQUILIBRE ET PAR LES TABLES

— ENONCE -

P —COUPE AA-—
egl 5 d2SHA
K L 5 b 25HA
(7
R
1=12.00m
l | 40cn
A A
B]’I' ‘30cm|
b 40cn

W Sollicitations de durée d’application supéricure i 24 heures :
Ng =298 kN

Ny = 29% kN excentrées de ¢g=7,2 ¢cm

poids propre négligé,

¥y, = 0 pour les valeurs quasi permanentes de (.

& Matériaux ;

bélon : {5 =25 MPa,

aciers : Fe E 500 HA.

W On sc propose de vérifier I"élai-limite ultime de stabilité de forme -

1} en utilisant Ia méthode de I"équilibre,
2) en utilisant les tables de Faessel.

Flambement

— CORRIGE —
1. NECESSITE DU CALCUL AU FLAMBEMENT

1.1. LONGUEUR DE FLAMBEMENT

poteau bi-articulé } = {¢=/{ 1{=12,00 m
1.2. EXCENTRICITE DU 17 ORDRE
Pour un poteau chargé de fagon cxcentrée :
2c¢m 2cm
e =Max{ [ e, =48 cm =Max {1200 48
250 250
Excentricité additionnclle :
C, c,=48cm
Excentricité structurale :
€q ey="72cm

Excentricité du ¢ ordre -
Cr=Cyte,

cp+e,=¢,=12,0cm

1.3. NECESSITE DU CALCUL AU FLAMBEMENT

283

15 . 15
f ] _ = M:
I'|_><de i —*0,40 30> 15=Max 2071_2:__6
h 4}
= VERIFICATION AU FLLAMBEMENT
IMPOSLELE
2. METHODE DE L'TIQUILIBRE
2.1, PREMIERFE ITERATION
a) Défarmarions de départ
Pour les aciers :
fe 500
loa = fg=—"-=435 MPa
] 1,15
r?d 435
E.=— g,= - ———=2,18/1 D00
E, 200 000
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Pour le béton -

& = coeflicient de Nuage
Lo ~
M;((J+ 5 qrzl.Q.]

i

1zl

iz22

Ep. = -—2—(1 + ouP)
1 000

b) Contrainte dex uciers comprimés

N(_].E.o

G+(21+ZW(J|'Q|) NG‘CG‘I'NQ.BQ

= 228 _gs00
298 + 298
o= 2 (1405 .2) = 41 000
1 000
d’ Ebc
e
y
AN

E.
y:d bk
Fpe + L,
-
EomEy
¥

o, par diagramme de calcul des aciers

Ng

fed+ — —,

s
4
g =040 - 0,05) — 90 42265 m
4 2,18
—_
FO00 1000

4 02265-0,05
s$T1000 00,2265

£ =3,12/1 000

£

s

|
I
I
|
|
0

NN

sl=2,18%. 1

Ee > & = 0, = [ 4=435 MPa

Fleenbement 285

c} Effort normal inrerne

Bélon comprimé :

2
Fo.=wy . by.y .l Fre==.0,40. 02265 . 14,2 = 0,8577 MN
3
2.
W = - puisque £y = (I +ad)
3
Aciers comprimés :
F.=A'.0, Foe=5.491.10-%.435= 1.0679 MN
Aciers tendus :
~-F,=—-A.Q, -F,=-5.491.10-4.435= - 1,0679 MN
Eftort normal interne :
N =Fg+ .- F N = 0,8577 MN

Effort normal exlerne :

Ny = 1,35 Ng + 1,5 N Now = 1,350,298 + 1,5 0,298 = 0,849 MN

N, =0,857T7MN > 0849 MN = N_,, O.X.

(.1}

d} Moment fléchissant interne

Béton comprimié :

My, = Fy, [12“ S b y) M, = 08577 [0’;9 - % 0.2265)

= 0,09869 mMN

b= zpuisquc Ep = 2 (1 + ad)
8 1 000

Aciers comprimés :

M, =F, (E_ d-) M, = 1,0679 (0'40
2 T2

- 0.05} =(,1602 mMN




I Aciers tendus ;
M- F, {d _ h]
l 2

Total :
Mi=M_ .+ M, +M,

e} Excentricité interne

l ) Excentricité externe

M -10679(040 005_——)

0,40
2

=(,1602 mMN

M, =03,419] mMN

0,4191
08577

CGm =

=0489 m

Fleche ultime correspondant 4 la défonmée cn demi-onde de sinusoide ;

-1
P00+ 2018 50 00177 m

i t[,C+E

r d

l 2
{ "
Lo

e

Execeniricité externe ;
=g +1

) Conclusion

L"équilibre est assuré si :

12, ()()

f=_=

n

7!—00177 (0,2582 m

Eo = 0,120 + 10,2582 = 1,3782 m

Nint > Nc

3]

Cint > Cexy

|
l
|
|
|
"

Y
A

nj—

N, = 0,858 MN > N, = 0,849 MN
=048 m>e, =0378

= La stabilité cst assurde.

0K
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3. TABLES DE FAESSEL
3.1. ARGUMENTS I’ENTREE DANS LES TABLES
Excentricité relative du [¢f ordre :
o=t ko =212 - 030
h 0,40
Clancement géométrique :
It 12,00
ELG:; ELG=——=30
Distance relative entre nappes d'armatures ;
a 0.30
ALPHA =;1‘ AlLPHA =— =075
Raccourcissement ultime du béton ;
courte durée = EPSU = (0,002
Charges
longuedurée = EPSU = 0.006
Ré:_;istauce de calcul des armalures :
f, 500
SIGE =f;=— SIGE =——— =433 MPa =4 350 hars
Ys A5
Poureentage mécanique d’armatures :
AT, -
PIMEC = - - = PIMEC = 22 2. 49010 435 60
Fo 0,40 040 4.2
3 ZARMATURES SORTIES DES TABLES
Les tables donnent : Ey ELG
.30 30
ALPHA 0,75 0,75
EPSU 0,002 0,006
SIGE PIMEC

4000 0,60 — 432 153 359 128
4000 100 - 609 134 521 118

5000 0.60 — 374 179 333 178
5000 1,00 — 536 180 483 160
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Par interpolation linéaire sur SIGE :

Par interpolation tinéaire sur PIMEC -

Par interpolation parabolique sur EPSU -
Vo= Ve )+ v (6) - v, @) Va
Effort normal relauf :

foy = 0.85 _fe28_.
2. v

3.3. CONCLUSION
NIIC RS NU = chl

4350 0,600 — 412 162 350 (46
4350 1,000 — 583 150 508 133

4350 0,940 — 557 152 484 135

1 000 v, =557 + [484 - 5571 V0,5 = 505

foo = 0,85 — 29 = 14,2 MIa
1. 1.5

505 2
=——_ 040 - 142 =1,147 MN
“Tlooo

N,.= 1,147 MN > 0,849 MN =N,
— LA STABILITE AU FLAMBEMENT
EST VERIFIXE.
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m Sollicitations de durée d'application supérieure i 24 heures

Ng= 383 kN,

Ng = 175kN,

\y2=0,4,

W =12, 28,2 =338 kN (pour un vent normal ; 28,2 kN donné par les Regles NV),
Yo=10,77,

poids propre négligeable.

m Maiériaux :

béton : fp5 =25 MPa, '

aciers : Fe E 400 HA.,

® On se propose pour la combinaison d’actions : 1,35G + 1,5Q + W :

1) de déterminer les armatures du poteau par les abaques de Capra,
2) de calculer la fleche ultime du poteau.

1

— CORRIGE —

I. NECESSITE DU CALCUL AU ELAMBEMENT
1.1. LONGUEUR DE FLAMBEMENT

mit = =2 .1

f=2300=600m

IV. EXERCICE N° 3 : DIMENSIONNEMENT
DE I ARMATURE PAR LES ABAQUES DE CAPRA

— ENONCE —

v N —COUPE AA—
NG ‘

Ar2

A72
l —
3

A A
375(:111 375(3]“
L—W?'?T? 30cm
Ky

1.2. NECESSITE DU CALCUL AU FLAMBEMENT
W l. 338,300

g ="___ . egg=—""—- ———=0,130 m
L35 Ng + 1,5 Ny 135 383+ 1.5, 175
Pour un poteau chargé de fagon excentrée :
2cem 2cm
e =Max{ [ €, =2,0 em = Max {300 19
250 250
e =egte, e, =0,13+0,02=0,15m
15 15
’_r) <M e 6.00 0,15
h ax 208 O‘3O-20>|5zMnx w022 _ 1o
h 0,30
= VERIFICATION AU FLAMBEMENT
IMPOSEE,

shill ESapgyes By 00 By NS o . ey



2. DIMENSIONNEMENT DE L'ARMATURE
2.1. ARGUMENTS D'ENTREE POUR LES ABAQUES

lancement géométrique :
Ly
h

Raccourcissement ultme du béton ;

Ey

Résistance de calcul des armatures :
fﬂ

fg=""-

Ys
Effort normal relatif

cmS

fpy=0,85 —

I
Nu= |,35 . NG+ 1,5 R NQ

N,
"B .,

Excentricité relative du 1o ordre

il ]
h

h

2.2.VALEURS EXTRAITES DES ABAQUES

1
Eu —
fe
TS
TIlr'
D eq e
R
V,
|
{
<7
|
! N
0 —t P HG
e

271 000 : courte durée
£, =
Y 16/1 000 : longue durée

400
fed = =34B MPa
[,I5

’

) 25
lhy =085 ———= 14,2 MPa
1.15

Ny=135.383 + i,5. 175 =780 kN

0,780
V= 20,458
040 . 030 . 14,2

On obtient :

2.3. ARMATURES
Obtenues par interpolation parabolique :
L
M, =0
L
Mi=M{ +yo. W .I

L
MI

i2]

G+>:wz,-.Q.)

{ =

M

P22

G+Q|+Z\I’0i-Qi]

D’o fe pourcentage mécanique d’aciers :

A-fcd

w=p=p= T =n e eV

24, FLECHLE ULTIMIC

Calcul fait 4 titre indicatif.
Moment total (F¢r + 2¢ ordre) ;

Mul + Mu2
Ho = —

1
b . h . fy,
Hg=He (2) + {u(; (6) - lg (2)] o

Flambement 291

Ey=2%. | Ey= 6%,

o 0.60 0,77

pg I 0.330 ! 0.385

=0
A fy _ - =
bo BT T 06 +{0.77 0,6),/0 =060
4 2
A=06.30.40 "% 23938 e
344

2
soil 29;3}_: 14,69 cm /face
2

3D20HA + 3P16HA/ ace :
A=3.314+3.201=1545 cm¥face

Hg = 0,330 +[0.385 - 0,330) 0 = 0,330
> My, + M, = 0,330 . 0,40 . 0,307 14,2
=0,169 mMN
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Moment du 2¢ ordre -
Mul = Nu(e(J+ en) = Mul

Fleche ultime :

Mu?.= Nn - fi

u
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M, =0780.0,15=0,117 mMN
M= 0,169 — 0,117 = 0,052 mMN

g = M2 _0.052 _ 4067 m

N, 0,780

CHAPITRE 12

POUTRES CONTINUES —
PLANCHERS

I. RAPPELS DE COURS

Les rappels de cours sonl présentés ici en quaire parties

- A : Poutres continues-Rappels-Adaptation,
- BB : Planchers-Méthode forfaitaire

— C : Planchers-Méthode Caquot,

— D : Poutres continues-Dimensionnerient.

A. POUTRES CONTINUES — RAPPELS — ADAPTATION

1. RAPPELS DE RESISTANCE DES MATERIAUX

Pour une ravée quelconque G, _ | ~ Gi d’une poulre continue, soumise il achon Jd'un sys-
teme yuelconygue de charges

AT uum([uum

2 ‘@ H(x) .V(x)
l 1; L
—
Travée de réference

{1sostatique soumise
aux mémes charges):
du(K)
Bx) et ——

Travee reelle
continue
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On commence par délerminer les moments sur appuis :

by Mi_i+{ci+a, )M+ b My, =), -0
5

;=2 . byj=¢y= st I, =Csle

autant d’équations que
“%)

I; = moment d'inertie de la travée [,

m; el w'=rotations sur 'appui G

des travées de référence encadram cel appui

d'appuis interméliaires

On oltient ensuite les moments et efforts (ranchants dans la travée continue :

M(x)=p(x)+H;_1 (1- )+ H; %
14 15

(x)  Hi-Mi g
vexy= SHE) T

trées) le inoment maximal en travée est obtenu en écrivant :

dM . S
v (xo = (T =0 = xg=abscisse du pointoid M =M_ .
X

Iﬂmax:UIxﬂ)I‘Mi-l(I_xI_

2. GSSAIS DE POUTRES EN BETON ARME

2.1. PHENOMENE D'ADAPTATION DES POUTRES EN BETON ARME

r #Pour la poutre isostatique
sur deux appuls simples.sou-
mise a l'action d'une charge
concentree variable P crois—
sante placée a mi-portée, sa
AU est la section d'aciers
3 en travée conduite jusqu'aux
T

i

P

.
a

| ..
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I

appuis,

a la rupture:
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Pour un cas de charge donné (en tenanl compte de la discontinuité due aux charges concen-

1 P
4__2__4,L
]
7
7]
/I
@ y N
]
Nt E
i 1 k
1 P
z
AO |~
g /r
U »
/] L~
5 L
-
7]
4
i} ! )

#Pour la méme poutre encas—
trée.munie d'une section Ap
d'armatures inférieures, apres
fissuration,on retrouve une
poutre sur deux appuis simples
et la charge de rupture P,
conduit  pour Apg.a un moment

de rupture:

Pyl

Hu= 4

*Pour la méme poutre encas-—
tree.nunie d'une section Ag
d'armatures supérieures, aprés
fissuration.on cobtient deux
consoles nez a nez et la

charge de rupture F, conduit.
pour Ag. 4 un moment de

rupture:
Hu=—i.i= Pu.l
2 2 4

Par conséquent, la charge de rupture, qui est identique pour les trois poutres, ne dépend que
de la scction d’acjers Ay correspondant au fonctionnement isostatique (sur deux appuis
simples), indépendamment de la position de ces aciers.

D’une manitre plus générale, on est assuré d’avoir unc marge permeltant un transfert par-
tiel de moment des appuis vers la travée, ou réciproquement, sans que ce transfert compro-
mette la sécruilé vis-a-vis de la rupture en adoptant

Ay Ae
’ ¥
< 7
S ———
7 ppr it Re Ly
+—_
7 7 T o
7 ye— %
/1

Si I’on multiplic cette inégalité par 7,0, il vient puisque 'on aM = Az o,

M. + M,

M[_}_f_.,,
2

= My
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Dans ta phase des grands allongements, la partic principale de la Néche a pour origine les
rotations importantes des sections ol se produira la rupture

2.2. CONCLUSION

Une poutre en béton armé se comporte cormme elle a éié calculée. La fissuration des sec-

tions les moins armées permet une distribution des momenis qui differe de la distribution

théorique. C'est ce que 1'on appellc le PHENOMENE D' ADAPTATION ENTRE SEC-

TIONS.

Il est possible d'appliquer aux planchers en béton armé des méthodes de caleul différentes

des méthodes de conlinuité théariques et de limiter I'influcnce des charges aux travées voi-

sines de celle que on Studie,

En cec qui concerne la fissuration :

— sous 'action des charges variables, les éléments caleulés par les méthodes de 1a continui-
té théorique classique se comportent mieux et ont une meilleure tenue dans le temps que
les &léments caleulés par les méthodes empiriques,

— ce phénoméne est d'autant plus marqué que les charges variables surpassent davantage
les charges permanenies,

1Xoi les deux méthodes simplifiées de calcul des poutres continues de planchers :

— la METHODE FORFAITAIRE pour les éléments supportant des charges d’exploitation
modérées,

— la METHODL CAQUOT pour tes éléments supportant des charges d'exploitalion élevées.

3. PORTEES DES POUTRES ET PORTIQUES
3.1. PORTEES A PRENDRE EN COMPTE

3.1.1. Poutres sur appareils d’appuis

F'Y A

A
IS PO IR T R
,. A

A

— P

I; = portée mesurée entre points d'application des résultantes des réactions d appui (axes

des appuis}.
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3.1.2. Poutres reposant sur un massif ou un mur en maconnerie

- L=distance entre pus d'appuis

9, =contrainte admissible sur
la magonnerie

1 _

R 2b[].l:\ G, 2 R

ae)h= '_

- bﬂ =Min g 0 bO'Ub
hﬂ

b .
[=L+2 5 = portée mesurée entre poinis d'application des résuliantes des réactions ¢ appui.

3.1.3. Autres cas

*

JE

{ = pontée mesurée entre nus d’appul,

3.2. MOMENTS SUR APPUIS
Les armatures équilibrant les moments sur appuis sont dites «armatures en chapeaus» ou
plus simplement «chapeaux».

3.2.1. Hypotheéses
Les sollicitations sont évaludes par les méthodes classiques de la Résistance des Materiaus,
- caleuls en portiques,
— calculs en poutres continues, ete.

3.2.2. Moment d’encastrement sur appui A ’état-limite ultime

On doitprendre al'ELUL

Traveée réelle




v

P il o Bl v

Traveée bi-encastree
soumlise aux mémes charges

4.1, ELEMENTS CONSTITUTIFS DES PLANCIIERS

1es €léments constitutifs des planchers sont
—les POTEAUX = éléments porteurs verticaux,

- les DALLES = plaques planes de faible épaisseur par rapport 3 leurs dimensions en plan,
—les POUTRES dont les nervures, en saillie sous les dalles, constituent les «retombécs».

]

Al le ou hourdis
[

Poteau

Nervures
de poutres

l 1. POUTRES DFE PLANCLHERS
4.2. TRANSMISSION DES CHARGES DES DALLES AUX POUTRES

I n2.I. Méthode des lignes de rupture

a) Méthode

Les lignes de rupture d’un pannean de dalle encastré sur son contour
- forment un angle de 45° avee les rives du pannean,
- sonl paralleles 2 son grand cté

Porrres continues — Planchers 299
—F—
15~
® b o
? H p=charge au
I (41
Py * (Ely) 1206 dalle
N L

| S

On définit des charges uniformément réparties équivalentes sui les travées des poutres

py produisant le méme effort tranchant sur appui de la poutre de référence que la charge
apportée par la dalle,

Py produisant le méme moment fléchissant & mi-travée de la poutre de référence que la
charge apportée par la dalle.

Pour un panneau de dalle, les expressions de py, et py, sont les suivantes

ELEMENT

T TRIANGLE

CHARCE RAPEZE
21 p.l 1
P (1~ &y P 2x ud E
v 2 2 4 o 1y, =
2 p1l p.1

o) _e. X H
H (1-55 = :

Remargue 1 : les formules des charges en trapze devicnnent celles des charges en triangle
pour ¢ =1,

Remargue 2 : pour deux panneaux, de part et ¢’autre de Ly poutre considérde, les charges
réparties déterminées précédemment pour chacun des panncaux contigus s additionnent

b) Démanstration pour les charges trapézoidales

E"=p17x
DH . Pv
o) Do opUULLLLLE
s L ©)
Z 2
‘ 1y _“_713’ e
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!
-2, Lp |
V= Vy= 2 $.r gy,[_‘]z pol Pl ooy Pl
2 2 2J 2] 2 2/ 2 2
R —
Pv
{ Il)"
{ 1t !
My=v, 2opt2 20 L p by 24
2 2 2 212 3 2
? 2
! p - P
=p .. (2—&)—(172a+a]na e ={I—a]
8 3 3 8
? 2
=|1-= 9 pii [Y
3/ 2 8
A A
Pum

¢) Démonstration pour les charges triangulaires et des poutres de portée |

Iy

PTP2

1y ly
1 ] 1
Ly
2 Pl ply |
VA-*VH——"=———I—‘-—I
4 4 2
Py
2 2 2
x X LS X P“'K l)‘! X [l
MU:.'PI _L—l_P' ’_'{_:_ — (l—l]z_i—i J—
4 2 2 2 6 8 3 12 3 8
Pm
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Remargue : Pour une poutre de poriée L = n _{ supportant n charges triangulaires :

1
_ . _npk
Dy=pPy = .
VUM L

4.2.2. Mélhode de Pigeaud

Pour une dalle appuyée sur ses quatre edtés, en supposant que la dalle ne se fissure pas, le
caleul élastique donne (par égalisation des fleches au centre pour deux bandes unitaires de
dalle fléchissant dans deux sens perpendiculaires) les efforts tranchants unitaires su
chaque cHIE,

VH
&
®v. v, ®— Yy
¥ b4 v"pyT . Le (L1
VK
@ [
1
y_=p X
¥ TR p=charge au
k J(A nlde dalle.
| ty )
A 7
1
R = P
sl 1
4 a=—=x1
L lv
Y o1sad

4.2.3, Choix de la méthode

La méthode Pigeaud correspond i un comportement de la dalle beaucoup plus theanigue
que réel. C'est pourquoi on lui préfére ke plus souvent la méthode des hignes de rupuere

B. PLANCIIERS - METHODE FORFAITAIRE
i. DOMAINE DE VALIDITE

La méthode forfaitaire de caleul des planchers & charge ¢’exploitation modérée s’ applique
dans les cas ol :

1} les charges d’exploitation sont modérées c’est-a-dire ot :

qy = somme des charges variables,



. LA AP Ly N TPA R Ty |

g = sommc des charges permanenies,

qB 2 .g ‘

vérifient ou 2
Qg £ SkN~/m

2) Ia fissuratton ne comproinet pas la tenue des revélements ni celie des cloisons,

3) les éléments de plancher onl une méme inertie dans les différentes travées,

4) les portées vérifient :

- FY

A
l 1 [ 1i { liv1
L]

' *

1.
0B< 51,25
I I|—I
li
0.8<-"-<1,.25
‘ iy
2.

Dans le cas ol I'une au moins des hypothéses 2) a 4) ci-dessus n’cst pas vérifiée, se repor-
ter aw paragraphe 5.

PRINCIPE DE LA METHODE - ADAPTATION

Les essats des poutres cn béton armé (cf. paragraphe 2.1, partic A «POUTRES CONTINUES -
RAPPELS — ADAPTATION® } montrent gue ©

Ay e
4 S/ S
SR
iy Ay+ Ay
4 t¥——— 2%
Y ;
4

’ :A-t

M,, + M,

M+ ——2k. M,

2

Le principe de la méthode forfaitaire consiste 4 autoriser des transferts de moment entre les

seclions sur appuis cl en travée (et réciproquement}), en adoptant k > | en fonction du rap-
port des charges variables el permanentes,
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3. MOMENTS FLECHISSANTS

3.1. REGLE DES MOMENTS
M, = moment maximal dans la travée de référence (isostatique, soumise aux mémes charges
et de méme portée que la travée éludide),

M, et M, = valeurs absolues des moments respectivement sur Vappui de gauche et sur
V'appui de droite de la rravée continue,

w

M, = moment maximal dans la travée continue,

s
g +4p

avec, pour la fravée considérée :

=

qp = somme des charges vanables,
g = somme des charges permanentes,

on doit avoir :

M, +Mo (149.3 a)Mg

— > Max

Ht+
1.05 .M

3.2. VALEURS MINIMALES DES MOMENTS M, M, ET M,

On doit respecter les valeurs minimales ci-dessous.

3.2.1. Cas d’une poutre i deux travées

0.6 Myt 0
02

0
A A N
1,2+40,3.@ 1.2+0.3 o

¥
Hpl - Hax 01
2
My > Mg ——Hgz

3.2.2. Cas d’une poutre i plus de deux travées

IMal2 0 0.5.Hgl 0. 8.2 | _ Mo,
Iy x i | Moy Han gy,
1.240,3 @ 1.040.3.a 1,040, 3.0 3 0
He > - Moy 5 02 ] 03
Appul hppui Appui
de voisin de internédiaire
rive Tive
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1.2.3. Remarque ‘ ) _—
Dans lc cas ob Iappui de rive est solidaire d’un potcau ou d’une poutre, l.CDI}VlTr{
’ P . - . i B-
poser suf cel appul des aciers supérieurs pout ¢équilibrer un moment au moIns £€ga

M, = - 0,15 My, (ou Mg,).

1.3, MODE OPERATOIRE -
Si on se fixe le moment en travée (valeurs minimales du paragraphe 3‘2.),l Ofl obtient fcs
moments sur appuis en appliquant la formule sics moments du paragraphe 3.1.-

— s0it en se donnant un des moments sur appul,

— soit en les prenant égaux.

Si on prend sur appuis M, el M, (valeurs minimales du pamgraphe 3.?:.), la formule dcs.
moments donne M,. Le moment pris en compte pour un a[?ptll cst le méme que cet appui
apparticnne a la travée de gauche ou a la travée de droite qui 'encadrent.

34. ARRET DES BARRES
Par la courbe enveloppe des moments. -
Forfailairemnent si gy < g et si les charges sont uniformément téparties :

avee o f, =Max [/, 1)},

= Travées de rive :

I ln- .
[’:Max[—li;l,]ou!’=Max[ : ;‘s]
4 4

« ‘Fravées intermédiaires :

i
!':Maxi—’;fs]
5

« Dans toutes les travées, quelle qu'en soit la nature
M [l ‘ - I ]
- LIRS
{ ax >

* — seulement si crochels d'extrémité pour ces barres,
A, A = armatures calculées respectivement sur appui et en (ravée
atr 1
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4. EFFORTS TRANCHANTS

4.1. REMARQUE PRELIMINAIRFE,

Eftorts tranchants dans une travée de rive -

v

él
)

1 |

Vo= valeur absolue de I'¢ffort tranchant sur appui | ou 2 dans Ja travée de référence,

M, —
E rYl_‘<v0

V|ZVQ+

M, <0 M; - M,

M|:O <{ = MZ—M|

! V'Z:‘*Vo‘i‘ ; '---<—V0

= |V2‘>lvul

Done Ieffort tranchant réel est -

— supérieur en valeur absoluc a 'effort tranchant isostatique sur 1’appui continu dans ta tra-
vée de rive,

- au plus égal a V, ailleurs.

4.2. CALCUL DES EFFORTS TRANCHANTS
Caleuls en faisant abstraction de la continuité.
Sauf sur I"appu voisin de rive ol -
~ s0il on tienl comple des momenls de continuilé évalués,

— soit on majore forfaitarement les efforts tranchants de la poutre de référence :
*de 15 % pour les poutres a deux wavées,

* de 10 % pour les poutres A plus de deux travées.

Vo /1,15_\!02
J )AI |
B 1,109
Vo1 / SR s Vo3 Il
. , i
e .u
~1.10 ¥,

Vo2 "

305

“
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TI METHODE «CAQUOT MINORI:L»

Dans le cas out I'une des hypothéses 2, 3 ou 4 faites au paragraphe | de ce sous-chapitre ne

serait pas vérifiée : appliquer la méthode Caquot pour les planchers i charge d’exploitation

élevée (qg > 2.g) cn muitipliant la part des moments sur appui provenant des scules charges
I permanentes par un cocfficient variant entre | et 2/3.

1 PLANCHERS - METHODE CAQUOT
1. DOMAINE DE VALIDITE

I La méthode de calcul des planchers 3 charge d’exploitation relativement élevée, duc a A.
Caquot, s’applique dans les cas o :

- les charges d’exploitation sont susceptibles de variations rapides dans le temps et ¢n
position cl ot :
qB = somme des charges variables,

= somme des charges permanentces,

ap>2. g
vérifient : 0u

2
gp > 5 kN/m

— les poutres sont associées A une dalle générale (sections en T en travée).

. EVALUATION DES MOMENTS
PRINCIPE DE LA METHODE - MOMENTS SUR APPUIS

Travées

réelles

Traveées

fictives

14 ) L+l J,
A

e

|
|
|
|
|
E
|
|
|
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On retient :

=1 pour les travées de rive sans porte-A-faux (sinon voir § 4 p. 315),

I =0.8 L pour les (ravécs intermédiaires,

2.L.1. Cas des charges réparties

On considere les deux travées fictives de portées ', (pour celie de gauche) et '

o (pour
celle de droite) détachées de part el dautre de I’ appui considéré.

a) Cas général

W

voyv b be
Phh(;i;“”jg“ﬁj””}

1y 14

g —

Le théoréine des trois moments appliqué 2 I"appui G; s"écrit

I'v
a—Elw .M,', 1+

r Pu . 1 I
M — My, =Bt Pe e
‘ 6EL. "' T T RAEL, 24 0L

ry r.
- + S
3El,  3EL

soil aprés simplification par 6F et en tenant compte de ce que M,

=M, = 0surles
appuis G', _ | et (¥’

1+ 1

. , 2
2 Lw* e -Mi——pw lw.[——Ec-g.l_
]w l. 4 ]w 4 Ic
)] 1'1 AW 2 .
d'on MI-,,",‘"_W_ w! lw pe. {7 '/ 1,

8 WLt e/l 8 P N+l

ce qui s'éail .

. LK , K
Hl»—-[H‘,TE-rHc(l—f—)]

en posant:

.2 2
H pv'lw ¢ M pe 1!3
¥ ¥ .
Yo 8.5 ® 8.5
I, ig
Ky=—F : Kem7 @t D-KyikKe
w =]

1, etig =moments d'inertie de

la section de béton seul
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Je & dans Uexpression des moments de référence M’

ficient 8,5 au licu
o LmJl riation des inerties des sections de béton fissurées le Iong des travées.
Ielfcr do vars

En travée Sur appuil

= ]lmv('t‘- # I“PP‘“

h) Cas ,uu.v!rculier ot | = Cste
i ley travées ont le méme moment ¢' inertie I {section non fissuree)
Si few travees

1
Ke=-— ,
Fu Ko M
{ D r.+l
= =
A I'. I_E__L:
Py + 1 D v+t
D=1
e e

ot 'on obtient

2.1.2. Cas des charges concentrées
fictives de porides I',, (pour celle de gauche) et

d'autre de Pappui considéré et soutnises i I’
a, comptée depuis I"appui central.

On considers Jes deux travées
de drone) détachées de part et

charge concenteée 12, &7 abscisse

a) Cas g{‘néml o

r (Ig) . A@ ?IE,) A
1
[ A

traduit

. (pow celle
action d'une

Poutres conluues - Planchers o

Le théoréme des trois moments appliqué i I'appui G, s"écrit :

R e, T e P afre-a)(2re-a)
6fL, ' Tl3E, el TeeL T 6EL I,
soit aprés simplification par 6E et en tcnant comple de ce que M, _ =M, = 0 sur les
appuis G',_, et G';
[l‘w l'c} p. - rloa de %
—+— M= - |1-—]|2-—
L, L | TR s £

d’on :
a, l’c-l’c.!'e/lc
A WYL

ce qui s"écrit dans le cas général de charges concenrées dans les deux travées encadrant
I'appui considéré ;

K. |
My =~ [M; 22 ML (12
D +Hg ( )]
en posant:
1 2y 2y Sw 1 %e Ge
kg e (2% ke DT (1 28228,
VoIS 1y L et s 1L 1T
=Xk, Poly et Mo=3kg.Po.lg
Ty I
=¥ . K =— et D=K_+K
Kw O e 1;3 w e
I, et Io =moments d'inertie de la section de bélon seul

P |

e
Sy 2e

|
“ (1) l@ (1) A\L

A L} .

Le coefficient 2,125 au lieu de 2 dans I'expression des coefficients k,, et k_ traduit Veffet
de variation des inerties des sections de béton fissurées le long des (ravées,
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b) Cas particulier on I = Cste

Si les travées ont méme moment dincrie 1 (section non fissurée)

_I_

Iy K
1 D I, 40,
=— -

Ue |_E= Le
D=1 Pyl D+l

o L

ct 1'uon obtient :

2 2
Zhy Py L +2Tkeg.Pa 1y

l;,+ll'E

.1.3. Cas général

Lorsqu'agissent simultanément des charges réparties ct des charges concentrées, on super-
pose les résultats préeédents.

Les valeurs des moments sur appuis sont obtenues comme indiqué ci-dessus au paragraphe
2.1.

1.es moments en travée sont calculés en considérant les ravées réelles (de portée { et non 1)
charpées ou non suivant le ¢as ¢t soumiscs aux moments sur appuis obtenus précédemment.

Comme, dans I'évaluation des moments sur appuis, on ne considéere que les deux travées
adjacentes & 1"appui éwudié, les cas de charge A envisager pour I'E.L.U. sont les sutvants .

1,35.G+1.'5.QB 1,35.G+1.5.Qp 1.35.G+1.5 Qp

ARAARAAN +‘ﬁif’+f¢f’j+ﬂ+ﬁfﬁ+i&@

I!"wLax . '[T“el.,ax

l .2. MOMENTS EN TRAVEE

Foutres continues — Planchers 311

1,35_G+1.5.QB'

1,35.G
{}¢$$$$%+%+$w$i$i%i%i$$$$&$¢4+$$$$$$%+()

Htmax {

i

31,35.G+1.5.QB 1.35.G+1.5.Qp
G+1?E.QB gl 35.G g G+1.5 . Qg

'BEREEEE G "4"}

¥ $$V$v$v$r+\+¢$$+$$+4$$$ti++++$$ vy ©)

* Htm1n

D’ot la courbe enveloppe des moments pour des charges réparties, les cas de charge A consi-
dérer éant les mémes et conduisant 4 des courbes analogues, mais A points anguleux, pour des
charges concentrées :

— — —:Ligne de fermeture

M(x)—u(x)nvh.,(l-~1 PM

A

3. EFFORTS TRANCHANTS

Les efforts tranchants sont calculés en tenant compte des moments sur appuis évalués par
la méthode Canuol.
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3.1, EFFORTS TRANCHANTS EXTREMES SUR APPUIS

i 4 M,‘_/Vei Hi+1
1.35 G+1,5.QB 1'35'G+1‘S'QB

1,35.G

L35 Y ¥V ¥V ¥ 3 ¥ ¥ **
i m,wmmm‘_

@L linVi/@ lei

A A

[ -

MM 4 K

1 .
Vw1=VDw+ Bl-vne+

wi ei

i+1~

Hl

aveo :

Vi €1 Vg = efforts tranchants sur appui G, des travées de référence en valeur algébrique,

M, _,, M et M;, | = moments sur appuis avec leurs signes.

3.2. EFFORTS TRANCHANTS EN TRAVEE

3.2.1. Cas des charpes réparties

D' aprés 'allure de la ligne d'influence de ['elTort tranchant en travée, on a, en s¢ limitant a

la travée considérée ¢l aux deux travdes adjacentes (nécessaires pour le calcul des moments

sur appuis, donc de AM/)

/‘J.—'—

——x A —__ A

T

1.35 G+1.5 Qg

n
1,38 G+1,5.QB
1.35.G

1.35.G+1,5.Qp

F Y

BT

Ll i i,

+
max

v

1.35.G+1.5.Qg

4 .35, * * * + i
i i

Y

- A

Vi

max

Poutres continues - Planchers I

Drapres I"allure de la ligne d'influence de 'effort tranchant en travée pour la poutre isosta-
tique de rélérence associée A la travée considérée, on voil que pour un extremum de signe

N -
donné ( Vg, o V., ). 1a zone A chacger est la méme que pour la travée continue.

- — — Traveée continue

Travée de référence

!

A

Do le mode opératoire obtenu en dissociant les parts isostalique (dpfdx) et hyperstatique

(AM/I) de Pelfort ranchant.

1) On commence par tracer la ligne enveloppe de I'effort ranchant daps la ravée de réfé-

rence de portée .

2) On Tait subir  la partie posilive une translation de valeur algébrique

1.35.G+1.5.QB

AMy M, -M,

ll !I.

avec M, et M,, obtenus en considérant le cas de charge :

1.35 G+1.5 QB

1.35.G

3

vﬂmuhl@h‘ﬁh{ﬂﬂﬁ_ﬁ

F Y

oF

.

M, <0 He<D

33 On fait subir 4 1a partie négative une translation de valew aigébrnque .
AN[m Mn: - Mw

ll Ii

avec M, et M,, oblenus en considérant le cas de charge :

1.35 G+1_5.J 1,35.6+1.5.Q

1.35.G

Q
rrrerrrr s R AR AR A TVINIVINA VA Y
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4) On en déduit la ligne enveloppe de I'effort tranchant dans la travée continue en s'inté-
ressant  sa valeur ahsolue et en remplagant les arcs de courbe par leurs cordes (sens de la

Aly g
1 I-

sécurité) :

k. X
— — Travée de référence
Travee continue

— -— Ligne enveloppe pour la répartition
des armatures d'dme

Remarque | : en principe, il faudrait tenir comple des chargements partiels de la travéce [
pour l¢ lerme hyperstatique AM/I, mais la méthode donnée va dans le sens de la sécurilé.

Remarque 2 : pour une charge répartie g, d’élendue variable, au milieu d’une travée isosta-
tique

ol
Vy=1 C]T (voir paragraphe 4.2.a) de 'exercice «Poutre - effort tranchant» du chapitre 7

«EFTORT TRANCHANT» .

[ = i —
I 1.2. Cas des charges concentrées
Considérer pour V.. loules
' eme G, Q G. Q
5 sections d’abscisses
9. q

* ¢ (3, = abscisse des .
H%MHHHHHM____
I

Clarges concenlrées qu’elles $
soient variables ou perma- T

|

e onsidé ] N >y ;

s} en considérant Ic’ca 2N A Ly

charge le plus dérla- | Z
vorable pour I'effet recher- AHy 1: | i
% dans une seclion donnée, 1y M
:5t-3-dire en chargeant "k
. F | A

successivement les zones - —_ |

correspondant aux parties
sitives ou négalives de la
ne d’influence de I'effort
tzanchant rclative a la section
‘ nsidérée.

—=
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4. TRAVEES DE RIVE AVEC CONSOLE

4.1. THEORIE

Dans lc cas ol la travée de gauche (1} adjacentc au premier appui est une console :

lu1 @ 1a1=1y2 @ Yep=1lys @ le3 ”
L2 a4 w4 1
Myt "

=
|

HWZ

Ly2 | 1

il 1

En appliquant le théoréme des trois moments A "appui 2 encadré par les travéces [iclives de

portées I' et l':

NLQ bwl
buz My +(Cw2 +ac2) Mu2+bey 0=0 = - M_wl = C-w24+ Py

d'ob, en posant K=1/1":

l‘wl 1
M., 6 Elua [ Kew 1 K
TMu . Twr e 27} I "2 Kwr+Kes
i, V36,  Ku: Ka

Soit en prenant 2,125 au lieu de 2 pour tenir compte de la variation d'inertie de la secuon

fissurée le lonyg des travées de la poulre .

1 Ke2
fv2 713 vl
‘ Ky2+Ke2
ce qui s’écritdans le cas ot I, =, =1:
1 w2 .

M = M
w2 . : vl
2.125 1W2+132
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Duns le cas ol la travée de droite ([} adiacente au dernier appui est une console il vient de

12 méme maniére :

_ 1 meﬁl}
Mew-1y= 2025 Ko |)+K-w(n_—_|)MEﬂ
1 |
ou : M:(n—l)= o) -Mcn .

T2125 Uew-ntlwaon

4.2. METHODE DE CALCUL

4.2.1. Cas oo I'appui 3 est continu

Le moment sur appui 2 est donné par la formule -

My=M, - —— . Ky
2,125 ng + ch
avec
"WI: ZW'Z . !.52;- 0!8'[:2 .
M, = moment dii aux charges agissant sur les travées encadrant I appui 2,

M,,| = moment apporté par la console (avec son signe) sur I'appui 1.

4.2.2. Cas ot I'appui 3 est un appui de rive
Méme formule qu’au paragraphe 4.2.1. avec :
Poa=lil'a=ly.
4.2.3. Cas o 'appui 3 est un appui de rive avec console

Méme cas qu’au paragraphe 4.2.2. si en partant des deux ¢xuwémités de la poutre on obtient
Mw1 = ML"Z'

Sinon appliquer les formules de la Résistance des Matériaux pour retrouver le méme
moment M, sur appui 2 en partant des deux extrémilés de la poutre.

4.2.4. Remarque

Les formules établies pour Pappui 1 avee console [, se transposent au cas de 'appui n
avec console [, :

— en remplagant les indices | et 2 par net n -- | respectivement,

—en permutant les indices e el w.

D. POUTRES CONTINUES — DIMENSIONNEMENT
1. CONDITIONS DE DEFORMATION

h

A
3

Poutres continues — Planchers 37

1.1. CALCUL DE FLECHE NON IMPOSE

Pour les poutres de plancher vérifier :

_?' 2z 1_16 avec:

_}; > in_ Hy=moment de la travée de reference.
A 104 1:_0 H,=moment maximal en travee,

bg.d £ Te(HPﬁ) A=section d'aciers tendus en travée.

Sinon vérifier I'état-limitc de déformation (voir Maitrise du BAEL 91 et des DTV ussociés).

1.2. LIMITATION DES FLECHES

Lin Résistance des Matériaux, pour une travée isostatique sur deux appuis simples unifor-
mément chargée :

L b

‘ ﬁ :
A

1
fe SApAI4
384 . El

En béton armé, le caleul de la tleche est beaucoup plus complexe, compte tenu de la fissu-
ration du béron, Ce caleul n’est pas trané dans le présent ouvrage (voit Muitrise du BALS,
91 et des DTU associés).

Limitation des fleches pour les planchers :

£ —5100 s1 1£5,00m
1 .
< 0
f<0.5cm+ 1000 si 1>5,00m
f_(_ﬁ pour les consoles avec 142.00m
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Pouwtres continues — Planchers

7 RESISTANCE A LA FLEXION

3. VERIFICATION A L'EFFORT TRANCHANT

_SECTIONS CRITIQUES - La pouire étant dimensionnée en flexion, il faut vénifier -

T,

T..n= ud <1y -
ul bo.d‘ lim

gy

S

S1 7,9 1T, ON peut :

— soit augmenter le collrage (b, et/ou d),

En travée Sur appui

— soit augmenter la résistance caractéristique f 54 du béton a utiliser,

3 M — soit incliner les armatures d’dme (ce qui revienl 3 augmenter T,.,.).

HTser rb

Kty > Hyjy

d’ou la section critique est SUR APPUL

II. EXERCICE N° 1 : PLANCHER -

- | METHODE FORFAITAIRE
. METHODE DE IMMENSIONNEMENT

3y

la valeur de 1;;,,, étant celle donnée au paragraphe 1.3. du chapitre 7 «EFFORT TRANCIHANT»,

1} convient donc : s ENONCF _

forlaitaire ou méthode de Caquot), r T | —

2) de vérifier sur appui :

—si la fissuration est peu préjudiciable : 7.50m
+2cm

- si la fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable

bU'd2 > Hax[ : SeT
#lu'fbu Frb e
3) de déterminer by et d en tenant compte des dispositions constructives qui fournissent la
seconde équation de coffrage : - ‘ ‘ | —-)L
2.30n§2.30n| 2. 3082, 30m
0.3.d < by<0.5.d | 9.20m | 9.20m 9.20m

{:
l 1) de calculer les moments sur appui (formules de la Résistance des Matériaux, méthode

"M
2 Mu . .
b,.d >——— * —
0 'ulLl'(bu

o 4 . 4 I
]

7,50m
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& Caractérstigues des matériaux

— béton : {45 =25 MPu,

— aciers : Fe B 500 HA.

& Caractéristiques géométriques :

— hourdis « épaisseur 10 cin,

- chape de 2 ¢,

—~ poleaux tous carrés 30 x 30 em?,

_ retombée maximale admise : 50 cm.

& Actions variables de durée d’application supéricure & 24 heures

_charge dexploitation : q = 2,5 kN/mZ,

& Fissuration peu préjudiciable. Reprise de bétonnage sans indentations pour les poutres el
poutrelles.

m On s¢ proposc -

|) de dimensionner les poutrelies,

2y de dimensionner les poutres,
1) de déterminer le ferraillage des poutrelles.

—_ CORRIGE —

i. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

1.1. BETON
Résistance de calcul

: 25 ,
f, = 0,85 . s fy = 0.85 . - "= 14.2 Ml

.15
O'Yb

Contrainte limite 2 VRIS,

—_ .
O = 0.0 . Loy Gpe = 0,6 . 25 = 15 MPa

1.2. ACIERS
Reésistance de caleul
£ ffi fm=&=435MPa
< v 1,15

Contrainte limite 3 VE.L.S,

fissuration peu = pas de limitation de o en service.

préjudiciable

Poutres continues — Planchers

2. DIMENSIONNEMENT DU PLANCHIER
2.1, ACTIONS AU M? DE DALLE

a) Actions permanentes
Poids propre dalle :

25 kN/m?. 0,10 = 2,5 kN/m?
Chape de 2cm :

20 kN/m? . 0,02 = 0,4 kN/m?

Total : g = 2,9 kN/m?

b) Actions variables

Charges d’exploitation : g =2,5 kN/m?

2.2. METHODE DE CALCUL UTILISEE
Charges :
£ = somme charges permanentes,
q = somme charges variables,

2,5
4,2 327 086<2
g g 29
q > < 3 kN/m?2 q = 2,5 kN/m2 < 5 kN/m?
Fissuration :

ne comprometiant pas la woue des clowsons
ni eelle des revétements,
Incrtie des travées :

1 = Cste dans toutes les travées,
Portées :
! travées touies égales :
3,8 €-—x<1,25 poutres : 9,20 m
1+

poutrelles : 7,50 m

II + | -1
=» On appliquera la METHODE FORFAI-
TAIRE DL CALCUL DES PLANCHERS.
2.3. DIMENSIONNEMENT DES POUTRELLES

L' équarrissage des poutres ¢t poutrelles n’élam pas connu & ce stade de I'étude, nous ra
sonnerons a panir des porides entre axes (et non entre nus d’appuis).

a) Charge au mil de pourrelle

Transmission des charges des panneaux de daile aux poutrelles -

2,30
- < o =" =031 < 0,40
7,50

»

o =

ly
Y
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—» Les panneaux de dalle porient dans le sens de leur petite porice.
—» Les charges sont transimises directement des panneaux de dalle aux poutrelles.

Charge sur poutrelle 2 I'ELU
p,=(1352+ LSq)

Résistance & la flexion

p,=(1,35.2.9+1,5.2,5)2,30=17.63 kN/m

.
Moment dans la travée de référenee .
2
_.[Ju,[2 (I'ZI ) MOu= 17‘63'7'50_=123,96 mkN
Ty T — %
Moments sur appui :
— seclion sur appui = section critique,
- par la méthode forfaitaire :
F Y F A -
M, =—- 0.5 Mg, =-05.12396=-6198 mkN
Dimensionnement :
~ pour ne pas mettre d’aciers comprimés
M\u = Mlu X
pu = 7,67 kN/in
e T ——— —
My pe 135 gt 1S q 135,29+ 1525 _y 419
T M P g+q 29+25
- moment réduit limite approché :
Fe L2 500 ¢t f ¢ < 30 MTa
25
fe ZZ 3100
s 100, =3 2200y + 51 °7F 23400 100, =3 220 1 1,419 4+ 51 : 10
{MPa) =2 744 = )1, = 0,274
— dimensionnement ;
M,
= 2 <y
"lbu 2 Hy
by.d . iy
03d<by<0,5d
d=09h
d’oit pour bp=04.09h:
1 3
B> Mo h> 61,98 . 10 ~0,379 m
04 04.09°.0,274 14,2

04.09 . Py M

=036 0379=0.136m

e

Poutres continues — Planchers

c} Résistance & U'effort tranchant
Effort tranchant :

— poutre de référence :

—_—

retombée : 37,9 - 10 = 27,9 < 50 cm O.K,
=> POUTRELLES 14 x40 cm?

Contrainte tangente conventionnelle réduite -

5h
Vo=V, -p,. <
Vu]
Two = _—(
by . d
Contrainte tangente limite
fej
fissuration peu l M 0,20 -1
=T =
préjudiciuble ’ fim m To
5 MPa

Vérification :
Tw>< Tllm
d) Flexibifité
h l

— 5 —
{ 16

¢) Retenu

h =45 cm compte tenu du fait que 7 est la portée entre nus el non entre
I"on a néplipé le poids propre de la relombée

I ;
—— vOu =DPy.— V{)u = 17,63 - -]& = 66,] | kN
2 2
— poutre conlinue
| (1. 10¥,.
-1.10V,
V=110V, V= 1L10.66,11 = 72,72 kN

S
Vio=0.073~17.63 . 10 ‘.(;; 0,40
1
= 0,067t MN
0
uo = —'01671 -= 1,37 MPa
0,i4 . 0.35

ﬁ
0,20 &‘ =333
1.5

5 Ml

Tim = 3,33 MPa = Min
Tw= 137 MPa <1, =333 MPa O K,

7,50
h > ﬁl — =0,4069 = 17 ¢ > 40 cm

6

lrouves cn résistance (voir h,

- 10 =37 em < 50 ¢cm de retombée

admissible,

POUTRELLIES 14 % 45 ¢m?

axes et du it que
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2.4. DIMENSIONNEMENT DES POUTRES

Dalle

Poutrelle

-

[ X '
: l “ Poutre | i
!, 9. 20m L 9.20m ;, 9.20m !
. 1 . —
P J{P P
A A

a) Charges transmises par les poutrelles aux poutres
Charges concentrées :

£, = poids propre retombée

P, = 1,10.2\v0u+ 135 g%] p, = 1,10.2[66,:| +135 .25 0140735 D10
2

=159,085kN

1,10 car on s"intéresse a la poutre constituant le premier appui intermédiaire des poutrelles,
2 car deux poutrelles s’apputent sur la poutre.

h) Résistance d la flexion

Moment dans la travée de rélérence A 'E.L.U. :

! Mo, = 0159 . 220 = 0,731 mMN

MO 13 !— .
4 2 2

'

Bl
2 2
Moment sur appui (section critique d"une poutre continue) :

M,, = - 0,5M,, M, =-05.073] =-0,366 mMN
Dimensionnement :

P
En prenant y= |, 419 >T[m=Fl par sécurité puisqu’on a rajouté le poids propre de la
ser

nervure et qu’on a négligé celui de la poutre ;

\ M, 3 0,366
h™ z= 3 h> 3 T =0,686m
0,4 .09 Wy - fo 04 .09 .0274 . 14,2

Poutres continues - Planchers

¢} Résistance & 1'effort tranchant

Calcul de V :

Pl.'l
P,

Vo,=3-" :
2

v, = 1,10V,

Contrainte tangente conventionnelle :

VUO: Vu“)
VuO

Tyo= """
® g d

Contrainte tangente limile :

[
(issuration peu ~jo20 -
FE = Tl.un'_‘whn Yo
préjudiciable
5 MPa
Vérilication :

10> < Tym

d) Flexibilité

! 16

¢) Retenu

{13 Ne pas confondre Vg, (isostatique) et V g (réduit)

by=0,36 . (0,686 = 0,247 m

ar retombée tmaxi = 50cm > h - [0 = 5% cm
= h=060cm

et poteaux 30 x 30 cm? = by =30 cm

=5 retenu poutres 30 x 60 cm?,

P,=0,159 MN
0,159
Vou=3 7 =0.239 MN

V,= 1,10 0239 =0263 MN

Vo=V, ennégligeant p,

=0,263 MN
0.263
To=""""""-=13MP
0,30.0,55
0,20 B, 3,33
Tm = Min 1,5
5 MPa

Ty = 4.59 MPa < 1, = 3,33 MPa O.K.

9,20 222"

NS e — 2 20,56 m < 0,60 m O.K.

16

POUTRES 30 x 60 cm?.
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5.
i

[

CONCLUSION
En adoptant les mémes dimensions pour les poutres et poutrelies de rive qui sont moins
>hargées que les poulres et poutrelles intermédiaires, on retient pour les retombées !

30,50
B X —0—F
+2 7.50m
1435 4435 [af3s| [14439 |1ag3s
u J0_E0 &k
14335 [14435 |14g35 |14f3s 7.50m
i q0,.50 L
14435 hafag] [rafas fraf3g [7.50m
& b —}
30,50
5.20m |_ 9,20m | 3.,20m

" ACTIONS ET SOLLICITATIONS DANS LES POUTRELLES
. ACTIONS (CHARGES)
Tharges permanentes

Caractéristiyues des panneaux de dalle :

poulrelles 14 x 45 =1=230-0,14=2,16m
poutres 30 x 60 = l" =750-030=720m
o=- Coo=——— =030

Apponccs par la dalle :

p af
gm = lﬁ?'-- =
3 2

o

2

{ 2.16
£n :(| - )—50} .29 "2—" = 3,038 kN/mm
3

glx 0.30 2,16

. gy =1 ———|. 29 — =2,662 kN/m

2 2 2

A prendre cn compte :
2 panneaux de dalle :
sur poutrelle :
retombée de pouirelle :

6,076 kN/m
0,406 kN/m
1,225 kN/m

2.3,038 =
29KN/mM2. 0414 =
25 kN/mY. 014 035 =

total pour M :

gy = 7,707 KN/m

Poutres continues — Planchers 3?7

2 panneaux de dalle :
sur poutrelle :
retombée de poutrelie :

2.2,662 =
2.9 kN/m?. 0,14 =
25 KkN/m?. 0,14 . 035 =

5,324 kN/mn
0,406 kN/in
1,225 kN/m

gy = 6,955 kN/m

(otal pour V :

b} Charges variables
Apportées par la dalle :

2
=, 9 0,30 2,16
T q_M_[l_?J'.Z_ Qr\a:(]__“B_O__ -2|5-T=2,619kN/m
_{y_ol g {030 216
QV—(I_j 2 CIV—[lfT)_Zj_‘i, =2,295 kN/m

A prendre en compte :
2 panncaux de dalle :
sur poutrelle :

2.2619=
2.5 kN/m?2.0,14 =

5238 kN/m
0,350 kN/m

Op = 5,588 I\N/m

4,590 kN/m
0,350 kN/min

Uy = 4 940 KN/

total pour M :

2 panneaux de dalle : 2.2,295=

sur poutrelle : 2,5 klN/m2.0,14 =

total pour V :

3.2. SOLLICITATIONS
a} Remarque

Pour la méthode forfaitaire, les sollicitations hyperstatiques sont déduites des sollicitations
isostatiques au moyven de coefficients.

On ne calculera que les sollicitations 4 'E.L.U, celles & 'E.L.S. s’en déduisant en multi-
pliant les précédentes par 1/y avec :

] 35 . gM + I._ (kﬂ

R
Ea 1 G

_ 135.7.707 + 1,5 . 5,588
- 7,707 + 5,588

= 1413

(valable uniquement pour les moments, I'effort tranchant étant udié A I'3.1..U ).

b) Sollicitations dans la iravée de référence

Pra= 135 g+ 1.5 4y Pre=135.7,707 4+ 1,5 5,588 = 15,786 kN/m

2 2
i
Mow =PMu - -- M0u=|8.786.29 =[21,73 mkN
8 8
ve= E.35gv+ 1,5qy Py, =1,35.6955+1,5.4940= 16,8 kN/m
{
VOU:PVu-Z VnugI()g —7§O_GO4SKN
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c) Moments sur appuis

On prend les inoments minimaux suivants (poutre a plus de deux travées) ;

IHalgU_lSHO 0,5H, 0.5K, 0.154
-~ & rF

FS

® © ®
MA\: = MDu =-0,15 MOu
Mﬂu = MCU == 0.5 MD\.I

o

May=Mp,=-0,15.0,122 = 0,018 mMN
Mp,=M¢,=—-0,5.0,122 =-0061 mMN

d) Moment en travée conrante

v 5,588

o= g=—r
Em t 0w 7,707 + 5,588

=0,420

Moment calculé :

M, + M,
M o4 ——— = Max

(1+03 a)M,
1,05 M,

soitavec M, = M, = 0,5M,:
(0.5 + 0,3 a) Mg
0,55 M,

M; = Max 0.5+03. 0,42 =0,626 > 0,55

= M, 20,626.0,122 =0,076 mMN
Moment minimal réglementaire :

on doit avoir :

P F N F N A
1.2+0 Joy 1,240, Jov
2 0 2 0
Htl 1+0. 3
? 0

d’oil dans la travée centrale -

Mlal_+.0’3a M

——_ 0

1+03.0,
0,626 > - ‘ZE =0,563 O.K.

Conclusion :

retenons : M, = 0,076 mMN

e) Moment en travée de rive
Moment calculé :
M.,,+Mea (1+03 )M,

1,05 M,

1+

. 2
Poutres continues — Planchers 329

soit avec M, = 0,15 My et M, =05 Mg:
(0,675 + 0.3 ) My

M, = M:
=M 0,725 Mg

Moment minimal réglementaire :
1.2+03d
2

. Mg

Conclusion :

1) Efforis tranchants

En laisant abstraction de la contipuité :
|

1,10V Dﬁ*f
qu Ou
v

NaSwa

-1.10Vg, !

Soit:
Vau= Vou
| ngu | = 1,10V,
Vhy, = 110V,

3.3. SOLLICITATIONS RETENUES

—0.018 ~0.061

0,675 + 0,3 . 0,42 =0,801 > 0,725

=M, 20,801 . 0,122 = 0,098 mMN

W=

1,2+ 0,3. 042

0.801 =z -=10,003 O.K.

retenons : M, = 0,098 mMN

V,, =0.061 MN
| Vg, I=1,10. 0,061 = 0,067 MN
Vi, = 0,067 MN

| T
bf*fﬂ (mHN)

V- A

(A o0.098 ®

i A
OiOTE © ®

o &
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4. POUTRELLES — ARMATURES LONGITUDINALES
1. SUR APPUIS INTERMEDIAIRES

oy —

) Nécessité d'aciers comprimés
Moment réduit agissant :

M

v Moo= — 001 4199
T bo. L o

0,14 . 0,40 . 142

Y= 1413
Fe E 500 et f,34 < 30 MPa =»

107, =32208y4 51 <2 _ 3100 100 1y, =3220. 1. 1,413 + 51 . 2754 100

(MPa) =2725

=, =02725
Nécessité d'aciers comprimés ;

Hpu > < iy

I Moment réduit limite :

Py =0,192<02725 =3, = A’ =0

b) Armatures supérieures

Wy, > < 0,275 = méthode

My, = 0,192 < 0,275 = formules simplifides
=d (1 -0,06,)

7,=0,40(1 -0,6.0,192)=0,354 m
M,
e Mo poe 0061
2 Ly 0,354 . 435
|23—06+000f (lzg=0.6+0,0().25:2,]0Mpﬂ
B=by. h+ (b~ by) hy® B=0,14.045+144.0,10=0,207 m?

10° = 3.96 cm’

h h +{b- bg). b 2 2
by b+ (b bo) g =014 045"+ 344 000"
2.8 2.0207

+ 144

1
=014 045 010%_ 4207 . 0,103
3

1=0,0025 m?
Apg= L 1 T S L 00025 20 .

p Am.in =

. 0.81.045 0,103 500
Amin = 2,80 cm® < A, OK.

d'oll pour deux files verticales :

I [= by (b - by) T
=Dy, -+ - . — .Y
0 3 0 3

litl: 2P12HA 2. 1,13 = 2,26 cm?
lit2:2012HA : 2. 1,13 = 2,26 cm? 3
- A=452¢cm?

1} eréd?ﬂ pourb = 1,58 m

Poutres continues - Planchers 331

4.2. EN TRAVEE DE RIVE

a) Largeur de table & prendre en compie
M, > 0 = section en T en travée.

1,10
A SN
_______ s
Sm s

b-by _ [t50
M2

1¢

b ] bU
b - by 172010 =0,72 m
, M e =108 m

b=2.072+0,14=1,58m

Foe=b. hy. fy,
ho

=d-—
Zh 2

MTu = Fl)c -2y

c} 1ype de section
M, > < Mg,

d}y Armatures inférieures
M,
Mo ™ 1
Hog > < Hy
Hpy > < 0,275 = méthode
= d(1 - 0,6 )
Mt\.l

Ag= - =
7y - fcd

fbu. Fbc
008y, B T an,
Zh
Oy Fg

Fpe= LA . 0,10 . 14,2 =2 244 MN

0,10
Hh =040 - - 2 =035 m

My, = 2,244 0,35 = 0,785 mMN

M, = L098 mMN < 0,785 mMN = M

=» Seclion rectangulaire hd.

u, = 009§—— 0,027
Y 1,58 . 0,407 .14.2

Hpy= 0027 < 02725 =y, = A' =0
Hpy = 0,027 < 3,275 = lormules simplifides
7,=040(1 -06.0,027)=0,394 m

C 4 2
Ay= — 0’0')8— A0 =572 em
0,394 . 435




RA

’

v o-v

|

Ay = e

nn

hU
3

d

4.3. EN TRAVEE CENTRALFE
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v=045-011=0397m
A | 00025 2,1 10°

0,10 0347 s00
3

Toup T T

0,40 -

Ana=083cm2<c A, =572cm2 0K
soit deux liles veritcales -

lit1:2014HA ;2 1,54 =
lit2: 2014HA : 2 . 1,54 =

308 cm?
3,08 em?

A=616cm?

Un caleul identigue en tout pot i celur effectué ci-dessus ay paragraphe 4.2. donne pour
deux frles verticales ; M,=0076 mMN ;b=158m by=014dmetd =040 1n :

4.4. SUR APPUI DE RIVE

A =436 cm2

S01L ;

lit 1: 2D12HA ;2,13 = 2,26 cin?
lit2: 2DI2HA 2 . 1,13 = 2,26 cm?

A=452cm?

Moment & reprendre pour encastrement parliel sur poutres de rive.

M, - —0,15.M,,

Armmatures supéricures :

MII
My = R

T
h() I Iml

Hpy > < Ky,

Hpy > < 0,275 = méthode

= d (0 =-06)

M

u

Ay =

/. Iﬂ]

S. ARMATURES D'AME

M, =- 0018 mMN

Hpy = — (7]‘{)]8._ = 0'057
014 .00, 14,2
Hpy = 0037 <02725 =, = A’ =0
Hp, = 0,057 < 0,275 = formules simplifides
p=040(1 - 0.6.0,057)=0,386 m

_ OB gt s 107 em?
0,386 . 435

r’\u =

soil deux liles verticales :
ZOM0HA : 2, 079=1,58cmI=A

En indiguant entre parentheses les résultats pour I"appui de rive de la travée de rive.

Poutres continaes - Planchers KRE]

5.1 VERIFICA'TTION DU BETON
a) Contretinte langenie
Charges uniformément répartics -
5.h
VIIU = Vu - Pva -/

)

i) Contreanre nnire

o
fissuration peu l _ I(l,2l) -
P -2 TI“H = Min
préjudiciable f

c)Vérification

Tu() »>< Thln

5.2, ARMATURES ’AME DROITES

a) Caleul

A LT, 03 N
by.osy Yo 0.9 (sinx + cos ar)
avec :
o = inclinaison des A,

ft:l‘ Yo

Vnﬂ
T~ by d
I() §1 reprise non trailée,
b= \() si fissuration tries préjudiciable,

! sinon en flexion simple.

T
‘5 MPa

(0,061)
5. 0015
)

-3
Vi = 0,067 - 16,8 10

(0,055)
=0,061 MN
{0,055) (098

006! = 1,09 MPa

u =
014 0,40

2
0,20 =
Thm = Min 1 l

= 3,33

Y "J|

5 MDPa
T = 3,33 MPa

(0,98)
Tyn= 109 MPa <333 MPa =1, O.K.

= A droites

A droites = oo =907
= sinat + cosee = |
Fe E 500 = f, =500 M, v,= 115

(0.98)
T,o= 109 MPu

— reprise non traitce,
— fissuration peu préjudiciable, I = k=0

— Rexion simple.

—



r
b} Pourcentage minimal

Ay

fu 2 0,4 MPa
bg L%

c) Diamétre et espacement des A,

P
d, £ Min { 35

by 10

I
I
I
I

d'ol pour «coudres deux files :

B I(J,Q d
s,=Mm [40 om

15y S A 20

| ) Espacement maximal

1

gl o Liralide 2

.z bornée supéricurement 4 3,3 MPa f23=2.1 MPa < 3,3 MPa OK.

(0,98)

2
fl > £_1_09_: ! cm fem
gy S0 2564

1,15 (28,52)
2
ﬁ > 14_0_4= : cm fcm

se 500 89,29
A 1 I

—= >
s, 2564 89,29

(28,52)

O.K.

12 mm (appui)
@, < 12 mm = Min { 450135 = 12,9 mm
[40/10 = 14 mm

l 1 cadre ¢8HA

A, =2.0,50 = 1,00 cm?

=5 =1,00.25064=2564cm
(28,52) (28,52)

retenons : 1 cadre ®BHA s,4= 25 cm

(28 cm)

(28) _ 0,9.40=36cm
$;= 25 cm<36em=s =Min {40 ¢

*

s, =25 cm <36 em = S O.K.
(28 cm)

Poutres continues — Planchers a3s

6. VERIFICATIONS DIVERSES
6.1. APPUI SIMPLE D'ABOUT
a) Aciers inférieurs sur appui

A = vl.ll'l'h"ll

fed

b) Vérification du béton de la bielle d'about

Lo i}
¢ =Max (g
I cm
vumax Vumax \/2'
AT T -
4 -
P A

Ct’ // // l @

a=b,-¢~2cm

Contrainte dans ta bielle :

Voo 72 2 - Viruas
Cpe = =

a bp.a

4 2
A=208 6'o40 em

435
Comme on avait deux files de 2P 14HA en
travée de rive, on garde :
2 14HA inférieurs sur appui :
A=2.1,54=3,08 cm?
totalemnent ancrés au-dela du nu d'appui.

Largeur d'appui : bp =30 cm

= largeur des poutres
Enrcbage e =3 ¢m

14 mm
¢ =30cm=Max {3 oy

fem

bg= 14 cm

a=30-3-2=25¢cm
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Om doit vérier .
2 Vi f.3

e = L < 08 —t:h' [s 727()'()() L, = 3‘49 MPa
by .« Y 0,14 . 025

o<
G, = 3,49 MPa < 13,3 MPa = 08 . =2 OK

1,5
6.2. APPUIS INTERMEDIAIRES
Armaltures inféricures
M,u> < Vi 2 M., =0.06F mMN
z=0,9d Vi Z = 0,067 .09 . 0,40 = 0,024 mMN
= M, = 0,061 >V ., z=0024

= Armatures inférieures A ancrées pour
v - M, /z au-deld du na d’appui non

nécessaires en principe. On garde 2014,

WM

7. ARRLET FORFAITAIRE DES ARMATURES
gr<g g =2.5KkN/m2< g=129kN/m?

7.1.EN TRAVEL DE RIVE

4P14HA, d’0b :
lit L 2D 4HA conduits jusqu'a lappui ( 2 A72),
lit 2 - 20 14HA arrétés &omoins de 10 do nu S appui. Cest-a-dire 8 70 cm do na.

7.2. SUR APPUIS INTERMEDIAIRES
4D 2HA en deux s, don -
i 0 2 2HA { > A2y aredtds pour e pnenuer appui intermddiaire B

4 720044 = 1,80 m .
=M =M: - 1.80 :0Llé teavée de rive
= Max {1\ 1X {S(l (2= 60 em 180 m colé wravée derive

7] T20/5= 1,44 m
T=M; = Min ) ; =1.45 *OLE travée centr:
! Max{[\ “{5(). L2 = 60 em .45 m ¢iLé travée centrale

e 20 20120 A arrétés pour le premier apput intermédiaire i

' LAG/2=090m
= M =M: ) ’ =90 ¢ 0té travée de
! M,nc{,s 1x{50_ {2 =60 cm 90 ¢ cdté travée de rive

I'f2 1,452 =0,725 . .
{""=Max {l'; = Max { 50 ‘2’2 —60 Cnl]n =75 cm cHtétravée centrale

Potres contumaes — Plunchers 7

7.3.SCHEMA

el
> e
1,45m A

2¢12HA!

,=—75°—’“T 13 55

_ 9 }

Sr\i K t———

= : : \\ =

: '/OJ( 2¢14HA \_2¢14HA 70 7ol 212Ha

cm 1>7.20m+crochet 1=5.80n cm? |cn 1-5.80m |

2P12HA|

T 157.20m!

39|. 7.20m 3UL 3.60n :
cm*

cm” “r

III. EXERCICE N° 2 : PLANCHER - METHODE CAQUOT

— ENONCF: —

oF 2 Q ?

@ 7.80m

+3cm

CEEEEEREER

7.80m

©. — i — |

2 60[2 60[2,60
n T m 1 nm

7.80m 7.80m 7.80m
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| - dalle de 12 cm d"épaisseur avec chape de 3 cm,

& Caractéristigues du plancher :

- poulrelles 24 x 65 cm?,
— poutres 30 x 90 cm?,
— poteaux 30 x 30 em?,

I 1 Actions variables de durée d’application supérieure 3 24 heures :
— charge d’exploilation de 10 kN/m?2.

< Fissuration peu préjudiciable. Reprisc de bétonnage sans indentations dans les poulres
I 1 Matériaux :
— béton : ;4 =25 MPa,
aciers : Fe E 500 HA.
| 1 0n se proposc :

1) de caleuler les aciers longitudinaux de la (ravée centrale de la poutre file B,
7) de déterminer dans celte travée, les armatures d'dme.

— CORRIGE —
LOLLICITATIONS-TRAVLEE CENTRALE FILE B

I CHARGEMENT

z,solz,snl,z,sn
m o m "
7.80m

Poutres continues — Planchers 339

Charges coneentrées dues aux réactions d’appui des poutrelles (celles sur appui sont (rans-
mises directement dans les poteaux).

Charge uniformément répartie sur la poutre clle-méme.

Charges triangulaires apportées par les panneaux de dalle sur la poutre.

1.2. METHODE DE CALCUL

a} Charges au m? de plancher

Poids propre dalle : 25kN/m*.0,12 = 3,0 kNAn?
Chape - 20kN/n?. 0,03 = 0.6 kN/m?

g = 3.6 kN/in2
Charges d’exploitation : g = 10 kN/m?

Ir) Méthade de calcul

q 10

—» <2 —=2,78>2

B 3.6

(> < 5 kN/m? q =10 kN/m?> 5 kN/n?
poutres et poutrelles associées oul

a un hourdis
= METHODE CAQUOT.

1.3. EVALUATION DES CHARGES

a) Charge uniformément répartie

3cm
g — s — ﬁ _
'd ¢ 12cw i
30cm
I 30
Cm
- Dalle sur poutre : 25 kN/m? . 0,12 . 0,30 = 0,90 kN/m
— Chape sur poutre : 20 kN/fm?*. 0,03 . 030 = 0,18 kN/m
- Retombée de poulre : 25 kN/m3. 0,78 . 0,30 = 5,85 kN/im
—Total : g, =693 kN/m
— Charge d’exploitation : 10 kN/mn? . 0,30 = ¢, = 3 kN/m
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b) Charge triangulaire {panneaty de dalle sur poutie)

— ¥
45"
® 2.60
-0, 24
7 =2.36m
7.80-0,30<7,50m
2 236
— Charge permanente globale : 2 (3.6 kN/m . 2 236 . 5
= 10,025 kN
. 10
— Charge variable zlohale | 10,025 . 16 =27.847 kN
~ Soit, en remplagant I'ensemble des charges triangulaires par une charge uniforme
équivalente
H) 025
» Charge perinanente = 86 kN/m
2,60
27,447

+ Charge variable =qa= 10,71 kKN/m

2,60
) Charges concentrdes (réactions d'appiu des powtrelles sur les poutres)
En tenant compte de la continuité puisque Pon utilise Ta méthode Caquot
Charges pennanentes ;
Caractéristiques des panneaux de dalie

I 13
= a0 203147
! 7.50

ID’oir les charges par metre de poutrelle

—charge transmise par les deux panneaux de dable (caleul de V donc de R) ¢

!
oY N L 21223 e 230 g 46 kN
2] 2 2 2
— poids correspondant a I’épaisscur de la dalle au-dessus de la poutrelle :
3,6 kN/m?, 0,24 = 0,864 kN/m
— poids de la retombée : 25 kN/m? . 0,24 0,53 = 3,180 kN/in
—total g=11,204 kN/m

Pautres continues - Planc htn M

Mouent sur appui central des poutrelles (f =1 ).

lo=to=1] ) s’
v =My =—p - My, =— I 1,201 73U 04 mkN
Pu=pe=g| 8,5 8.5
Effort tranchant au voisinage de cet appui -
Ve
g g
A
Vi G
1 1
1
Voo V=g Lo Mes v, = 11004 20 L T S g0k
2 I 2 150
Réaction d"appui :
G=V, V, G=2.5190= 103,80 kN

Charges variables ;

- charge transmise par les deux panneaux de dalle (caleul de V done de R) .

! ’ 7
212 3 21 =031} g 290 g kg kN
2l 2 2 2
— charge d’exploitation au dessus de la poure :
1O KN/m=. 0,24 = 240 kN/m
q=3129 Lf\fm
D ob Tu téaction A appur des poutrelles sur L poutre
q 2228 <
O=06G.= Q= 103,80 . we = 20051 KN
¢ (1,204

d) Churges retenues

G.Q G.Q

iHHHHHHHH

2.60 2.60 | 2.60
™ m m
7 . 80m
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g =093+ 3,86 = 10,79 kN/m
q=3+ 10,71 = 13,71 kN/m
G = 103,80 kN

Q =7200,51 kN

g=4q;+%

E=8 tE2

l.I./IOMENTS ELEMENTAIRES SUR APPUIS

‘L J2e1l J2e2
|

l,"=lv=7,50m(travée de rive)

lc=0.81le=0.8.7,50=6,00m
(travée courante)

au1=ael=2_45m

aw2=aez=2,45+2,60‘—'5, 0Gm

| 85(l’w+t‘,} I TN

P 3 2 2
M, = Patpe e ko Py Uyvke Pl

ko b .,.1][2_:1]
2125 7 I IS

Poutres continues — Planchers 343

a) Chuarges permanenics
pw = pc = g
pwl =pw'2=Pc1 = E'J‘.:G
d'oir

d’ou :

w = Pe = 10,79 kN/m
Pw| = sz = Pc] = Pe'z = !03,80 kN

Py = 10,79 . 750" _ ' 535,53
8,5 '
6,00
pPe= 10,79 . 2 = 274.19
8,5
Py = =28 o397
r. 7,50
kot = —— 0,327 (1 -0327) 2~ 0.327)
2,125
=0,173
0,173 . 103,80 . 7,502 = 1 010,10
Puy = 22 =200 0673
I, 750
kua= ). 0673 (1 - 0.673) (2 - 0.673)
2,125
={,137
0,137 103.80 . 7,502 = 79991
Py =224 608
I, 600
1
ket = ——— . 0,408 (1 — 0.408) (2 - 0.408)
2,125
=0,181
0,181 . 103,80 . 6.007= 670636
Py 222305 g
. 6,00
i
k= L 0,842 (1 — 0,842) (2 — 0.842)
2125
= 0,072
0,072 103,80 . 6,002= 269,05
X =3 565,14 kNm?2
3 565,14
2 =— T —=-76408 mkN
7,50 + 6,00
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b} Charges varables sur travée 1,

Po=d.p.=0

l)u.l = Il\\l = (\) : pcl = llc? = {}
don .
d'on ;

o) Charges varviables sur travée !,
P =Py =0
l)cl = Pcl = Q . l:‘wl = Pw'l =0

JTod

d'ol:

Pw = q=1371 kN/m
Py =P 5= Q=20651 kN

P, = 53553, (7L
10,79

Py =t 010,10 2083t

103.80

Py = 79991  206:3!

103.80
428147
My, = AT

7,50 + 6,00

P.=q= 1371 kN/mn
P,=P,=0Q=20651 kN

;
P = 214,19 . Ll:
10,79
s
P = 676,36 2003
103,80
e <
Py —s 20905 2003
103,80
2 22928
My, =-S5 = G

1,50 + 6,00

1.5 MOMENT MAXIMAL SUR APPUI 2

@ @

P b bbb e bbbttty s

® ©

680,46
2 009,59

1 591,42

E=4281.47 KkNm?

347,15 mkN

148,39

1 345,62

¥ =222972%8 kNm?

5,13 mkN

Powirey continues  Planchers RES

Etat-tinte ultine :
My, = 1,35 My 4 150[Mag + Mg ] My, =- 13526408 - [L5]165,13 4 317.05]

=-1079,93 mkN
Ftat-limite de service -
My = My + [Mage + Migd Moy = — 264,08 = (165,13 + 317,15
=~ 746,36 mkN

1.6. MOMENT MAXIMAL, EN TRAVER 2}

AT RN FU RN R
FHEE T by
@ @ * 0 @

Etat-limste ultime -

— Moment sur appui ¢

M,, = 1,35M,zg 4 I,SMM M, =-1,35.264.08 - 1,5. 16513
‘ = - 604,20 mkN
— Moment cn travée :
{
Mtum;u =U ‘] + M'_’u
2
Pu Pu
a
P I=750m
u
a=2,60m

[—a=490m

7
u(i)z[l,_zs.m,?uu,n 1371
2

= 247,12 mkN

L4
}l({—]v_[l,j‘-ﬁ. 103,8 + 1.5 206,51,
2

=1 102,24 mkN

[

11 [i] = | 349,26 mkN
2

M'iunml =1 349,26 - 6(H,20
= 745,06 mkN
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Erat-limite de service :

— Momenl sur appii

= MIS + Mlq: M?_ﬁcr =- 26‘4,08 - 165, 13

=-429,21 mkN
— Moment en travée ;

{
Micermax = H (_] + MZur
2

’Z

= 172,27 mkN

{
Pscr =H (_

20
2

:Pm.(i_fl i |t =[103,8 + 206,51]
2 2 2

= 760,26 mkN

K —| = 932,53 mkN

Mtsermnx = 932.53 - 429.2[
=503,32 mkN

2
I pw:»u[ ] pw.f ult =[10,79 + 13.71] 7_‘23.
8

. EFFORT TRANCHANT SUR APPUIS DANS LA TRAVEE 2.3
I v

} Moments sur appuis 2 et 3

My, = 135 My, + 1,5 (Mg + My) My, == 1 079,93 mkN (voir 1.5.)
My, =135 My, + 1,5 M,,, M, =— 004,20 mkN (voir 1.6.)

ll flort tranchant dans la travée de référence

p,= 1358+ 1,59 p,=135.1079+1,5. 13,71 = 35,13 kN/m
l P,=1,35G+15Q P, = 1.35. 1038 + 1.5 . 206,51 = 449,90 kN
Vou=pu-i+Pu Vo, = 35,13 . 3 Q+44990_531(,4 kN
2 2

Poutres continues - Planchers 347

¢) Effort tranchant dans la travée continue
M3u - Mlu
{

Vyy = Vg, + - 604.20 + 1 079,93

7,50

Va, = 581,64 +

= 645,07 kN

1.8. CONCILUSION

~1,080
(-0,746)

I
l

. . .Y 7

@ 1 & ®
0,745
(0.503)

@

X
S @

o) & ®

Em

2. ARMATURES LONGITUDINALES
2.1.SUR APPUI 2(0U 3)
M, = - LOB mMN < 0 = Section rectangulaire by = 0,30 in ; h = (.90 .

Le calcul est cn tout point identique A celui exposé au paragraphe 4 de Vexcrcice
«Fissuration peu préjudiciable — section rectangulaire avec A'» au chapitre 6 «FLEXION
SIMPLE». Les aciers tendus sont plaeés en partie supérieure de la section.

Pour M, = 1.0B0 mMN ; M., = 0,746 mMN ; b; =030 m ; d =08l met d" = 0.05 m : i|

vient
a) Aciers comprimés A =1344 cm?
Lit1:3D20HA 3 .314= 3,42 cm?
Lit 2: 3Q14HA 3.1,54 = 4,62 cm?

A=1104 em’
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A =35 85cm!?

Lit b 3D25HA 3 491 = 14.73em?
Lit 2 :3D25HA 3491 = (473 cm?
Lit 3: (D20HA + 20I6HA 3,14 +2.2.01 = 7.6 cm?

A =30.02 cm?

) Aciers tendus

2.2. EN TRAVEE
M, > 0= Secticnen T
Fissuration pen préjudiciable =» Caleul & 'E L.

a} Largeur de table a prendre en compte

2 750
h-h, 10 b -1y 10
—r) -— = Min | - == =075 m = Min 7 50
2 ‘ : 2 =335
5 2
b=2 075+030=180m
h) Moment de référence
f.ag . 3
o, = 083 . 7 o, = 0,85 . 42 MPa
g. ) L. 1'5
Koo =h . hg T Fpo= 1,80.0,12. 14,2 = 307 MN
|
=D p= 085~ 212 579
2 2
My, = by, 2 M, =307.0,79 =243 mMN

) Armanures a PELU.

Type de section i consudérer .
M, > < My, M, =0,745 mMN < My, = 2,43 mMN

= Table surabondante.

== Caleul en section rectangulaire bd.

Armatures pour la section de largeus b

M
P'hu = — -’“ — phu = —_ _Oi‘l_s‘ P— 0‘040
2 2
b.d . fy LBO . 083 142
Hpy > < Hy, Hig = 0,040 <0180 = plag < pyy = AT =0

Wy, = 0,040 £ 0,275 = Formules simphifides

Uy, > < 0,275 = Méthode
2, =085 (1-06. 00407 =0,830m

=z, =d {1 -0,6.1,)

f.
fa= = fa= 20 2 435 MPa
v 1,15

Poutres contnues - Planchers A4

_ M, 0,745 10" '
= A= e Ag= 2 T S e
E 0,830 433
d) Rerenn Lit : 3D25HA 3. 19] = (373 ¢’

Lit 2:3d16HA 3. 201 = 6.03 cm?

A =2076 et

3. ARMATURES I’AME

3.1, CONTRAINTE TANGENTE CONVENTIONNELLE
. 3.h
Qaa>«< ,)— = 2,45 > i i)—?(—) =1.35m
2 2

‘ 3 ) ) = pas de réducvon de V| pour ()
Charges umformément répanies :

. 5.h 3 :
VMao=Vi-py . ——= Voo =0,643- 0,03513 > 090 =0.619 M~
6 8
Vio 0,619
Tz - W= e =255 NP
by . d 0,30 . 081

3.2 VERIFICATION

! i, 2

fissuration pey \ ~jo20 . 2 021). - = 333
‘ =% Ty = Min Yo T = Min

5 MPa ls MPy

Tyo = 2,55 MPa < 333 MPa = 7,,,

= A droites

préjudiciable

Tuf\ < tmn

33 CALCUL

Ay w03k

by sy, 0.9 (sin o + cos o)

avee
o = mechnaison des A, A, droites = ¢ = 90°
- =sint+cos =1
fere Yer Fe ES00 = [, =500 MPu, vy - 1,13
Tyq = 2,55 MPa

To = -

— N — ey — —— —
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{ s reprise non trailée,

1 sinon cn flexion simple.
M2z =06 +0,06 {55
f ;3 bornée supérieurement a 3,3 MPa

I k = {0 silissuration trés préjudiciable,

.4, POURCENTAGE MINIMAL
A,
 {,=04MPa
ho . 51

L7 1]

. DIAMETRE DES A,
o
@ < Min {435
by /10

d’0b pour «coudre» trois files :

LESPACEMENT MAXIMAL
09.4d
$,=Min { 40cm
159 1

—_—————-

—repnse non (railée,
— Nssuration peu préjudiciable, )= k=0

— flexion simple.
T3 = 0,6 + 0,06 .25= 2,10 MPa
fe=2,1 MPa <33 MPa O K.

A 30,255 1 2

T
— -———¢Im fcm

5 0'9_500 512

t,ls

A ( 2
Ly 3004 -1 cm fem
5 500 41,67

A

o _L, - ,,,L QK.

S 512 41,67

14 mm
P £ 14 mm = Min {900/35 = 25,7 mm
300/10 = 30 mm

= prenons @, = 8 mm

l JLl cadre

+létrier ©BHA

A=4.050=200cm?

=5 =200.512= 10,24 cn
retcnons

1 cadre + 1 étrier $®8MIA 5, = 10 cm

09.81=729cm

si=10ecm <2l cm=35,=Min{ 40 em

15.1,4=21¢cm

5i=10cm <21 em = ;().K.

CHAPITRE 13

DALLES RECTANGULAIRES

I. RAPPELS DE COURS

[, INTRODUCTION
1.1, DEFINITION

Une dalle est un élément, généralement rectangulaire, dont une dimension (épaisseur) est
faible vis-a-vis des deux autres (dimensions en plan).

Dans un plancher, on appelle «PANNEAUX DE I)A\LLE» les parties de dalle bordées par
les poutres-supports {poutrelies et poutres du plancher).

N
L

1y (<ly par
convention)

On posc :
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1.2. EPAISSEHRS COURANTES (4 titre indicatif)
Pour des dalles portant dans un seul sens (0< 040}

l .
hy 2 =2 pour un panncau isolé,
20

Fa

{ .
hy 2 =% pour une dalle continue.

Pour des dalles portant dans fes deux sens (0,2 0,40) :

! :
ho = — pour un panieas isold,

!
~, X .
hy 2 — pour une dalle conlinuc.

P 40

2. MOMENTS DANS LES DALLES ARTICULEES SUR LEUR CONTOUR

2.1. CHARGES UNIFORMEMENT REPARTIES
Dans la suite, p désigne la charge par m? de dalle.
2.1.1. Cas o o est inféricur 3 0,40

O admet que le punnean ne porte que dans le sens £,

Au centre de ladalle, pour une bande de largeur unitd .

«sens ly» (bande parallele a lg).

« sens ly» (bande parallele & ly).

Datles sectangilaives

2.1.2. Cas ot ¢t est au moing égal A 0,40

Le panneau porte dans les deux sens foetd,

Aucentre de Ja dalle, pour une bande de largeur unité -

BAEL 91 ;

Avee pour valeur approchée des cocfficients Hy et U, donnés par Panncxe E.3 des
CALCULS K x Uy
sollicitations 1

“sens |,» (bande paralléle a 1)

«sens ly» (bande parallele a ly)

a 1'E.L.U
et a 1'E.L.5

8(1+2.4 &)

a3[l,9-0,9a]_>1/4

déformations
a 1'E.L.5

__L_..‘_
3
8(1+2 )

a2[1+%(1-a)2] 214

2.2. CHARGES CONCENTREES
2.2.1. Rectangle d*impact

2.2.2, Moments Oéchissants

a) Charge centi ée

Reégles

ap et a'dimensions paralléles

a ly.

H
by et b.dimensions paralléles

& ly

a=a0+hnf2f h].

b =h, +h0+257}11J

£=1 pour revétement en

béton,

=U,?5 POUr revetement
noins resistant .

Les moments My et My sont tous deux donnés en fonction de :
=i,

s/l
- b,
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par les abaques de Pigeaud, pour des bandes de largeur unité au centre du panneau de dalle . 3.1. MOMENTS A PRENDRE EN COMPTE

b 3.1.1. Cas oui ox < 0,40 et o1 la charge p est uniforme
N \\ ’ . Moments de flexion dans le sens I, évalués suivant la méthode forfaitaire de calcul des
M, poutres de plancher :
N ]
B h L e ] Mz + M,, (1 +0,3 . o) My, Cn
M.10° N o=-—% H,102 M. + — 2 Max avec: 0L =
1 1y - 2 2 1,05 . M, G+ Qp
N
L | N
- | M~ [Hagt> o) 0.6 Hg,d ot
A 1 Y [ 2 Hp, 1=Max Oxi
0 a 0 a A A - 2 ¥ouo
Ly 1y M 1'2+0’3'&M 1.2+[l,3.::)tM
K X tr 2 72 Oxl - 2 Yon2
Manly o D.5.M5,1 0.4.Mg,2 {
" Dxi
3 Mo 1=Haxl U¥
A r F N 1| 70%, Mo
H l‘2+0‘3'&1{ 1‘D+U’3'aH l.U+D_31cxH K 2
avec ta2 7 Soxl T 2 lou2 Z 0x3

= charge totale sur rectangle d’impact a b. ]

V(115 My, ou -~ 0,15 Mg, si les bords sont Iiés & leur support
On interpole linéairement pour les valeurs de o intermédiaires a celles des abaques.

Moments de flexion dans le scns £ négligés sauf sur les appuis (voir paragraphe 3.2.2.).
' Charge non centrée

les moments minimaux élant :
R ENA R N
l

Par combinaison de rectangles centrés, on obtient, au centre du panneau : 3.1.2. Autres cas

En prenant I'indice x ou y suivant le sens de flexion envisagé

M %Tax ]
AN Hey
4
Mex
" MOMENTS AUX ENCASTREMENTS ly |
l - 0,15. My, sur les appuis de rive . i
Valeurs du paragraphe 3 si la dalle est continue. I 120.3. Mg 0.5 ¥y 0.5 Mo i
l A A A I
- DALLES RECTANGULAIRES CONTINUES - He2 0.85.M, 0.75 My "
iOMENTS FLECHISSANTS
Mg, et My, désignent les moments évatués dans I'hypothése ou le panncau de dalle est arti- | ce qui réalise : My + M, +Hg 21.25 Mg
culé sur son conlour. : 2
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3.2 MOMUNTS MINIMAUX

1.2.1. En travée

. . . . . M
Charges uniforinérient réparties (seulement) : M, = -
» , M,
Présence de charges concentrées M, =
}
1.2.2. Moments d'encustrement sur fes cotés

Pour toute valeur du rapport = £/1,:

ah
_#(
is Hax
g OB M
1 aH ax Moment d'encastrement sur
et non et non lalsdy) je petit coté du méme ordre
Hay Hay de grandeur que sur le grand
cote.
NI M.y L
’, A
1, |
*

Les armatares équilibrant ces moments sont dites «armatures en chapeaus ou plus simple-
ment «chapeauxs.

4. EFFORT TRANCHANT

4.1. VALEUR DE L’EFFORT TRANCHANT PAR UNITE DE LONGUEUR
SUR LE CONTOUR DE LA DALLE

4.1 1L Cas des charges uniformément réparties

1% ] L
| Yamp
B0
%J‘ <0, 40
—_-—— VV=0
@V, [1.00m 1,
1 1
V. =p_—t
x=P 14 X
«>0, 40 +T
-‘ﬁL— "'}(
L 1x(<1y) L VysziVx

ot e PR

Dafles recranpidires 157
4.1.2. Cas des charges concentrées
—F
P
& Za+b
ly quel que soit o
P
= —— <V
vb 14 a
——k Dans le cas ou acb,inverser dans

les formules ci-dessus a et b

R
Hp—

4.1.3. Cas général
Lorsgu’agissent simultanénent des charees reparties et des cliarges concenizées. e adimet

V=V +V ouV=VY +V,

4.2. NRCESSITE D’ARMATURES D’AME
Pas o armatures d*ame si
— la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur,

- la contrainte tangente vérifie

Caleul des armatares d'ame
~ en appliquant la egle des coutures (voir paragraphe 5.1 chapitre 7 «litrort 1iax
CHANT») i reprise de bétonnage duns 1'épaisseur,

_ dans les autres cas, comme pour les poutres avec les valeurs de Ty, multiplides par .

0
—IB'» g (m) sih13m<ho<030m,

1 siho>030m.




l 5. POINCONNEMENT

| 5.1. CIIARGE CONCENTR EE ELOIGNEE DES BORDS DE LA DALLE

Pas d"armatures transversales de poingonnement si :

fC
Qu £0,045.u . hy =3

ol :
Q,=chargcde calcul a 'EL.U,
hy = épaisseur de la dalle,

Sinon prévoir des armatures d"dme ;
~ calculées commte indiqué au paragraphe 4.2,

- disposées a Iintéricur du contour u situé A la distance x de u,, cetle distance étant telic
que ;

£y
Qu £ 0,045 (u+8x) hg —=
usu, b

| u, = périmélre du reciangle d’impact au niveau du feuillet moyen de la dalie.

5.2. CHARGE CONCENTREE VOISINE DES BORDS DE LA DALLE

Faire les vérifications du paragraphe 5.1. en modifiant éventucllement u_ comme suit :

Rectangle d‘inpact

au niveaude la surface
de la dalle

Contour du rectangle

d‘impact au niveau
du feuillet moyen

u ou u_=ABCDE =1 AB+DE<BF+FD uouu

I
I
I
I
I

o ~ABCD si AB+CD<BE+EF+FC

Dalles rectangulaires

6. DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES

6.1. DIAMETRE DES ARMATURES

6.2. DISPOSITION DES BARRES

1.es armaturcs les plus proches de 1a face tendue sont celles parallgles au petit ¢Oté.

oo

pat
ARRRRRRAN
RUCAIN

N
|
FHHT

e
]
L

L

Lx(<1y)

s

6.3. SECTIONS MINIMALES

Sens I en expritmant hy en metres ;

12 hy - ronds lisscs,
Aymin (em7m) ={ 8 hg: Fe E 400,
6 hy: Fe £ 500 ou TS

Sens [ :

J-—a
Asmin (o I'ITI) Aymn
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- ————— . . T e JE—

O ESPACERMENTS MAXIMAUX 7. ARRET DES ARMATURES

641, Cas des churges réparties, fissuration peu préjudiciable 7.1. CAS DES CITARGES UNIFORMES
k. r Ty r PR N
M 3. hy i Amél des anmatures en travée et des chapesus par moitid, les acrers traversant le contour
s Min ... armatures dans le sens /,, ) ; . .
em &lant ancrés au-Jela de celui-a

4. hg
51y 2 Man armmatures dans le sens
N {45 em dans le sens /.

i3
<0.101
" l%u L

6.4.2. Cas on la dalle supporte également des charges coneentrées
el o 1a fissuration cst peu préjudiciable |

d
—
(At
—
[

L (£1y)

armatures dans le sens 7, ; &

e
=
A
——
RIS
L
|~
o
=
<
—
£
—
<
—
=
12

armatures dans le sens !y

,.,
‘ad
Jr—_
—
<
'R
*

6.4.3. Cas on la fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable

1, = Mq M,
Siv €l sy € Min 2. ho 1 = Max l— R
S Clhy &
’ 25¢em s1 fissuration 4 M”J
préjudreihle
D26 mm(sens /) Pl fr=M "
v= Mk
o~ 10 e = ‘ e

!,5 . hi)

S elagy < Min A .
7.2 CAS OU LA DALLE SUPPORTE DES CHARGES CONCENTRELS

» . .

20 cm $1 bissuration

lees pré Salde C ' :
préjucicnbc Les armatures inféricures traversent wutes ie contour d'appur ¢f sant 1olalement anciées

D=8 mm (sens £,)
aa-dela.

7.3. TREILLIS SOUDE
L'ancrage peut ne comporier qu'une seule soudure saul si les charges concentrées (),

créent un risque de poingonnement.

8. AUTRES CRITERES POUR LES BATIMENTS

Isolation phonique.
Résistance au few : — coupe-feu = | heure = hy2 7 em.

-~ coupe-feu = 2 heuses = hy 2 L em




11. EXERCICE : PANNEAU DE DALLE (. = 0,40)

— ENONCE —

cn 4.00m

10.00m t

Ale continue dans les deux sens formée de panneaux de 10,00 x 4,00 m”.

ction variable de durée d"application supérieure A 24 heures :
kN/in?,

A
Fissuration peu préjudiciable.

I'I tériaux :

Bonf =25 MPa,

wiers Fe = 500 HA.
Se propose |

de déterminer e ferraillage du panneau de dalle,

xaminer le cas oit la charge d'exploitation est constituée par une foree concenlrée de

L
I “sur un carré de 10 x 10 em? au centre de la dalle et de comparer les sollicitations

‘enues avec celles de la premigre question, en admettant que pour une bande de largeur
(' 1 centre du panneau :

Dalles rectanguliaires

— CORRIGE —
I. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX
1.1. BETON
Résistance de calcul :
fos 25
fou=0,85 . fow=0,85 ——=142MPa
G. v 1.1,5

Contrainte limite en service ;

COp = 0,() . [528 Oy = 0,6 .25 =15 MPa

1.2. ACIERS
Résistance de calcul :
fed=r—c fcd=-5—00~=435MPa
T, 1,15

Contrainte limite cn service :

fissuration } pas de limitation de @, en service.

peu préjudiciable

2. SOLLICITATIONS

2.1, CHARGE AU m? DE PLANCIIER
Poids propre :
Charge variable
p,=135g+15¢q

£ =25 kN/m?. 0,12 = 3 kN/m-
(= 5 kN/m?
p,= 135,34+ 1,5.5=1155 kN/nZ

2.2. MOMENTS FLECHISSANTS POUR LE PANNEAU ARTICULE
SUR SON CONTOUR

= [_‘ o= 4,00 =0,40
, 10,00
o> <040 o = (1,40 = La dalle porte dans les deux sens
1 b= ! o
W=————7 T T u
81424 o) 8{1 4240407 92

u, = ot[1,9 - 0,9a] U, =040M19-09.04|

=0,099 <325 = iy ={725
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JdT o les moments pour les bandes de Targeur unité

1

1
35 . 4.00 )
Mpc=ro.p L M, = “i e = 200,02 mkNAn

9,23

My, = Hy-My, My, = 0,25 . 20,02 = 5,00 mkN/in

Remarque
| . .
a=0=r 1, =0 py= - d"olionrerouve les formules de ka poutre sur deux appuis simples
H .
[ o s P . -
o= 040 = po= - 113 % pres dans le sens de la séeuritd ce qui conduit 4 dire que 1A
B

DALLE PORTE DANS UN SEUL SENS LORSQUE « < (3,40,

2.3. MOMENTS DANS LA DALLE PARTIELLEMENT ENCASTREE

Y

(.Y
—ﬁ}o.sn
0,5My OHO-SHGK

v, 0'75H0V
1x
0. 75HMpy

;;o_suox

1L ly (21y)

Bande de largew LOGm paradlele i f -
M, =075 . M,
M, =050 . M,

M, = 0,75 20,02 = 15,015 mkN/n
M =0,50. 20,02 = 10,01 inkN/m

Bande de largeur 10O m parallele ol

M, =075 .My, M, =075 . 5,00 =375 mkN/m
Valeurs minimales i respecter :

— En travée {q répartic) :

4 Mly2

M 3L
My > —= ! ‘4”5 =3,75 mkN/mn
= M,,= 3,75 mkN/m
— Sur appuis :

M, =M,

vy = M, = 10,01 mkN/m

pepa——

o

PRy Y I

o e s

3. ARMATURLES LONGITUDINALLES

31 REMARQUE

Dulles reciangeleo s

ity

M,, est proporlionnel & My qui est fui-méme proportonnel & pdou:

3, -
”I Yo o= Csle

2+q

'Y:

Y= 1_13 = | 44 partout

3+5

Par conséquent, pour toutes les bandes et pout Fe E 500 HA ¢t {54 < 30 MPa.

;
1041, = 3 220, 0y + 51 . <2 -3 100

(MPa)

1.2, CALCUL DLS SECTIONS D’ACIERS

a) Aciers en (ivee «sens I»

M.
B ™ 777
bg.d < fp

uhu > < Hy,

Wy > = 0,275 = Meéthode
=57, =d (1 =06 1L,)

M

A AN

by Aciery en pavee «sets (o

M,

Hooy — 2
by o fhu

Hyy > CHp

Moy > < (K275 = Méthode
= 7,=d (1-0.6.},)

Lt dy
2

avec d, =d,

300
|

Rl
Oy, = 3220 1 1451 7
104, =2 812

= 0,281

15,015 10

t bl

L

=— =006
1Loo . 0,107 . 14,2

Wy, = 0,106 < 0,180 = Ly < 0281 =1,

= A =10

Wy = (3,106 £ 0,275 = Formules simplifides

2= 010 (1 -06 0.100)

7, = 0,094 m

(15015 10 T

v = A o hn

YT

4
Mg = lz—i——l(: R VATAL
1,00 . 0,10 142
Wy, = 0026 < 0,186 =1y < 0281 = 1y,
=A"=0
Hp, = 0,026 (0275 = Formules simphibiées
7, = 0,09 (1 - 0.6 .0,026)

z,= 0,089 m

_—————_-—_—_
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Mly_

1y =
2y . fea

M
My = ———

2
bp.d .k,

| Hiy = < Hy,

Wy > < 0,275 = Méthodc
Sz=d (1-0,6. 1)

_ % 4
A, = E‘.&M =0,97 cn¥m
0,089 . 435
10,01 .10
Hpy = — o0 - = 0.071

2
1,00 . 0,10 . 142

Hew = 0,071 < 0,186 = 1,5 < 0281 =,
=A'=0

iy, = 0,071 £ 0,275 = Formules simplifices
z,=0,10 (1 - 0,6.0,071)

2,= 0,096 m
(10,01 10 3] 10*
LPER =240 ¢ ¥Ym
0,096 . 435

-SECTIONS MINIMALES D’ARMATURES

] wdes suivant «.'y»

12 hg : ronds lisses

ymj.-.= Shq :Fe E 400
6hy FcE 500

l.drs suivant «l,»

A XI'I"I'I -

ymin

l!l{OIX DES ACIERS
jsposilions construclives :

<

rI avée asens | »

Atx

Fe E 500 = Aymin = 6. 0,12 = 0,72 cm¥m

Aymn = 0,72 cm?in
Ay = 0,97 cm¥/m > 0,72 cm¥m O.K.
Ay = 2,40 cm¥m > 0,72 em¥m O.K.

A
Asmin= L;) i .072=0,94 cm¥m

Asmin = 0,894 cm/im
A = 3,67 cm¥/m > 0,94 cinfm O.K,
A, = 2,40 em¥m > 0,94 em2/im O K.

, 120
‘I)SI—O 12 mm

= prendre au plus 12,

A, =3,67Tcmm

Dalles recrangulaires 307

3.y

$¢ € Min
33 cm

b) En travée «sens Ly

A,

4 . hy

5 = Min
45 cm

¢} En chapeau
A,

5 <33 cm

4. EFFORT TRANCHANT

. J3.12=36cm
5, £ 33 cm = Min
33 cm

100 2
= 5010 HApm s="—"=20cm: A =395cm /m
5

A(y =097 cm?/m

o J4.12=48cm
$ < 45 cm =Min
45 cm

100 z
= 406 HApm s,=—=25cm:A=L12cm /m

A, =240 cm¥m

4.1. SOLLICITATIONS ULTIMES

Au milieu du grand c6té (p répartic) ;

w1
szp__l. :

1+ a
2
Au milieu du pelit co(é :
Pu- Iy

3

Vi =

4.2. VERIFICATION

A% f
‘tu=—u><0.07 =B
d Yo
b0= 1.,0011]
Ty > < Tim

= 508 HApm s, = 100 _ cm: A=25cm im
Vi = 11,55 4& P = 19,25 kN/in
2 0,4
T+-L
2
V“y,___” Sﬂ_ji()_ 15,40 kN/m <V,
: 3
1= 19,25 . _i() = 0,193 MPa
0,10
25
1,= 0,193 MPa < 0,07 . — = 1,17 MPa
1,5

=% pas d’armatures d*dme.
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6y Dalles rectangudaires 304

5. ARRET DES BARRES " |

Eirtravée sens [ .oon allerne - . 80cm ) 4 5 d 8HAPm
; —COUPE AA- 47 3 3G BHARR
3P0 A pm filants, ’| el
P AR S,
|

2OT0HApm arcéiés 4 (1. 4,00 = 0,40 m de la rive,

En travée sens Iy, on adlerne :

2O6HApm lilants,
2ZO6HApm arrétés i (h1 . 4,00 = 0,40 m de la rive,

"N 4D 6HApn
L 2¢>6HApm
|

Sur appuis (M, = 0,5M,,) :

l

6. CAS Ol LA CHARGE LOCALISEE CENTREE EST APPLIQUIE
6.1 RECTANGLE IVIMPACT

a =g+ hy

e & 4 T P e A i« S, B bt
0
-l

50 . 0,8 = 40 ¢
308 HApm ! = 80 tm = Max 0 cm

l"\
1= Max l
|02 1, 0,2.400 = 80 cm

[50. 0,8 = 40 cm

208 HApm /3= H) con = Mux 18()/2 40 .
=40em

l
[ = Max )
|12 a=0040,12=022m

b=hy i hy b=010+0,122022

2 -
D 6HApn f1lants 6.2. MOMENTS DANS LE PANNEAU ARTICULE

 2<pgHApm 1=9.20m
e L - a) Powr la cherge vanable concentrée
Dodon] TT Q a | 50 4.22 .
M,== |1- - - My, ="— |1~ - = 12006 mkNAY
ACIERS 4 2.1, 4 2 40l
IHFERIEURS “,S o | 2P 10HApM 1=3, 20m | b | 0,22
4.00m I ¢ |3 P10HApm filants B o
N C f 5 H)LOO .
> 40m| o, 4[fm My, = ,g —— My, = 2(1 =2 = LAY mkN/m
i 4 i ’ B ()22
14 [ S
i 4,00
L G,emmf" NN
k —~ 10.00m _ D) Powe b clicrge variable wformément répartie
, 5 400
My = . i Mgy = .. =807 ik N/
Vo o =T i< 8HApm - =gy = 0TIk
e O 40mio goy ¢
’iu ! p—
e O 7 -1 Ma, =11, Mo Mg, = 025 . 8,67 = 2.1 7 mkNAn
1 ! A |
ACIERS OmB; JCI 40 o} Conclusion
.BOm s . "
SUPERIEURS " n Avee 1a charge concentrée, My, et My, sont du méme ordre de grandeur.
i 0.8 .
. - 8in Par conséquent, dire qu'une dalle porte dians un seul sens lorsque o < OH) o' de sens que
| " 1 q [ j
o p lagn |0-80m 2 2 8HApm si Ja churge est uniformément répartie,
S == =W 2 P 8HApR On remarque de plus que ta charge concentrée est beaucoup plus agressive que Ta chaee
3 8HADN répariie.




CHAPITRE 14

DESCENTE DE CHARGES

I. RAPPELS DE COURS

1. PRINCIPE

La DESCENTE DE CHARGES a pour but I'évaluation des actions de pcsanteur perina-
nentes et variables permettant le calcul :

- des poteaux ou des appuis,

— de leurs fondations,

2. VALEURS DES CHARGES PERMANENTES
ET DES CHARGES D'EXPLOITATION

2.1. CHARGES PERMANENTES

i
. . P . ]
Eiles résulient du pords volumigue des matériaux mis ep cuvre
—béton : !

* béton armé :
= béton banché :
= béton ceilulaire :

i
24 3 25 kN/m?,
22 373 kN/m,
3238 kN/m3,

— parpaing :
= parpaing plein porteur : 204 22 kN/mn3,
* parpaing creux porteur : 132 17 kN/m?,
= parpaing creux de remplissage : 11,5 kN/m?,
—brigue :

« brique pleine : 18 kN/m3,

» brigue creuse : 1Ha 13 kENMmY,



et
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plerre .
« pierte {magonner (suivant duretd)
= pierre dure pour 1oy étement .
- second weuvre
= plire
« hoiy .
+ suble sec pour forme (parquets tlortants)
= oravillon {protection, étanchéilé) :
= asphalte :
« enduit mortier (grillagé ou non} :
» chape en mortier de ciment :
= carrelage céramique .

lilles peuvent aussi &tre déduites du poids au m? de différems éléinents -

planchers @ entrevous céramique ou béton :

Hourdis et blocage coule

1h G 20 KN/m Y,
22 KN/,

14 kKN/m?,
B kN/u?,
17 KNAnY,
15 KN/ARY,
22 KN/m?,
22 kKN/m?,
22 kN/m?,
22 KN/,

/ en place

Entrevous

Poutrelle préfabriguée

12+4:
15+
I8 +1-
20+ 5
0+ 5

plincher

- planchers bois ou ler de construcuon ancienne -

charpente :

+ en fer; fermes + panoes + chevrons -
= en bois @ lermes + pannes + chevrons -
— couverture ; y compris pelits bois de pose

(latus, neanx, voligeage)

s amiante-ciment :

»10le

s aluminium ;

*zing

* twiles mdécaniques .

» wiiles plates de Bourgogne :

2.3 kN/m2,
2.5 KN/M?,
28 KN/,
3,25 KN/,
4.8 kN/m2,

3 kN/m?,

0,1 00,4 kN/m?2,
(0,2 0 0.6 kN/m2,

0.2 kN/m?,

0.2 kN/m2,

0,2 kN/m?,

1,3 kN/m?,

0,5 4 0.6 kN/m?,
0,721 kN/m?,

e

Descrnte de charges

» ardoises

- parguel triclibonnel sur lambourdes scellées
(parquel 4 lambourdes + scellement) :

~ cloisons :
* lrés léperes

(3,4 kN/m-,
(1,3 KN/in?,

0,4 kN/m?,

* Mégeres 1 AN/?,
* lourdes : charges hndares aux emplacements prévus
sur plans ou charge répartic > 1 kN/m2

2.2, CHARGES VARIABLES

Clles résultent de exploitation envisagde par les maitres d'ouvrage pour la construcnon

comsidérée.
2.2.1, Bitiments

La norme NE P 06-001 donne. pour les cis usuels
—locaux d habiation et d’hébergement -

— burcaux et salles de ravail vl de réunion .

- locaux publics, halls, salles de réunion

— locaux non accessibles (saul eptretien} -

— parkings

2.2.2, Ponls-routes

Les valeurs des charges J'exploitation sont données par te fascicule 61 uue I du CPC

2.2.3, Ponts-rails

Les valeurs des charges dexploitation sont hixdes par Je liveet 2,01 de la SNCT-

2.2.4. Charges climatiques

Llles tont objet des Regles
NV 635 pour le vent,
— N8I pour la neige

3. DEGRESSION DES CIIARGES VARIABLES DVEXPLOITATION

Pour tenir compte de la non-simultanéité de chargement de tous les niveaux d'un biument

1,3 KN/m?,
2,5 kN/m?,

4 a5 kN/m?,

1 kN/m2,
2,5 kN/m?.

en exploitation, le maitre d ouvrage peut autoriser une dégression des charges variables

En désignant par -
Qp = charge d’exploitation sur terrasse,
Qy = charge d’exploitation de hase sur planchers,

Q, = Iraction de la charge d’exploitaton i laquelle Ta dégression ne s”applique pas -

I kN/m2 pour habitation evfou bureaux par exemple,




L.

I-. valeurs des charges d’exploitation 4 prendre en compte, au-dessous de chacun des
A

Q, = valeur de la charge d’exploitation sur planchers frappée de dégression.

aaux du batiment sont les suivantes :

1
)

[ ===

—-Sous terrasse: 00,

—Sous étage 1: Qu+Q.

—Sous étage 20 Qp+l. 3401 Q,.

~Sous étage 3: QD+2,7.Q+D_3 Qr.

-Sous étage 4 QU+3_4.Q+U_6.Qr.

—-Sous étage 5: Qp+d Q+1 Q...

-Sous etage 6: Qg+t 5 Q+1.5 Qp.

—Sous étage 7 et tous les suivantis

OU+5 Q+2 Q,.

%
0
o
o |

Q
Q|

Q
!

9
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T
S
1
S
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T

1

dﬁ

lerTid TTIIE

|
I
|
I
I
l
l

[F T DE LA CONTINUITE SUR LES POTEAUX VOISINS DE RIVE
L MAINE D’APPLICATION

e noteaux sont les points d’appui i
poutres continues,

oandes de dalle.
||<I1ppose les charges d’exploitation modérées ; c’est-a-dire :

2
q< 5 kN/m
q<2g

;l.;mme des charges variables d exploitation,
- somme des charges permancnles.

Descente de charges 375

4.2. POUTRES A DEUX TRAVEES CONTINUES

| E

1

/vle
I uezitincs R
o

Poutre a deux travées

A J
lR1
Moment sur appui (méthode forfaitatre) :
IM, |2 0.60.M,
Efforts tranchants :
060 P
v =P ® - 0500pI-0075pl= 0,575 pl
2 {
0.60 . 1’[
vo=+P e % _ 1 0500p+ 0075 pi- 0.575 pl
2 I
Réaction d’appui : o
Ry=Vie=Viw= RI usopz

Dol : Majoration de 15 % dela réaction d’appui centrale (soit des charges enire axes
des travées pour I'appui central).

3. CAS DE n TRAVEES CONTINUES (n > 3)

fo l

l B\}KA Ve

| |

/vle
T LHM
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I)r seente de (huu:( )

N . . . . . . .
1 oaents sur appur iméthode forlaitare) )
4.3, REMARQUE
i compwe dey moments de con

1l est toujours possible de tem
les calculs sont plus longs el p-

des poutres, mais dans cc Cas,
ou une élude préliminaire, (a majoration fortmtre est plus rey

M, ]2 0,50 . M,
aué AGOPIEs POU L e

iy [040 Mo s
0,50 My sin=3

UR AVABLPLOLCT oy i
e

ftrorts uanchants

2
| ‘
050 P (1. EXERCICE : BATIMENT - DESCEN1
T I____rrff_f— . DE CIIARGES
i ) —’ <o =-0,500pl - 0,003 pf = — 0,563 p! - ENONCE - J—-
oo p,z -YUE ER PLAR-
- 040 +0,50) . T g
. (;+[,{+ | " P @ »®,,__U
3 / - = 0513 pl \ | T 7
Réacnon dappui t l |
R::_VI(,VN‘:? - !’ m"*‘ —
R, < LOT6 p! '
(You  Majoration de 10 % de 1a réaction de | | ' | l
pitl H HTW ‘)"‘ o ': H . N E -
entre axes des travées pour Pappui voisin de :iwi)ll)mu voisin de rive (voil des charpes ; ; — .;_
T 1 | 3
I \

1.4, CONCLUSION

1 LA
1y bx Ly %kd 1,
? N 2 L -
1 t

0[] ,00n l 7 _00r 00m ;
700m k
_COuPE SUR ALLEGE-

Henuiserle
{habillage ¥
Al lege

ATbrique crev
Chops 40
; 1__5uR ACROTFEI

\ (}raulliltgp-
/ {dcm)}

Etanchueit

T_,
F‘* -
~

! w Forme de des oo .

|
) \\(lﬂcm mgy.,.
. Iselate,

Gy weer e S
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Extrait du devis descriplif :

L. Charges d’exploitation

- sur terrasse @ 1 kN/m? de durée d'application supéricure i 24 heurcs,
- habitation : 1,5 kN/m? de durée d"application supéricure i 24 heures,

- charge roulante constituée par camions de 30 t (0,3 MN) sur la dalle du rez-de-chaussée -
10 kN/m? équivalents,

— parking : 2,5 kiN/in? de durée d’application supé€rieure & 24 heurcs,
— dégression verticale des charges d’exploitation non admise.

2, Matériaux

— béton : f28 = 25 MPa,
—aciers 1 Fe E 500 HA,

I - fissuration peu préjudiciable.

3. Divers

Sur terrasse :
- gravillons sur 4 cm de poids volumique : 21 kN/m?,
- élanchéité : 0,1 kN/m?,
— réduit de forme de pente de 10 cm moyen : poids volumigac : 20 kN/m?,
- isolation de poids négligeable.
I Fagades :
~ alléges en briques creuses de densité ; 13 kN/m?,
- menuiseries de poids : 0,40 kN/in.
Mignons :
- pierres de taifle, épaisseur 0,25 n, poids volumigue ; 18 KN/,
Superstructure sur planchers :
I - étages + RAC : cloisons légeres et faux-plafonds estimés a | kNAm2,
- étages + RAC : chape de 4 cm de poids volumique : 20 kN/m?

4. Deseription du biatinment
“ing étages i usage d’habitation.
Plancher-terrasse et planchers courants
poutres files 1, 2 et 3, retombée limitée & 35 ¢cm,
l dalle pleine portant entre ces poutres et les pignons files A ct I-.
€ a usage de garage (possibilité de circulation d’un camion de 30 1 = 300 kN).
Poutraison du plancher RAC
poutres dans les deux sens, file 2 et files I3, C, D el E,
I voilcs porteurs en pignon et fagadcs, files 1 et 3 et files A et F.
Deux sous-sols & usage de parking.
Poutraison du plancher du premier sous-sol -
l poutre file 2,
voiles purteurs en pignon et fagades, files | e1 3 et files A et F,
dalle pleine portant entre poutres et voiles porteurs,
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Poutraison du plancher du deuxiéme sous-sol : _
dallage de 12 em d’épaisseur reposant directement sur le sol (on ne doit pas cn tean
compte dans les calculs des charges sur les fondations).

Divers,

Trémics d’escalicrs, lrémies d’ascenseurs et rampes d’accés aux sous-sols, négligées par
simplification.

Conlreventement.

M M H L——
Dans le sens transversal, assuré par les pignons pleins et les gaines d'ascenseurs et d’csca-
liers.

Dans le sens longitudinal, assuré par des portiques (poteaux ¢t poutres longitudinales des
planchers} et par les gaines d'ascenseurs et d'escaliers,
A T'arritre : deux sous-sols 2 usage de parking sur toute la longueur du batiment.

— CORRIGE —
I. PREDIMENSIONNEMENT

L.1. PLANCHER-TERRASSE

a) Dalle

Dimensionnement.
Plancher-terrasse constitué par une dalle porlant sur trois files de poutres (1, 2 et 3).

o =0,16 < 0,40 = 1a dalle porte dans un seul sens (entre les poutrcs).

On prendra -

h—o = L i —]—car la dalle est confinue
{30 40 :
soitici -

Po _ 1 soitho= 3% ~ 0,138 m = Retenu dalle ho = 15 cm.
I, 40 40 *

s

Charges au m? de dalle
dalle B.A,
forme de pente :

Poids propre: 250,15 =375 kN/m?

20, 0,10 =200 kN/mn?

éranchéité ; = 0,10 kN/m?
gravillons : 21.004= 0,84 kNImE
total g = 0,69 kN/m?
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Charges dTexploitatron
= 1,00 kN/m?
vVeérilicanon en flexion.

Méthode de caleul

2
7 4= . ! )
4 < Min I_ i : 0.69 = 1338 kN/m

15 kN/m
q=1 kNl‘ml < S KN/m®
0.8« L— < .25

1+

’|:lr|+|

= Méthade forfaitaire.

Moments Néchissants .
} L.O0
= ——— = - - = ” l 3
a+q  6.69 4 100

M, + M,
M+ s Mg
2 bLos M,

e vériflant pour une poutre i devx travées

Haiz o 0,5.1-(0% 0
A B A

1,240, 3.
He » T HMn ——F— My,

ol pour i M =ML DoM el M =0

. I
J«,nn Mo 00 M= 0.75 M,
2
M, > Max -
L2+ 0% 12+ 03.0,13
l—*-—:’ b M,,: - - R - M(l = 0,62 M(]
2 2

on reucndra done :
= M, =0,75M,

ce qui donne pour une bande de dalle de largeur 1,00 m :
pu= 1352+ 1,59 = t.35 6,69+ 1,5 1,00 = 10,53 kN/m?

bl
5,507
. —SL = 39,82 mkN/m

I
M(Ju :l)u . F = ]0,5“

M, =06 My=0,6 3982 =23 89 mkN/m

2 H[‘J% =Max

j(a +03 00 My=(1+ 030,13} My= 1,0 M,

¥pq

Mpo

un e Ll ki St s s la e bt s s T

ey

AT TR

EI—— L Ty

Descente de charges

M, =075 M, =075 3982 = 2987 mkN/m
Tustilication pour e moment le plus grand

f, 25
fny = (L85 . B 2085 T 2 14,2 MPa
8. ¥, 1.15

= P80 g 146

2 2

d Lf, 012 142

Mo = 0446 < Hap=0,186 <y, = A’ =0
— hy= 15 em O.K.

Vérification au cisaillement.

Eftor tranchant duns la ravée de référence -

1 550
Vuum o3 = 10,53 75 = 28,90 kN

Eifort rranchans dans la poutre continue  deux travées

\
2

1 1
A Jul Ii
-‘115 Voul I -

0u?2
V= 115 Vo, = 1,15 2896 = 33,30 kN/m

Contrainte tangente :

-3
N I S I L IRV TN

R 0,12

Vériteation (dalles) .

T, 2 < Ty = 0,07, 2

To
23 p
1,=028 MPa < [17TMPa=1,,=007. —OK
1.5
Flexibilite,
ho 15 _ d"autant plus que les portées sont prises calie dxes ¢t non
T sso 37 entre nus d'appuis.
PR

1
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Poingonnement
Pour mémaire.

Pour mémaire.

isolation phonique
Pour mémoire.

Etat-limite de déformation (E.1.S.)
Pour mémoirc.

I Résistance au feu

Poutre file 2
Dimensionnement.
> h —h‘>i outre isostat:
I 170" P 1 que
h 1 .
e i
1276 ‘poutre continue
g ! . 0.3d<bg< 0. 5d

ce qui donne pour des poutres continues de portée 7,00 m entre axes :

‘ h>—{——7—qq—-044m=>Relenu d=45cm, h =50 cm

6 16
refombée : 50 - 15 = 35 cm maximum.
I =1{),5.045=0,225 m => soit by = 25 cm.
Charges au ml
Poids propre:
- relombée : 25.025(50-0,15 = 2,19 kN/tn
| - poids plancher: 1,15.6,69.550= 42,31 kN/m
- tolal : g =44.50 kN/m
uharges d’exploitation :
=LI15.1.00.550=06,33 kN/m
Résistance 4 [a flexion
JAéthode de caleul -
méthode forfaitaire (voir dalle).
Moments (téchissants :
I M2 0 0.5.¥, 0.4.H, H
V- F % A Tl
1.240,3 o 1,040,3 W
‘ — % ——z o

'our une poutre de section en T, 1a scetion crilique est sur appui d’oi on prendra :
M,=0,5M,
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Soit

P=135g+1,5q=1,35.445+15.633=6957 kN/m

700 426,12 mkN
8

M,=0,5M;=0,5.426,12 = 213,06 mkN

2
N]O—p".—fﬁg 57.
8§

Justification en [lexion :

-1
_ 1
M 213,06 101006

2 2
by.d .5, 0.25.045 .142

135.g+15.q 69,57

Y= = = ]'37
g+q 44.5 + 6,33
Fissuration peu préjudiciable
= =0,262
Fe E 500 HA His
fCZS =25 MPa
0=1

Wy, = 0,296 > 1, = 0,262 = A’ (car la hauteur de la retombée est limitée).
Vérification au cisaillement.

Effort tranchant dans la travée de référence :

7,00

Vou = p. %:69,57. — 243,50 kN

Effort tranchant dans la poutre continue :

? qul

-1,10 'VOul

1.10¥

/ 0u2 You3 I
I 2 1 3 .
Il

~You2 h

V,= 1,10V, = 1,10, 243,50 = 267 85 kN
Contrainte tangente :
Réduction pour transmission directe de charges aux appuis négligée (prédimensionnement)

V, 267,85,
Cby.d 025045
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Viérification (poutres) .

)
Jn,zn A

e YR .
w > € Ty = Min vy car fissuration peu préjudiciable
3 M

25
0,20 = 3,33 MDPa

T, = 2,38 MPa < 3,33 MPa = 1, = Min 1,5 0K
15 Mo
Flexibilité :
h 50 ] ;
=" = (K

£0700 14 16

Résistance au fen
Pour mémoire.
Etat-limire de déformation (EL.S)
Pour mémoire.
Poids de poutre ramené au m? de plancher
25 kN/m?. 0,25 (0,50 - 0,153 = 2,19 kN/m
2,19

207 040 KN/m~
5.50

1.2. PLANCIIER COURANT
a) Dealle

On retiendra, comme pour le planc
n retiendriy, comme pour le plancher-terasse {charges wuom? de plancher couramt légére
ment inféricures acelles du plincher-termsse) | -

dalle : hy= 15 cm.
b) Poutre file 2

v 3y > r NI AT e - H H
Ce l!l:llt: pour le plancher-terrisse (ef. remarque i dessun) puisque b trame des poutres est
la méme : o

poutre : 25 x 50 cm?.
o) Charges aw m? de plancher

Dalle : poids propre : 25.0,15= 3,75 kN/m?

chape : 20.0,04 = 0,80 kN/m?
cloisons : = 1,00 kN/m!?
total : g =535 kN/m?

charges d’exploitation q = 1,50 kN/m?

Descente de charges

85

!’oulrc :

poids propre retombie g =219 kNAin.

1.3. POTEAU COURANT K2

a) Dimensionnement dans i hautewr du premier élage

@ E—— -
(©——

le poteau supporte les charges
du plancher—-terrasse.
de quatre planchers courants

le coffrage des poteaux étant inconnu
a4 ce stade de l'étude.nous le négligerons
et nous prendrons les portees entre axes
des poutres pour la prise en comnpte for-
faitaire du poids propre du poteau

De plus, le poteau central Bp est nanil feste -
ment le plus charge (poteau voilsin de rive)

Descente de charge padiclle :

G 0
(kiN) (RN

- Plancher-terasse

poids propre 6,69 3,50, 7,00 = 33740

charges d explonation @ 1,00, 5.50 700 = AR

yuatre planchers courants

posds propre . 4. 5,55 .3,50 7,00 = 547

charges dexploitation : 4. 1,50.550. 700 = ARSI

Retomhées des poutres (1 +4)

5 2,19.700= .7
Towl - G=1 1890 () = 2695

Elfort normal ultime :
P=135G+1,50= {351 1RO+ 1.5.2649,5=20094 kN
N, = 1,15P,=1.15.20094=2311 kN

Dimensionnement :

Pour que loutes les armaturcs participent i la résistance, on prendra @ A =35
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I
!

ol :
N 2
||3=l+0.2. —] = 1,20
a5
Jn en déduit :
-3
k.B.N [. ; . 2
B> B.N, - 1202311 .10 —0.1424 m
fi 14,2 0,
9.£+__0'85.r°d p 142, 085 500
0,9 10 09 NG 1,15

Fou: b, > B, = Y1424 =37 74 em
= Retenu : poteau 40 x 40 ¢cm?

R sérifiant :
= 1=2,70 m les poutres étant moins raides que le poteau.

= =" T =23<35
b 0,40

;l s du poteau ramenéd au m? de plancher
25 kN/m?. 0,40 . 0,40 = 4 kN/m
¥y ramené au m? de plancher:
4(2,70 - 0,50)
7,00 . 5,50

2
={,23 kN/m

'l,.\NCllER DU REZ-DE-CHAUSSEE

nrédimensionnement identique & celui effectué précédermnent pour le plancher-terrasse
potcau file B2 dans la hauteur du premier étage donne .

Jalle h =25¢cm, Jd'ou :

- aids propre 25.0,25 = 6,25 kN/m?
1ape : 20.0,04 = 0.80 kN/m?
cloisons : = 1,00 kN/m?
tal : g = 8.05 kN/m?
l_es d’exploitation : q = 10 kN/in?

oulres :
»ids propre retombée ramené au m? de plancher g=1kN/m

Whieaux
g = 0.5 kKN/m2.

imids propre ramené au m? de plancher -
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L5 PLANCHER DU PREMIER SQUS-50L
On obtient de ménie :

~daile hg= 14 ¢cm, d’ou :
charges permancnites :

g=125.0,14 =3,50 kN/m?
charges d’exploitation :

q =2,50 kIN/m?
- poutres :

poids propre relombée ramené au m? de plancher : g = 0,40 kN/m?
— poteaux :

poids propre ramené au m? de plancher : g =0,5 kN/m?

2. POIDS DES DIVERS ELEMENTS
On sépare les charges permancntes des charges d’exploitation. Les poteaux étant caleulés

dans leur section de base, leur poids est compté avec les charges permanentes des plan-
chers qu’ils supportent.

2.1, PLANCHER-TERRASSE

g (kN/m?) q (kN/m2y
Poids propre dalle : 3,75
Etanchgité : 2 0,10
Forme de pente : 6,68 kN/m 2,00
Gravillons : 0,84
Poutres : 0,40
Poteaux sous plancher : 0,23
Charges d’exploitation | .{K)
Total - g =732 kN/m? q=100KN/m?
2.2. PLANCIIERS ETAGES COURANTS
g (kN/m?) q (kN/m?)
Poids propre daile : 3,75
Cloisons : 5.55 KN/ 1,00
Chape : 0,80
FPoutres : 0,40
Poteaux sous plancher : 0,23
Charges d’exploitation : 1.50
Total : g =018 kN/m? g = [L30 kN/m?



o PRATIQUE DU BALL 9 ﬂ. Descenie de charges ) Abi]
h L — - .. ——— - ————— e = o=
- e . N i
i
T3 PLANCHER NIVEAU REZ-DE-CHAUSSEE 3. DESCENTE DE CHARGES
s 1 (KN 31 REPARTITION DES CHARGES DUES AUX DIVERS PLANCHERS
e iy propre dalic 6,23 - o
T sany 2 a) Plancher-terrasye ef planchers ot
e sors. 805 kNm® § L0

Cr _pe: 0,80 . i
Pe _ires 1,00 ) J— —
I’c-2aux sous plancher - (.50 @E o _i o ? ‘
Ch | |

. .mges J’explonation : 10,00 S S

o - ¢ L
SRR
1A PLANCHER DU PREMIER SOUS-501. R 1 @ |

Te-al: g =955 kNfm? = 10,00 kN/m?

o (kN/m-) (| (kN/m?) I i ___________ _T ......
Por - propre dalle 3,50 ;L 7.00m 1
IPoL -es - {40
Pot- ux sous plancher : 1,30 Surluces alfectées aux divers poleaux :
. . o ,
Chasges diexploiation e - __20 o ~ poteau Al : jjﬂ ) 3"", =963 m
N 2
Fe-al: g =140 KN/m? q = 2,50 kN/m? - )
5,50 7.00 2
- potcau A2 02— —=1925m
2 2
L5 DIVERS - ;
- potean 131 : T 7.00=1925m
L ANepes 2
Brioaes crevses 1 130,25 1,10 = 1,58 kN/m - polean B2 2. 3,30 7.00=3850m
Ne - zisenies dhabillage =010 kN/m 7
Tor ‘é“; 1’“)-3 LN/ ) Plancher dures-de chanssée _
Hur
v et .

23 00,012 =p=3kN/m

P Murs pn tenrs, pignons

L8025 (2,70 = 0,500 =99 KN/ = g = 10 kN/in
T

hauteur poutre
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Surfaces intéressant les divers planchers :

2
— poteau Al : O m (charges reporiées sur mur et pignon)

- poteau A2 : 2 . §, =?..]— . L-S—O:—']-EQ . 330 F1.O9 rn2
2 2

22 2

(.
l —potecauB1: 2.5,=2. . 5.30 . 330 _ 7,56 m2
?
l ~poteau B2: 4{S; +S,)=2 . (11,69 + 7,56} = 38,50 m

Plancher du premier sous-sol

i 7.00m i

- poieau Al : mur et pignon porteurs = () m?
—potcau A2 : 2.5, = 11,69 m? {voir 3.| by

- poteau BT : mur porteur = () m?

poteau B2 : 4 (S, + 5,) = 38,50 m2 {voir3 1.b)

"'Jrfaccs intéressant [es divers poleaux :

PO S——

Descente de charges

391

3.2. CHARGES AMENEES PAR LES DIVERS PLANCHERS

aj Poteaux file A

Poteau

Al

G(kH)

Q(kH)

Poids plancher
Acrotére
Exploitation
Total

Poids plancher

*Plancher-terrasse:

wPlancher courant:

7.32.9,63=70,49
1.6.25= 18,75

6.18.9.63=59 51

G=8%.24

1.9.63= 9.63

Alléges 3.908.3:50=13,93
Pignon 10 2.75= 27,50
Exploirtation 1.5.9,63=14_45
Total G=100, 94 Q=14.45
=Plancher RAC-
Poids plancher 9.5% 0= 0,00
Hur
Exploitation - 10 D= 0,00
Total G-n,uﬂ 0=0.00|
aPlancher premier
sous—-s0l
Poids plancher 4.40 0= 0,00
Hux
Exploitation 2.5.0= 0.00 |
Total G=0, 00 Q=0.00
Poteau A2 _*J
G{kN) O(kN)
=Plancher-terrasse”
Poids plancher 7.32 19.25=140,9%
Acrotére 3 5.50= 16,50
Exploitation _]1 19.25= 19,25
Total G=157 .41 -1§.75]
»Plancher courant.
I'nids plancher 6.18 19 25=118.97
Al leges 3.98 0= Q.00
Pignon 10 5,50= 55.00
Exploitation _ ]1Y.519,25=28 84|
Total G=173,97 Q-28.88
=Plancher RdC:
Poids plancher 9.55 11.69=111.64
Mur
Exploitation 10 11.69=116.90
Total G~111,64 Q=116.1%0
#Plancher premier
sous—sol-
Poids plancher 4.40.11,69= 51 44
Hur
Exploitation 2.5 11.69=2§kgﬂ
Total L_7 G=51. 44 Q=29.21
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Poteau

»Plancher-terrasse

Poi1ds plancher
Acrotére
Expleitation
Toral

%Plancher courant:

Poids plancher
Alleges

Pignon
Exploitation
Total

*Plancher R4C.

Poids plancher
Hur
Exploitation
Total

*Plancher premier
scus-sol

Poids plancher
Hur
Euplortation
Total

B1
G(kHN) Q(kN)
7.32.19,25<140,531
3.7.00= 21.00
1 19.25=_ 19.25%
G=161,91 Q=19.2%

6.18 19,25=118.97
3.98 7.00- 27.8%6

wae = 0,00
1.5 19.25=78,88
G-146.83 Q=28 84

9.55 7.56= 72.20
107 56=_ 7% 60
= 7276 G=75780

T Poteau

G(kN)

*Plancher—terrasse

Poids plancher
Acrotére
Explaitation
Total

*Plancher courant
Poids plancher
Allégyes

Pignon
Exploitatian
Total

*Plancher RdC
Poids plancher
Hur
Exnloitation
Total

“Plancher premier
sous-sol

Poids plancher
Hur
Exnlaitation
Total

7.32 38.50=281.82
1 0= 0.00

6.18,38.50=237 93
1.98 Q= 0.00
100 = 0.00

9.55 18.50-367 6y

4.40 .38,50=169.40

G=281.07

G=237.93

G=367 .68

1 18 50=_ 38 50
=18 50

10 1§,507385,00
Q-365. 40

2.5 38,50=95.25

0*9%.25{

0%
Descente de chargey

33 DESCENTE DE CHARGES

Le poteau B2 éant le pius chargé, nous érablirons la descente de charges pour ce seul poteau

-
Poteau B2
' G(kN) 0(kH)
: 8,50
D T Plancher—terrasse: 281,82 38,
Majoration(continuité).JO, 15 28]1.82= 42.27]0,15 38,50= 5,78
@ ==3Total Hg=324.09 Np=44.28
—/UJ\— 7.75
Planchexr courant. 237.93 57.
Hajoration(caontinuité) {0 15 237, 93= 35.69{0,15 57,75= B.66
@ ==>Total Ng=597.71 No=110.59
/Dj\ 57,75
_— FPlancher courant 237,93 ,
Hajoration(continuité) 0,15 237.93= 35.69|0,15.57.75= 0,66_
(:> ==>Total . N;=871.33 Hg=177.10
,Uj\ 57.75
Plancher courant 237.931 .
Kajoration{continuité) |0, 15 237.93= 35,69|0,15.57,75= B.66
C) ==3Total. Hp=1144.95 NQ'243,51
57.75
—_— Plancher courant 237.93 ) i
Majoration{continuité) j0 15 237 93= 35.69|0.15 57.75= 8.6&6
(:) ==3Total Ng=1418 57 Np=309.92
/D_T’__ 57.75
-_ Plancher courant. 237,91
Majoration({continuité) |0, 15 237.93= 35,69[0,15 57,75= 8 k6
@ ==3>Total Rz=1692.19 Np=376.33
/Dj\ 185.00
—_— Plancher RdC 367,68 _
Hajoration{containuité) }0 15 367 68= 55, 15]|0,15 385= §7.7§
é::) ==>Total H=2115.02 N;=819. 048
T Plagc?g:f premier 16940 96 7%
sous -
oy 5 = 26.4110.15.96.25-14 44
Majoration(continuite) j0, 15 169,40= 2% 41 2 k
/Uj\@ ==>Total o H;=2309.83 Hg 923 -’f_J

— S N— — — — ——



ANNEXE 1

CALCUL MANUEL D’UNE SECTION
RECTANGUILAIRE A ARMATURES
SYMETRIQUES A I’E.L.U. PAR
APPROXIMATIONS SUCCESSIVES

La solution la plus rapide poyr résoudre le probléme cst obtenue en utilisant les dia-
grammes d’interaction (lechune gyr I'axc Opg pour la flexion simple). Dans le cas ot 'on

ne dispose pas de tels dif‘g"i“\\mcs, on peut utiliser la méthode par approximations succes-
sives exposée ci-apres.

1. HYPOTHESES-NOTAT1ONS

M Considérons la section 1e tungulaire définie ci-dessous :

7].;_

0

B On se place dansle cas o t) < y < d (section avec au moins une nappe d'aciers tendus).

W Cetle section est sollicitée v flexion composée sous les soilicilations M4 et N, ; le cas
de la flexion simple - Ny = 01 g raité au § 6 ci-aprés.
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P REMARQUILS
B Dans e cas géncral on o, pour une poutre @ d = 0.9 h ¢t
h-d<0259d & h<1,259d <> d>0,794 h et on se touve au pivol A,

W Pour une dalle, ceue condition n'est pas ujours vérifide par exemiple pour lyy = 8 em
etd=0cm,ona:

d=6Gem <0,794.8 = 6,35 cn.

i. MOMENT DE REFERENCE

L Siy,«h—d:
~ les aciers supéricurs sont lendus,
—onestau pivor A el y, < h -d < (3,259 . d).

B Allongement des aciers supénieurs -

g = 10 h-d-y,
1000 d-y,
B Contrainte des aciers supéricurs
. h-d-
a,= I, gy =2000 0 C Y mn
d- Yu

W o, estnmaxunal pour y, = 0 et vauc alors

o = 2000 (L‘ — ]]
d

B Comme pour les acrers e 17300

(Txlu.n > Inl R4 2 []0() (]l - l) }- I‘._-.d = 435 Mpil,
d
an

435

—dz-,z —O(erl:l,'Zl?S < d=0,82 1,

T s man 2 t‘u'd =
ce qui est rarement le cas pour une poutre (cf. d = 0,9 h). On en déduit done que g, < Iy

2.8y, =h-d:
L axe neutre passant par le centre de gravité des aciers tendus -

g =0 = ag,=0

Anne e 1

Dod le moment que peut dqulibrer la sect
yo=h-d:

Myg = 0.8 - bg(h = di f, {d -0 b a3l

3. h
My = 04 . by d® i, (!.‘.1 - l] . (1 404 )

¢ (

h h L
=t} (12 -032 —]hud fhy
Mes {d ) ( d
33.Siy,>h-d:

Voir § 4 ? ci-apiés

4. MISE EN EQUATION DU PROBLEME

4.1. CASOUM,, SMyg (e y, <h—d)

B Les aciers supérieurs sont tendus el les Squations " équihibre donnent .

Nu =08 b() Yy - I‘hu - A Oy t.\,ﬂ)
My =08 by .y fo (0 0 y) - A a, (2d =D,

avec o

h-d v
Gy = 2000 — - )u‘
Jdooy

Ju

A ely, sont inconnus a pricet.

4.2. CAS OuU MuA > MRS (c? Yo & h - (”
Les aciers supérieurs sont comprimes. ,
421. Casounh-d <y, £0,259d
W On est au pivol A et le raccourcissernent des aciers supéricurs vaul :

10 yy—(bh-d)

v d v,

W Dol leur contrainte :

yy—htd
=E,.g.=200000  —
d vy

a

3

Jui

ton, LApportd aux aciers endus, lorsyue




P T =T

|d Cetie contrainte ne peut aticindre f.q que si

I 620 & 20007050,
d—-yu
d. fy +2 000 (h - d)
Yu 2 :
l 2000 + iy

ou, COmme on a supposé y, < 0,259 d, si :

2000 h ~d {2000 - fd)
0 T <0259 d.

| slte circonsiance ne pcul se renconirer que si :
2000, h—2000.d+d.[4<518.d+0,259d.f.,

I;,dS—ﬁ]——[-—QOOO.h-l-leg.d]:l,35[—2000|l+2518.
0741 d d

iﬂ qui conduit, dans lc cas général ol h ~ 1,1 d a:

fa<1,35[-2000.1,1 +2518] =429 MPa.
B Conclusion :

l ns le cas eavisagé (h -~ d < y, < 0,259 d), si I'on emploie des aciers HA Fe E 500,

, =435 MPa > 429 MPa ei la contrainte dcs acicrs supérieurs ne peut atteindre [ 4.

W Les équations d’équilibre s’ écrivent donc ¢

Nu :nvg'bﬂ'yu'fbll+A-On:_A-fcd

=08.bg.yy G- A (fg— 0y (51
I Mua =08 by, fou {(d-04. yo + AL O (2d - ), (6]
ol
I G,C=E5.E,c:2000y“40}—d)_
d-vyu

\ ¢t y, sont inconnus a prigri.

| Casofiy, > 0,259 .d

10On cst au pivot B el le raccourcisscment des aciers supéricurs vaut :

l e = 35 Yu-(h-d)
® 1000 Yoo

Annecxe |

5. METHODE D’ APPROXIMATION

On opere de la fagon suivante :

1. Déterminer dans quel cas on sc trouve en comparant M, 4 3 Mgg (voir § 3.2)

2. En se donnant y,, calculer la contrainte o, oy a,. correspondante.

399
M D’ol leur contrainte :
O, =L, . £ = 700 Z"—(hﬂ_ (7
Yu
Cette valeur n’atteint f,4 que si :
0e2fy o dootB-D .
Yu
Yu2 M—:ﬂ = Yo
700 -1,
Ce qui conduit pour les acicrs Fe ES500cth~ 11da:
TO0
Ye= —————(h-d)=264 (h—d (8]
*~ 700 - 435 )=2,64 (h—d)
4.2.3. Conclusion
En posant : Ye= 700 ¢h - d)
700 - £y
1. sih—d <y, £y, les équations d'€quilibre 5 écrivent
N, =08 .bg. .y, Lyt A (G — Fup)
(9}
=08 bo. Yu b A (- 0, [10)
Mya =08 . bo. yy . fu (d =04 y) + A. 0 (2d-h),
avec
a, =700 Y07 0= 4)
YII
A el y, sont inconnus a priori.
2. 51 ¥y > Yo G = fog €l les équations d*équililire deviennent :
Nu :O.S.bo.yu.fbu = Y [ll]
Mua =08 .bg. ¥yl (d 04 . y)+ A . fq2d-h) = A (121
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-t

CFncdéduire A pan équation J équilibre des maoments.
4 BEvaluer Ny apartin de y, ot A trouvé i étape 3
S Comparer Lo valear de Ny trouvée A Péape 4 @ celle de Ny réel et reprendse le caleul

deputs Uétape 2 en modifiang L valear de y, jusquta ce que Ny gaoae < Ny e

6. CAS DE LA FLEXION SIMPLTEE

® La seule chose qui change ext que N, = 0 dans les équations d’équitibre.

| Le cas olt y, >y, ne pewt se rencontrer. Dans un tel eas, Véquilibre devrail éire assurd
par les aciers seuls (¢[. N, = 0 = y, = 0 par Véquation [11]) sans intervention du bélon
cotnpriimeé eninurant les armatutes supérieures comprimées, ce qui n’est pas possible,

7. CONCLUSION

Compte tenu des dévetoppenienis ¢rdessus, on vort que, méme en flexion simple, T solu-
ton La plus rapede est fourme e les dingrammes d”interaction (chapitre 8, § 5.4.5 | leciure
sur axe Opg; pour La flexion siple).

ANNEXE 2

) ~

\ VERIFICATION A L’E.L.U.
D’UNE SECTION RECTANGULAIRE
DONT ON CONNAIT
LLES ARMATURES

On disungue les deux cas ci-apres.

1. SECTION SANS ACIERS COMPRIMES (A” = 0)
1. Calculer wy, et en déduire My, = [y, . by d” Ty,

2. Si M, €M), le faitd avoir A7 = O est correet. Stnon. il taut prévar des aciers comprimdés
cl, comme la section n’en comporte pas, tout le domensionnemeat (détermenanon de A,
puis de A) est & reprendre.

3 LEn déduire 1a posion de "axe neutre par I'équanoa d équilibre dos Torees

W=l e -

B8 by, —A

Caleuler la valeur du bras de leviee = 7, =il 04y 0
5 TBn déduire le moment résstant & PE LU Ny, A 1L, o,

6

=

Il faut avoir s Mg, =M,

2. SECTION AVEC ACIERS COMPRIMES (A’ # ()

Peu importe, dans ce cas, que M, soitsupénieur ou non a M,

1. Calculer la contrainte équivatente des aciers compnimds i 1L U
Y v s =8 (13 g ¢ 1S K 5435 M (Fe b 500y
o Yoo Tag =098 (13 155 + 415) K € 348 MDPa (Fe B 400)

e



2. 5i M, > My, vérifier que la sectiond’aciers comprimés convient :
|

A M
[ (d“d') G:x
3. Déterminer fa position de 1'axe neutre par I'équation d*équilibre des forces :
A fa-Ag
08.b0.ve fou—A.fua +A g, =0 g T %
l 0.Yu I Lo P = Y 0.8 bo. fos

4, Calculer Ja valeur du bras de levier du béton seul ; 7, =d - 0,4 . y,.

I 5. En déduire le moment résistant 3 'E.L.U. (par rapport aux aciers tendus) :
MRH:O,S .bo.yu 'fbu'z‘b+A‘ .Um[d*-d'].
| A, 1l faut avoir : My, 2 M,

remarque :

" a vérification conduite comme indiqué ci-dessus permet d’étre assuré que ia condition
is-a-vis de I'élal-limite de compression du béton (0, < 0,6 {5 est elle-mémec satisfaite.

Si 'on voulail ne vérifier que la résistance & 'E.L.U,, il faudrait :

caleuler Yer = -(ﬁ_—A—)_{“i

Sy 2 (: , prendre :
e

Mg, =08 .bg. Yy - fre (d-04 .y, ) + A’ [y (d~ &)

l siy, < 700.4" choisic Yu2 < Y1 €t calculer :

700 - £,

d’
O =700 Y= € sl yyr 2 0259 d,

Yuz

h +
=200 G 02594,

dﬂYu?

{ recommencer avec cette valeur le calcul de G5, d'oil yy, etc., jusqu'd trouver

I

finalement :

.\ MRu = 0!8 . bO - Y- fbu (d - 0-,4 . y“i) + A Gsci (d - d')

NOTATIONS-SYMBOLES

1. NOTATIONS o
XA valeur absolue de X,
cf. confcr (comparez),
Cstle valeur constante,
O.K. vérification assurée,
¥ Ax YAx=A1+Ar+ ... +An,
k=1 k
= impligue,
) équivalent A,
<< trés inférieur 3,
>> trés supérienr 3,
> < comparé 2,
Y approximalivement €gal 3,
# différent de.
2. SYMBOLES

Les symboles et notations ulilisés dans la partie relative au bélon anmné de cet ouvrage sont
conformes aux symboles et notations utilis€s dans les Regles BAEL 91

Néanmoins, pour plus de clarté, d'autres nolations sont apparues nécessaires, le symbolis-
me adopté alors respecte les principes de notations de ces Regles.

2.1. MAJUSCULES ROMAINES
A section d'aciers,
A section d’aciers comprimés,
A armatures inférieures,
A e Bmin sections d’aciers maximale ¢t minimale,

AN, axe neutre,
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armaaluies .‘wUl}L;I'\\.‘UIC\\

sectton d werers pour Péd-hmie de service,

scctan d'un cours danmatures ransversales ou d'anmatures d*ame,
scchian d’acters poar Vétat-tinute ultime,

are de hélon,

section rédune d'un poleau,

section homogéne lotale,

Clal-limite de service,

état-limste ultune,

maodule d’élasticité de Macier,

résuliante des elforts de compression dans e béton,

résultante des efforts de compression dans le béton et les aciers
comprinds,

clort de vaction dans une armalure,

action perinanente,

actiong permanentes défavorables,

actions permancntes favorables,

motnent d’iner (1e.

moment 4" mertie de la section totale homogéne,

moment d'inertie de Ia section réduite homogene,

pente du diagramme de Naviera ELS |

ngdné dune travée,

t't)C[.l-IC.ICIHS,

moment fléchissant -

M > 0 lorsque B Tibre lérieure d'une poutre horzontale est lendue,
A e O dans le cas contrare,

MIGHICHT sU appun,

e Heehissant Timite & 115 U,

moment résistant héton,

maoment [Wdhssant a 'LL.S

woment [échissant en travée,

moment de référence d'un@}ectinn en Tal'BEd.5,

oroment de référence d'une sectionen Tal'R 1. U,

woment fléchissant a 'ELU

moment wlume {de service) au centre de gravué de la secvion de bélon
seut,

moment [(Ichissant de la uavée de rélérence,

moment (léchissant au ceniee d'un panneau de dalle artuculé pour une
bande e Targeur unité paratlele a{,,

Mo

V()u

2.2, MINUSCULILS ROMAINES

Notationy

vorhisle s 13~

mament Néchissant au centre ¢ un pamnean de dalle articald pour dane
Bande de largeur umté parallele ad,,

ctfort novinal -

N > { pour une compression.

N < () pour une lracuon,

ctiort normal de service,

clTort normal vlime,

charge eritigue uiume de caleul (tlambement),
charge concentrée appliquée (B ou B LS,
charge concentrée apphquéc aI'EL S,
charge concentrée apphquée 3 VELLL,

charge d'exploitauon vanahle dans les biliments,

action variable d accompaguenent,

acton variable de base,

couple de torsion,

effort tranchant,

eltort tranchant a VEL.U

effort tranchant a PTLLUL oédwt pour transmission directe de charges &
1I’appui,

cffort tranchant pour une bande de dalle paralltle & /.,

clfort tranchant pour une bande de dalle paraliéle a [,

eiTort tranchant sur appw de L travée de référence,

— wess P71 oems —

effort tranchant sur apput de Ly raviée de rélérence A 'E L 1.

plus petite dimenston dne ~ooton transversale,

largear de fa bielle dabour,

abscisse d une charge concentre depurs appus considérd,

dimensions en plan d'un poteauw,

rectangle @' nupact d'une i ge concenirée au niveau du feaillet moyen
d'une dalle,

rectangle d’impact d'une charge concenyrée a Ia surface d'une dalle,
largeur d’une table de compression,

targeur d’unc section rectangularre ou de la nervure d’une section en T,
€paisseur d’une seeton creuse en 10rsion,

largeur d'une aile de sechon en T,

enrohage des armalures,

plus grosse dimension du granulat,
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hattteur utile d’une section,

distance des aciers comprimnés a la fibre de béton la plus comprimée,

distance minimale d'une armature au parement de béton le plus proche,
Excentricité,

excentricité additionnelle,
distance librc horizontale entre deux barres (ou groupes dc barres),
distance horizontale entre axes de deux barres (ou groupes de barrcs),

excentriciié par rapport au centre de gravité du béton seul ou
excentricité structurale,

excentricité du premier ordre,

excentricité du second ordre,

fléche,

résistance de caleul du béton en compression 4 'E.L.U.,

résislance caractéristique du béton 2 la compression 2 j jours d'age,
résistance caractéristique du béton 2 la compression 4 28 jours d’4gc,
limite d*élasticité de 'acier,

résistance de calcul des aciers 3 FEL.U,

résistance conventionnelle 2 la traction du béton aj jours d'dge,
résistance conventionnelle A la traction du béton 4 28 jours d'4ge,
hautcur totale d'une section,

hauteur d'une table de compression,

épaisseur d'une dalle,

rayon de giration,

portée ficlive d’une travée (méthode Caquot),

longucur d'ancrage,

longueur de flambernent,

portée dc la travée i,

longueur de recouviement,

longueur de sicllement droit,

distance enire nus de deux ncrvures paralleles,

longueur libre <'une pigce,

distance du nu d’appui au point ol I'effort tranchant s’annule,
longueur fictive pour répartir les armatures d’dme,

15 = coefficient d'équivalence,

charge uniformément répartie (E.L.U. ou EL.S),

charge uniformément répartie A 'E.L.S.,

charge uniformément répartic A I'E.L.U.,

espacement des cours d’armatures transversales ou d'armatures d’dme,
espacement initial calculé des cours d’armatures d'ame,

Notations — symboles 407

espacement nitial retenu des cours d'armalures d'ame,

périmétre du rectangle d’impact au niveau du feuillet moyen,

distance du centre de gravité d’une section a la fibre la plus lendue,
distance du centre dc gravité d’une section 2 la fibre la plus comprimée,
distance de PAN 2 la fibre la plus comprimée d’une section 3 PE.L.U.
(y, aI'E.L.S),

bras de levier du couple des forces inlerncs,

bras de levier de I'effort de compression du béton par rapport aux aciers
tendus.

2.3. MAJUSCULIS OU MINUSCULES GRECQUES

9

A
n
Hap (Mpc)

Hou
Hno

Hiu
Hry

profondeur réduite de 'axe ncuuwc 24 'E.L.U.,
inclinaison des armattres d’dme,

rapport des longueurs des ciiés d’une dalle rectangulaire,

rapport sans dimensions (de moments, de charges, ctc.),

coefficient de flambement des poleaux,

rapport du moment ultime au moment de service,

coefficient partiel de sécurilé pour le béton,

cocf{ficient particl de sécurilé pour Ics aciers,

distance réduite des aciers comprimés 2 la fibre de béton la plus compri-
mée (& = d’/d),

raccourcissement relatif maximal du béton compring,

allongement relatif des aciers tendus,

raccourcissement relatif des aciers comprimés,

allongement relatif des acicrs tendus lorsque leur contrainte atteint la
résistance dc calcul (f, A,),

coeflicient de [issuration,

coefficient prenant en compie la durée d’application des charges,

angle au centre d’une partie courbe de barre,

élancement géomélrique,

coefficient de frollement acier/bélon,

moment fléchissant réduit correspondant 4 un diagramme de déforma-
tions passant par les pivolts Act B A 'E.L.U. (pour les pivots B et C),
moment fléchissant agissant réduit a 'E.L.U.,

moment réduit de référence en flexion composéc correspondant A une
déformation nulle des aciers tendus,

moment fléchissant limite réduit 2 I'EL.U.,

momenl résistant béton réduit A 1'E.L.S.,

coefficient de Poisson ; effort normal réduit,
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O contraine de compression du béton,
T contramte hntite du béton comprmé a 'l 1.8,
a, contemnte de traction de ["acier,

s contramlie limite des acters tendus A I'E LS | REFERENCES
O, contrainte de cormpression des aciers, BIB LIO GRAPHIQU ES n

s 30 contrainte de compression équivalente des aciers comprimés (E.1.U.),

L contrainte tangente hmile,

T, contrainte d'adhérence moyenne,

Ty, contrainte d’adhérence limite, W

T, contrainie tungente convenuonnelic, , .

Ty contrainte tangente due iV, CHAPITRE 1 - NOTIONS DE RESISTANCE DES MATERIAUX

Tor cantrivule tangente due 4T, M. ALINGES el AL Coin, Résistance des Marériaux appliquée, Eyrolles, 1986
& diametre d'une barre d'acier,

o, diametre d'une barre d'acrer fongitudinale, CHAPITRE 2 - GENERALITES

&, diametre dune barre d"acier powr armatuges d'dme, Normie NEP 06 001 Je jun 1986,

L1 diamétre minimal des barres réabisant une secuon d'acier comprimée, Faseicule 61 - titre U du C.C TG - Conception, cateul o Spreuves dos ouvrages 4"t
TRV caellicients pour calcul des ancrages courbes, . ap ang gy -

W, coclticient de scellement, Liviet 2.01 d_u CPC. dea SNCL

W, 0, valeur de combinaison d’une action varmble. Regles NV6S,

w3, valews lidquente d’une action variable, Réples N84

W, 0, valeur quast perminente d’une action variable,

Q asre linntée par la ligne meyenne & mi-épasseur des parins d’une section CHAPITRES 2 A 14
creuse. Réglex BAEL. 91, Lyrolles, 1996
Vo Peronan et ) Rous . Maiinae du BAEL 91 erdes DT assoerds, Fviolies [99%
2ACAUTRES INDICES ET EXPOSANTS
CHAPITRE 1 - FLAMBEMENT

Ay mdices précddents, on peat adiomdie les sy tholes survanis |

PoFarsstl o] K Rosessos ef & forisser Tables d 'étan-bimuies wliene o oy o

Wy pow les efforts & gauche oo adione, . .
S héton arme, Byrolles. 971
I POUL U Aappun T o unge lavee i,
. . el N ' T ' » e ' T ' YR BN
A pour le sens parablele i x, AL Carra ct D Daviovicr Giaede pranguee d wideation des Kegtes B o o

Y pour le ~ens paralléle 4y,
max DOUL LN NI, CHAPITRE 13 = DALLES RECTANGULAIRES ,

min 0OUR U Mitnimum . P ' ra
! ' Abaques de UInspecteur général Picr:aun, document ACHEC

“surhgnage estublisé pour distnpuer les quanttés limites 3 1 éla-limite de service, P. Lururiux, Calenl des plagues rectangulaires minees aw moven des aboois

de M Ulnspectenr Gondral Prcracn, Gauthser-Villars

CHAPITRE 14 - DESCENTE DE CHARGES
Norme NEF P 06-001,

Fascicule 61 - titre I du C C.T.G. - Conception, caleul at épreuves des ouvrages d'ut




