Chapitre | : La flexion simple

1-Définition
Une poutre a plan moyen est soumise a la flexion simple si :

Elle soumise a I'action de force disposée symétriqguement par rapport au plan moyen.
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Les sollicitations se réduisenta:  Un moment fléchissant : Mz

Et un effort tranchant :Vy




2-Section rectangulaire :
2-1 sections sans armatures comprimées (E.L.U):

L'equilibre des efforts : Nst =N
) 4 0.4y q st be
h ) d Ast.Gst:O,8.y.b.Gbc
z L'équilibre des moments : My =Mz . z
— —1* N« Avec z=d-04.yet y= o.d

= z=d.(1-04. )

= My=08.a.d.b.on.d.(1-04 o)
=08.a.d2.b.on.(1-0,4 o)

= Mu=Ng.z=Ag.d.(1-04. a)

e Le moment réduit "y : My=08.a.d2.b.onc. (1-04. )

M
“—=08.a.(1-04 )
b.d2.o,.

o - M
On appellera cette quantite le moment réduit x, = bd? “—=08.a.(1-04 )
a%.0,,

Donc x, =08..(1-0,4 )

Dot : & =125 f1- 24, )
La valeur de o calculer a partir de cette équation permet de conaitre le pivot :

a < 0,259="Pivot A=¢s=10%0
o = 0,259 = Pivot A=p = 0,186



0,259< a < 1= Pivot B=¢pc =3,5%o0
oa=1=p =0,480

Détermination des armatures pour une section donnée :

— MU
YT
‘ N " a=1250-1-24,)
— On choisi comme origine de l'axe "z" le point d'application N :

«— D0 Mu = Nt . Z + Noc . 0
< NbcD 0.4y ; ‘ My =Ast. Ost. Z

Z=d-04y =d(1-04.0)
—b Ny

_ M,
Ao = 2.0,

Condition de non fragilité
Le choix de A, (section réelle) impose de prendre ¢n compte:
* A ZA ;
S u

* A, Z A =023bd f;/ [, (armature minimale pour respecter la condition de non-Iragilité);

nin
2-Dimensionnement a PELS
Hypothéses

Les principales hypothéses du calcul des sections en BA soumises au flexion simple aux ELS sont les

suivantes :
les sections planes restent planes,

il n’y a pas de glissement a I’interface béton-armatures,

le béton tendu est négligé,

>
>
> le béton et ’acier sont considérés comme des matériaux elastiques,
>
» T’aire des aciers est concentrée en son centre de gravité,

>

le coefficient d’équivalence n = Es/Evj est fixé forfaitairement a n = 15

obe = 0,6 . foos



Béton comprimé
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Section rectangulairs B. A.: conditions d'équilibre

* Equilibre des efforts normaux

Epm_t()\‘{ Fim l =
effort de compression =
du béton
———
N =
The
B oo
2

4

* Bras de levier (symbole z,)

« Equilibre des moments par rapport au C.d.G.
des aciers tendus

0, soit ; . -
. = f i
effort de traction ’wser = 2 M/A LF int }, soit
de I'acier moment . effort bras
. de flexion dc compression de levier
‘\Sl —_— — — —
N M = N, X z
scr be “1
Ag - Oy (1, - TN
Obe i :
M =0y = (( e (31
L \ i )

Z]zd-—

Notion de moment limite :
A de minimisé la quantité d’acier globalement mise en ouvre on peut limiter inférieurement la contraint

de traction des aciers a fe/ys.

Mu < My, c'est-a-dire

* Expressionde M . Avec (1) et (2) on obtient:

Y1 @
= "wsa:r o Ascr <055 3)
A= M s
s T =—
) "0y




On définit alors le moment limite ultime My, qui dépond de béton (fc28) ; I’acier (fe) ; y=Mu/Mser

Durée d’application des charges().

On détermine [y a partir des tableaux.
Mu < Hiu = Section sans armatures comprimeées
Mu > My = Section avec armatures comprimées

De la régle des 3 pivots nous savons que, quand le moment réduit " Jly " dépasse le moment réduit limite

" M ", le travail des armatures inférieures est trés faible, l'acier est donc mal utilisé. Plusieurs solutions
sont possibles :

- Changer les dimensions de la section (Augmenter b et h).

- Utilisation d'un béton qui a une grande résistance.

- Ajouter les armatures comprimeées.

2-2 sections avec armatures comprimées (E.L.U):

Mbu > Hiu

Meéthodes des sections fictives :

7 —

ASC

d
Ast

—Db

My = Mu1 + M2
Au=Au +Aw
La premiére section fictive (sans armature comprimée) devra équilibrer un moment My = puu . b . d2. oic
(Hou= piu)
La deuxieme section fictive (avec armature comprimée et sans béton) devra équilibrer un moment :
Mu2 = My -Mu1 (moment résiduel).
Les regles de B.A.E.L imposent la vérification suivante My, < 0,4 My
Ferraillage de la 1° section fictive

pbu = piu (tableau ou formule)

a=12501- f1-2u, )



Ferraillage de la 2°™ section fictive
Equilibre de la section

F=0 = Naw=Nsa2 (1)
SMiaz=0 = My-Ng (d-d’)- Ngyi2.0= 0
Mu-Ng (d-d)=0 (2)
Naw=A.0%s
Nsuo= Au2 . 05 (0s= felys)
Détermination de A’y :
(2) =>My= N'g (d-d)
Mup= A’y.0’s(d-d’) = A’y= My/ (d-d’) 6’
Détermination de Ay :
(1) >Nw=Nsaz = A’y.0’s= Ay . felys
= An=A’.0’%s

fe/'Ys

Détermination de 1’armature totale:

A=A+ Ap

Au =0.8 .Oly. bdf@ + ig . 0,5
felys felys

Vérification de condition de non fragilité

Le choix de A, (section réelle) impose de prendre en compte:
* A ZA ;
) u

* A, Z A =023bd f;/[, (armature minimale pour respecter la condition de non-Iragilité);

nin
Etat limite de service :

Il est nécessaire de vérifier a I' E .L.S que la compression du béton reste admissible ainsi que la traction
dans les armatures en fonction de la préjudiciabilité de la fissuration :

onc = 0,6 . fc28



. (2
la fissuration préjudiciable O, <min (g fe ; 110,/7. ftzgj

(1
la fissuration tres préjudiciable Oy <min (E fe ; 90,/7. ftzgj

1- Détermination des contraintes :

a- détermination de I'axe neutre :

Sbc GbC
A
o . N A .
Ast
L
Est Ot
<—b> déformation Contrainte

Par I'équilibre des moments statiques :
b.y. g 0. Ac. (-d)—n.Aq.(d-y)=0

b- détermination des contraintes :

Sous l'action du moment, la section se déforme jusqu'a obtenir un état de contrainte qui équilibre

le moment :
¥ Mi = Ms (moment de service)
Nous avons : Mp + Masc + Mast = Ms
|:|b+n.|st+n.|sc
b.x3
=73 D lezAc -dR gz Ag. (d-y)
) M. .x nM..(d =X
Alors les contraintes sont : Ope = IS et o :¥
O-bc -<O-bc o
Les vérifications sont : _ ¢E.L.S estvérifi é
Gst =< O-St

Si l'une ou les deux conditions ne sont pas Vvérifiée alors I'E.L.S n'est pas Vérifié.



Etat limite ultime pour une section en " T ** sans armature comprimée:
1 — Definition:

Les sections en T se rencontrent généralement dans:

les planchers batiments.

Les murs de souténements

Les tabliers des ponts.

- Les ouvrages ou ’on fait participer le hourdis a la résistance de la poutre.

< b, b : Largeur de la table
A I ] — ATA _ .
A ho h : hauteur total de la sectionen T
\ 4
g by h bo: Largeur de la nervure.
ho : épaisseur de I’hourdis
Y v
bo

Largeur de table(b) a prendre en compte dans les calculs

Le BAEL définit la largeur du débord a prendre en compte par la plus restrictive des conditions
suivantes :

* on ne doit pas attribuer une méme zone de hourdis a deux nervures différentes,
* la largeur en cause ne doit pas dépasser le dixieme de la travée, b=2(li/10) + bo

* la largeur en cause ne doit pas dépasser les deux tiers de la distance de la section considérée a ’axe de

I’appui extréme le plus proche. b=2(2/3x)+ bho

min(L,/10, {,/2)

min({,/10, /2)
Aretg 2/3

intermadiaire

deirvie

appui
appui

A 4




Calcul des armatures a Etat limite ultime

soit M;le moment équilibré par la table de compression bh, supposée entiérement comprimée

b,
M,=bh, fid - )

Nous pouvons avoir deux cas différents selon la position du diagramme des contraintes

1" cas
M, <M, c-a-d. 0.8y, <h, ou Vu < 1.25 h,

La table n'est pas entierement comprimée. La détermination des armatures sera identique a une section

rectangulaire (b x h).

2" cas

M,>M, c-a-d. 0.8y,>h, ou yu> 1.25h,

Section en T a considérer

Dans ce cas une partie de la nervure est comprimée. Le moment ultime est alors repris d'une part par les
débords de la table et d'autre part par I'ame de la poutre.

En décomposant la section en Té de la maniére suivante :

: 2]

< »
< | 4+—>

2. !
.

Sur les ailes(1) : une résultante de compression : Npy= (b-bo) ho.fou
Sur la nervure : une résultante de compression : Npy2= 00.0,8.01,. d.fyy

Sur I’armature tendue Au : résultante : Ng,= Ay . o5

Equilibre de la section

Fi=0 = Npu1t Npuz - Nsy = 0

(b-bo) ho.fou + 0.0,8.00. d-fpu - Au.os = 0 (1)

EMimu=0 = My~ Nsy2.0- Npya (d-ho/2) - Npy2 (d-0,4 a,d) = 0 2

-9-



Muy2= My- (b-bo).ho. (d-ho/2).fp, moment fictif
Et on a M= My- (b-by) My,

b

Myz- 0,8.04.00.0%.(1-0,4 oy )feu=0 (3)
Dol (2) =

(b-bo).hofpu.0,8.0.dfpu- Ay . 65s=0  (4)
Les sections en T se calculent finalement comme des sections rectangulaires de langueur (bo) soumises a
un moment fictif : My2= My- (b-bo) My
b
Condition de non fragilité
Le choix de A, (section réelle) impose de prendre en compte:
©.aEA

* A, Z A =023bd f;/ [, (armature minimale pour respecter la condition de non-fragilité);
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Vérification des sections en flexion simple a ’E.L.S
En ce concerne I’E.L.S vis-a-vis de la durabilité et I’exploitation de la structure les vérifications portent

Sur :

— Un état limite de compression du béton: o, <o

— Un etat limite d'ouverture des fissures : c <0,

5

avec ob : contrainte admissible en compression du béton,

os : contrainte admissible en traction de 1'acier.

- et un état limite des déformations qui se traduit par une limitation des fleches dans les pieces de B.A

(poutres ; dalles...)

Hypothéses de calcul 3 PE.L.S
 les sections droites restent planes apres déformation (hypothese
de Navier-Bernoulli),
* 1ln’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton,
* le béton tendu est néglige,

« [’aire des aciers est supposée concentrée en son centre de gravite
pourvu que |’erreur ainsi commise sur les déformations unitaires
ne dépasse pas 15% (ce qui est généralement réalisé en pratique),

* le béton et l'acier sont considérés comme des matériaux
linéairement élastiques,

» lerapport du module d'élasticité longitudinal de 1'acier a celui du
bétonest: n=15

-11 -



1) Dispositions générales

On peut admettre (Article B.6.5.1) qu'il n'est pas indispensable de procéder au
calcul de fléches si les trois conditions suivantes sont vérifiées:

h [ M, avec :
7 2max (75 Mn) ~h = hauteur de la poutre
XA 42 ‘ { = portée de la poutre
bud < f (foen MPa) M, = moment maximal en travée
| < M, = moment dans la travée considérée
et €<8m isostatique
b, = largeur de la nervure

\_d = hauteur utile de la poutre

S1 ces conditions ne sont pas verifiees, on procede a I'évaluation des fleches.

2) Evaluation des fléches

* Le calcul des déformations globales doit tenir compte des phases successives de construction et des
différentes sollicitations exercées.

* Pour la conduite du calcul, on distingue deux cas suivant que la piece est fissurée ou non.

* Dans le cas des planchers, on procede a I'évaluation des fleches suivant l'article B.6.5.2.

3) Valeurs limites des fleches

Les valeurs limites des déformations qui peuvent résulter des
conditions particuliéres d'exploitation de I'ouvrage sont fixées par le
cahier des charges.
Dans le cas de batiments courants, il est par exemple admis que :
—  pour les éléments reposant sur deux appuis ou plus, les fleches
sont limitées a :
{

% si [(<5m

x

{
x  0.005+ 1000 si {>5m (lafleche et la portée sont exprimées en metre)

— et pour les éléments en console, elles sont limitées a :

x = si (<2 m
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