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Chapitre | Les uniteés

1 Unités utilisées
1.1 Les unités fondamentales

Les unités utilisées dans systéme international sont (S.1.) sont:

a - pour les longueur (L):
- Le métre (m);
- Le centimétre (cm).

b - pour les forces:
- Le NEWTON: N;
- Le KiloNewton: kN;
- Le MégaNewton: MN.,

1.2 Les unités dérivées

- Le PASCAL: Pa;
- Le Méga PASCAL: MPa.

1.3 Multiples et sous multiples

- da = 10 fois (déca);
- h =100 fois (hecto);
- k = 1000 fois (kilo)
- M = 10° fois (méga).

Exemples:
-1daN =10 N;
-1 kN = 1000 N;
-1 MN =10°N;
-1 MPa = 10° Pa.

1.4 Equivalence avec d'autres systemes d'unités
1.4.1 Pour les masses

- Kilogramme;
- Tonne: 1t =1000 Kg;



1.4.2 Pour les forces

- Newton: N;

- Kilogramme force: 1 kgf =9,81 N~ 10 N;

- Tonne force: 1 tf = 1000 kgf =~ 10000 N;
100 tf = 1 MN.

1.4.3 Pour les contraintes
- 1 bar = 1 kgf/cm?;
- 10 kgf/cm® = 10 bars ~ 1 Mpa;

-1 N/mm?® =1 Mpa;
- 1 tf/m? = 10000 N/m? = 0,01 Mpa.

1.5 Syntheses
Unités utilisées en béton armé :
- Longueur en métres et centimétres: 1 cm = 10 m;

- Forcesen kN eten MN: 1 MN =100 tet 1 kN =100 kg;
- Pression et contraintes en MPa: 1 MPa = 10 bars.



Chapitre Il Caracteéristiques des matériaux Acier et Béton

2.1 Le béton
2.1.1 Constitution du béton

Un béton est constitué de:

- Des granulats naturels: sables, gravillons;
- Des liants normalisés: ciments artificiels;
- D'adjuvants éventuels;

- D'eau de gachage.

Il durcit dans l'air et dans I'eau.

Il est caractérisé par:

- Sa résistance élevée en compression simple;
- Sa faible résistance a la traction, 12 a 15 fois moins qu'en compression;
- Son poids volumique: béton non armé 22 kN/m?®, béton armé 25 kN/m?;
- Son coefficient de dilatation thermique: 10°.

2.1.2 Résistance caractéristique
2.1.2.1 Résistance a la compression

Un béton est défini par sa résistance a la compression a I'age de 28 jours f_,

en MPa.

Cette caractéristique est mesurée par Compression axiale des éprouvettes
cylindriques de 16 cm de diamétre et 32 cm de hauteur, soit de 200 cm® de
section (figure 2.1).

B=1bcm

IJh 32cm
3 =200 cm?2

Figure 2.1 Dimensions de I'éprouvette



Lorsqu'on possede des mesures de resistance en nombre suffisant (f), la
résistance caractéristique f; est définie a partir de la résistance moyenne fgr, et

de I'écart type S par:

f.o=f. —ks (2.1)

cj cjm

Ou :

fim=— (2.2)

s=\- (2.3)

N : nombre d'essais;
f: résistance a la compression a j jours.

Les recommandations C.E.B.-F.I.P. préconisent la valeur k=164 sans tenir
compte du nombre d'essais.

La résistance du béton a la compression f; a j jours en fonction de f,5 est
donneée par:

- Pour j=<28 jours on a les formules suivantes:

fcj :m foos pour f s <40MPa (2.4)

f, :m fozs pour f.,s =40MPa (2.5)
- Pour j=28 jours:

fcj = f028 (26)
- Pour j>28 jours:

fy =110 f.,, @7)



Le rapport entre fet ., estdonné par le tableau 2.

Age du béton (jours) 7 14 |21
f; f.,s<40MPa | 0,66 | 0,85 | 0,95
feog f.s>40MPa | 0,87 | 0,95 | 0,98

Tableau 2.1 Rapport entre f; et f .

2.1.2.2 Résistance a la traction

Les résistances caracteristiques en traction f; peuvent aussi étre determinées
par essais (figure 2.2):

- par I’essai de traction par flexion;
- par I’essai de fendage ou essai brésilien.

lp Eprouvette
cylindrique P
| | 2 p
@) @) f,= —oh
Eprouvette 4x4x16
h hauteur de I’éprouvette
(|) a | a | a (,) O diamétre de I’éprouvette
| | | |
4a P
(@ (b)

Figure 2.2 Résistance a la traction du béton
(a) Essai de traction par flexion
(b) Essai de fendage

La résistance a la traction du béton a j jours est égale a:
f;=0,6+0,06 f; pour f_;<60MPa (2.8)

fy =0,275 f ;"> pour 60< f_,, <80MPa (2.9)

Lorsqu'on ne posséde pas des essais en nombre suffisant, le reglement admet
pour des bétons courants, les valeurs des résistances caracteristiques f,,
données par le tableau 2.2

En fonction de la classe et du dosage des ciments on peut dresser le tableau
des résistance admises:



Dosage du ciment en kg/m? suivant:
les conditions de fabrication
La classe du ciment: 45 ou 55 MPa

Résistances caractéristiques
du béton en MPa
a 28 jours d'age

fo0g fire Conditions courantes (C.C.) | Auto-contrdle surveillé (A.S.)
Classe 45 Classe 55 Classe 45 Classe 55

16 1,56 300 - - -

20 1,8 350 325 325 300

25 2,1 1) 375 400 350

30 2,4 Non admis Q Q @

(1) Cas a justifier par une étude appropriée.

Tableau 2.2 Résistances caractéristiques du béton

2.1.3 Fluage et déformations longitudinales

Si une éprouvette est chargée en compression, en maintenant constant le
chargement pendant une longue durée, une déformation instantanée apparait.
Puis au cours du temps, la déformation s'accroit et se stabilise au cours d'une
période comprise entre 3 et 5 ans (ce phenomene est appelé fluage du béton).
La valeur de cette déformation, appelée déformation différée ¢, . Elle dépend
de plusieurs parametres:

- La composition du béton;

- L'age du béton lors de la mise en charge;

- La valeur de la contrainte appliquée.

Dans les cas courants, cette déformation (&,) est voisine de deux fois la

déformation instantanée. La déformation totale &, d'environ, trois fois la
déformation instantanée.

&

Figure 2.3 Déformation de fluage

Sauf dans certains cas (ponts construits par encorbellements successifs par
exemple), seules les déformations instantanées et finales (au temps infini)
intéressent le projeteur.

- La déformation instantanée est celle observée lors de I'application de courte
durée des charges permanentes;

- La deformation différée est celle observée au bout de 3 a 5 ans sous l'action
des charges permanentes.



Par conventions, une charge est considerée instantanée (donc ne provoquant
pas une déformation différée) si la durée d'application est inférieure a 24
heures.

Pour la commodité des calculs, il est admis que le béton se comporte comme
un matériau élastique possédant 2 modules d'élasticité:

- Un module instantané E;; =110003/ f; E; et f; en MPa (2.10)
1
- Un module différé: E, =§11000§/ fy (2.11)
f

¢

0 € 3¢ Epc

Figure 2.4 Module de déformation longitudinale du béton

Ce diagramme représente la loi de Hooke, les contraintes sont proportionnelles
aux déformations relatives:

fg =Ej & (2.12)

Le fluage du béton doit étre pris en compte dans tous les calculs ou I'élément
en béton armé est soumis a des efforts de compression (résistance au
flambement, effet de second ordre).

Les modules de déformations en fonction de f_,5sont données par le tableau 3.

f, (MPa) |16 20 25 30 40
E. (MPa) | 27718 | 29859 | 32164 34180 | 37619
E (MPa) |9239 |9953 | 10721 11393 | 12540

Tableau 2.3 Module de déformations du béton

2.1.4 Module de déformation transversale — coefficient de poisson

La valeur du module de déformation transversale est donnée par la formule:



G= E
2(1+v)
Le coefficient de Poisson v est pris égal a 0,2 pour le calcul des déformations

eta 0 pour le calcul des sollicitations.
Pour le calcul des dalles on prendra v=0,20 pour les justifications aux états

limites de service (béton non fissuré) et v=0 pour le calcul aux états limites
ultimes (béton fissuré).

(2.13)

-
<
o il ikl - At
I , V=-—
. : ! Al
20 1
< I : Al raccourcissement longitudinal
-
1
: : At gonflement transversal
! I
L a

R
t+At
I |

Figure 2.5 Coefficient de poisson

'

2.1.5 Retrait du béton
Le béton en séchant se rétracte. Son retrait est connu et dépend de
I'environnement. La déformation due au retrait est:

15.10™* danslesclim ats trés humides

2.0.10™ enclim at humide
- 74 = 7 7

e=—=13,0.10" enclim attempéré sec (2.14)
4,0.10™* enclim atchaud et sec

15,0.10 enclimattréssecet désertique

Remarques:

- Pour limiter les effets du retrait dans les dalles de grandes dimensions, la
phase de bétonnage s'effectue parfois en laissant des lacunes de coulage qui
seront coulé plusieurs semaines plus tard, une fois I'essentiel du retrait
effectué;

- Dans les dallages des joints (parfois scies) sont réalisés pour que les fissures
de retrait se trouvent localisés en fond de joint, et donc invisibles (figure 2.6).



Figure 2.6 Joint de retrait

2.2 L'acier

Les barres utilisées sont définies par leur diamétre nominal @.

Les diamétres commerciaux des barres indépendantes sont (en mm):
6-8-10-12-14-16-20-25-32-40

En barres droites, les longueurs courantes de livraison sont comprises entre 12

et 18 m.

@ Pér. nominale Section (cm?) Poids
(mm) (cm) 1 barre | 2 barres | 3 barres | 4 barres | 5barres | (kg/m)
6 1,88 0,28 0,56 0,85 1,13 1,41 0,222
8 2,51 0,50 1,00 1,51 2,01 2,51 0,395
10 3,14 0,78 1,57 2,35 3,14 3,93 0,616
12 4,77 1,13 2,26 3,39 4,52 5,65 0,888
14 4,40 1,54 3,08 4,62 6,15 7,70 1,208
16 5,03 2,01 4,02 6,03 8,04 10,05 1,579
20 6,28 3,14 6,28 9,42 12,56 15,71 2,466
25 7,85 491 9,82 14,73 19,63 24,54 3,854
32 10,05 8,04 16,08 24,13 32,17 40,21 6,313
40 12,57 12,57 25,13 37,70 50,26 62,83 9,864

Tableau 2.4 Caractéristiques des aciers pour béton armé

On trouve plusieurs aciers suivant leur nuance et leur état de surface:

- Les aciers ronds lisses bruts de laminage. Dénomination FeE215 ou FeE235;
- Les barres a haute adhérence par laminage a chaud (HA) FeE400 ou FeE500;
- Les fils a haute adhérence obtenus par laminage a chaud et écrouissage ou
laminage a froid;

- Les treillis soudés formés de barres ou de fils lisses ou a haute adhérence.

2.2.1 Caractéristiques mécaniques
Les caracteéristiques servant de base aux justifications sont:
- La limite d'élasticité garantie f,, définie en MPa.

Types Nuances f, (MPa)

Ronds lisses FeE215 215
FeE235 235

Haute adhérence (H.A.) | FeE400 400
FeE500 500

Fils HA FeTE500 | 500

Fils tréfilés TSL500 500

Tableau 2.5 Caractéristiques des aciers



Le module de deformation longitudinale de I'acier Es = 200 000 MPa,;
- La masse volumique de l'acier est 7850 kg/m®.

Le diagramme contraintes déformations est le suivant:

w §

tel ..

- 10 % - fe /E. (Y Allongement | £

Raceowrcissement fe /E, 10 %

¥

Figure 2.7 Diagramme contraintes deformations de l'acier

7, est un coefficient de sécurité égal a (voir paragraphe 3.4):
- Combinaisons fondamentales  y, =115;
- Combinaisons accidentelles 7, =1,00

Les coefficients de fissuration et de scellement sont:

types Coeff. De fissuration n | Coeff. De scellement y
Ronds lisses 1,0 1,0
HA 1,6 1,5
Fils H.A. @<6 mm 1,6 15
Fils HA. @>6 mm 1,3 15

Tableau 2.6 Coefficients de fissuration des aciers

2.3 Dispositions des armatures

2.3.1 Terminologie

Pour une section droite en béton armé on utilisera la terminologie suivante:
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1ot } Lits

< eme |t

supérieurs
<+—— Armature d’ame
< 3&me |jt .
<—— Q¢me |It} Lits
- 1er lit inférieurs

‘ ‘ ‘ ‘ Files verticales

Figure 2.8 Disposition des armatures

2.3.2 Dispositions géométriques

Les barres d'aciers doivent étre placées de facon symetrique dans une section.
Les armatures du second lit doivent étre placées au dessus du premier lit. Si

Non Non Non
S e e
Non i Non
O o o0 @ T
| ®@oeee®| o ® e

Dans le sens des fléches, les
diameétres ne doivent pas
augmenter

Figure 2.9 Dispositions géometriques des armatures
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2.3.3 Enrobage

C'est la distance du nu d'une armature a la paroi la plus proche.

TC

Figure 2.10 Enrobage des aciers

Avec :
c=Max(e, ¢,1cm)

Et

5cm ouvragesa la mer ou exp 0sés aux embruns
3cm parois non coffrées soumises a des actions agressives,

e= parois exp 0sées aux int empéries, aux condensations ou en contact avec un liquide,

ouvragesa la mer avecbéton protegé par un procéde efficace
lcm parois situées dans des locaux clos et couverts, non exp 0sés a des condensations.
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Chapitre 111 Les états limites - Sollicitations et combinaisons

3. Notion d'état limite

Une structure en béton bien congue doit atteindre plusieurs objectifs:

* L'ossature ne doit pas s'effondrer * L'ensemble doit rester en équilibre lorsque
des charges sont appliquées;

* Le béton et l'acier ne doivent pas se rompre;

* Les ¢léments ne doivent pas flamber.

 La structure doit étre durable » Limitation de lI'ouverture des fissures.

* La structure ne doit pas se déformer | « Limitation des fleches
excessivement

3.1 Définition des états limites

Un état limite est celui dans lequel une condition requise d’une construction
ou d’un de ses éléments est strictement satisfaite.

Il existe deux états limites.

3.2 Etats limites ultimes

IIs mettent en jeu la sécurité des personnes et des biens.
IIs correspondent a l'atteinte de maximum de la capacité portante de la
construction ou de ses éléments avant dépassement par:
- Perte d'équilibre statique;

- Rupture des sections par déformation excessive;

- Instabilité de forme (flambement);

- Mécanisme de rupture.

On utilisera donc des lois de type rupture.

3.2.1 Diagramme contraintes-déformations

Pour les vérifications a I'ELU on utilise pour le béton un diagramme non
linéaire dit "parabole rectangle”.

13




C

0.85f,

fi =— "9 |
bu B
07y,

-~

08 g, =35.107  €pe

Figure 3.1 Relation contraintes déformations pour le béton

Avec y, coefficient de sécurité du béton égal a:
- Combinaisons fondamentales  y, =15
- Combinaisons accidentelles 7, =115

Et 8 fonction de la durée de la charge égal a:

Durée > 24 h 2d4h> ...... >1h < 1lh
0 1,0 0,9 0,85

Tableau 3.1 Valeurs de 4
3.3 Etats limites de service
IIs correspondent a des critéres dont le non respect ne permet pas a I'élément
d'étre exploité normalement ou compromet sa durabilité. 1l existe trois états
limites de service: la compression du béton et I'ouverture des fissures et les
déformations.

3.3.1 L"état limite de service vis-a-vis la compression du béton
La contrainte de compression du béton est limitée & o,,.=0,6 f.

3.3.2 L'état limite de service d'ouverture des fissures
On limite les fissures, pour la durabilité et la sécurité des ouvrages.

3 cas peuvent se présenter:
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Fissuration peu préjudiciable: dans ce cas, il n'y a pas de limite spécifique
pour la contrainte de traction de l'acier.

- Fissuration préjudiciable: lorsque les éléments de structure sont soumis
aux intempeéries, a des condensations ou peuvent étre alternativement noyés ou
immerges en eau douce. Dans ce cas on limite la contrainte de traction des

armatures a;

o, =¢ (3.1)
Avec:
i [213T,
==MIM Max(05 £,:110 7 T, ) (3.2)

f, =500 Valeurs de &
fCj ftj n=10 n=16
20 | 1,80 | 250,0 | 250,0
25 | 2,10 | 250,0 250,0
30 | 2,40 | 250,00 | 250,0
35 | 2,70 | 250,00 | 250,0
40 | 3,00 | 250,00 | 250,0

Tableau 3.2 Valeurs de & pour f,=500MPa

f, =400 Valeurs de &
fy f, n=10 | n=16
20 | 1,80 | 200,0 | 200,0
25 | 2,10 | 200,0 | 2016
30 | 2,40 | 200,00 | 215,6
35 | 2,70 | 200,00 | 228,6
40 | 3,00 | 200,00 | 241,0

Tableau 3.3 Valeurs de & pour f, =400 MPa
- Fissuration tres préjudiciable: lorsque les éléments de structure sont
exposes a un milieu agressif (eau de mer, atmosphére marine, gaz ou sols

corrosifs) ou lorsque les éléments doivent assurer une étanchéité. Dans ce cas,
on limite la contrainte de traction des armatures a:

o, =08¢ (3.3)
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f, =500 Valeurs de o,
f f n=1,0 | n=16

cj tj
20 | 1,80 | 200,0 200,0
25 | 2,10 | 200,0 200,0
30 | 2,40 | 200,00 | 200,0
35 | 2,70 | 200,00 | 200,0
40 | 3,00 | 200,00 | 200,0

Tableau 3.4 Valeurs de o, pour f,=500MPa

f, =400 Valeurs de o,
f f n=1,0 | n=16

¢ tj
20 | 1,80 | 160,0 160,0
25 | 2,10 | 160,0 161,3
30 | 2,40 | 160,00 | 172,4
35 | 2,70 | 160,00 | 1829
40 | 3,00 | 160,00 | 192,80

Tableau 3.5 Valeurs de o, pour f,=400MPa

3.3.3 L'état limite de service de déformation

On doit vérifier que les éléments n'accusent pas une fleche excessive pour la
bonne tenue des revétements scellés, des cloisons et des plafonds.

3.4 Les actions et sollicitations — Les combinaisons

3.4.1 Les actions

3.4.1.1 Terminologie

On appelle une action toute cause produisant un état de contrainte, par
exemple une charge sur une construction telle que le poids de la construction,
le vent, etc., sont des actions.

Ces actions sollicitent I'ouvrage qui les recoit par des forces ponctuelles,
linéaires et réparties.

Les actions sont réglementées et normatives : A.3.1 Annexe D du BAEL 91.

3.4.1.2 Les actions reglementaires
Les actions sont classées en trois catégories:
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1. Les charges permanentes (G)

Une action est dite permanente quand elle est appliquée a lI'ouvrage avec la

méme intensité pendant toute la durée de vie de la construction:

- Poids propre de la construction;

- Poids des éléments secondaires fixes (revétement de sol, cloisons, etc.);

- Poids des équipements fixes;
- Poids des remblais de terre.

Matériau Poids volumique
(KN/m°)
Béton coulé sans damage 21
Béton coulé damé 22
Béton vibré 23a24
Béton poncé 5a12
Béton de laitier 13a18
Béton de machefer 11a16
Béton cellulaire 3a22
Béton caverneux 14219
Béton de pouzzolane 12216
Mortier de chaux 17
Mortier de ciment 20
Mortier de platre 12214
Béton armé 25
Tableau 3.6 Poids des bétons et des mortiers

Matériau Poids volumique
(kN/m®)
Acier 78,50
Fonte 72,50
Alluminuim 27,50
Bronze 86
Cuivre 88
Etain 75
Plomb 114
Zink 72
Tableau 3.7 Poids des métaux
Matériau Poids volumique
(kN/m®)
Chéne 8
Hétre 7
Pin 6
Sapin 55
Contreplaqués 2a5
Isorel isolant 2a6
Isorel mi-dur 8al10
Isorel dur 11

Tableau 3.8 Poids des bois
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Matériau

Poids volumique
(kN/m?® sans enduit)

Sable ou argile sec

14316

Sable ou argile humides 17a18
Sable ou argile trés humides 19220
Gravier sec 16218
Gravier humide 17a19
Laitier 10a15
Terre végétale 12413
Terre graveleuse 13a15
Terreau 8a9
Tourbe seche 5a5,5
Tourbe humide 7a8
Déchets de carriere 15a17
Machefer 8al0
Pouzzolane 9all
Pierre ponce 439
Chaux 8a9
Ciment 10a11
Platre 12a13
Craie 12a13
Houille 10a13
Anthracite 13a14
Coke 35a4

Tableau 3.9 Poids des matériaux grenus

Matériau

Poids volumique
(kN/m?® sans enduit)

Macgonnerie en moellon

23

Magonnerie en brique pleine 19
Maconnerie en briques perforées 13
Macgonnerie en briques creuses 9
Maconnerie en blocs de béton
- Blocs pleins en granulats lourds 21
- Blocs creux en granulats lourds 13
Maconnerie en pierre de taille 27

Tableau 3.10 Poids des magonneries
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Matériau Poids volumique
(kN/m? sans enduit)

Mica 25a 30

Amiante - ciment 18420
Caoutchouc pur 9a10
Caoutchouc traité 11a14

Verre 23225

Bitume 9a12

Briques 17a 20

Liége 10a40

Paille 06al

Papier 7a12

Sciure de bois seche 40 a 60

Matiéres plastiques 10a 14

Tableau 3.11 Poids pour matériaux divers

3.2 Les actions variables (Q,)

Une action est dite variable quand elle est appliquée a l'ouvrage avec une
intensité qui peut varier légerement mais qui s'applique avec une durée courte

par rapport aux charges permanentes.

On trouve les actions d'exploitation, climatiques, dues a la température et

actions appliquées en cours de construction.

Nature du local Charges
(kN/m?)
Logements y compris combles aménageables 1,5
Bureaux, salles de réunion avec tables 2,5
Circulations et escaliers 2,5
Salles de conférences < 50 m* 3,5
Salles de conférences > 50 m*, boutiques, dalles de dance | 5,0
Zone de dépot 3,5
Halles diverses (gares, etc.) ou le public se déplace 4,0
Balcons 3,5046,0
Garages et parcs de stationnement voitures légeres 2,5

Tableau 3.12 Valeurs des surcharges

Dégressions des charges d'exploitation

Pour le calcul des descentes de charges, il est possible d'effectuer des
dégressions des charges d'exploitation pour les batiments a usage d'habitations
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et grand nombre de niveaux. En effet statistiguement, il est fort improbable
que tous les étages soient chargés simultaneément au maximum.

A partir du 2°™ étage en partant du haut de batiment on retire 10% de charge
d'exploitation par étage jusqu'a 50%. Ensuite pour les autres étages on
plafonne les charges d'exploitation a 50% de leurs valeurs.

s Charges identiques Charges différentes
Q, Q=Q,=Q;=...=Q,=Q Qi
Zo =Q 20=
. >, =0 +Q >, =Q+Q
Qs >, =Q,+19Q > =Q,+095(Q,+Q,)
> =Q,+27Q >, =Q,+0,90(Q, +Q, +Q,)
s —— >, =Q,+34Q > =Q, +085(Q, +Q, +Q, +Q,)
::::::’Q:,,-’ > =Q, {(%Tan} Zn:QO+K32+;]]Z::Qi}
Pourn>5 Pourn>5

Figure 3.2 Dégressions des charges

Les actions climatiques

Elles sont définies par les regles neige et vent DTU P06 — 002 et
DTU P06 — 006.

Les actions dues a la température

Ces actions correspondent a des effets de dilatation ou de retrait dus a la
différence de température entre le jour et la nuit par exemple.

Les actions en cours d'exécution

En fonction de la technologie utilisée pour la construction, des phases
provisoires peuvent engendrées des appuis ou des chargements différents de la
construction finale.

3.3 Les actions accidentelles (F,)

Ce sont les séismes, le feu, choc de véhicule, etc.
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Les sollicitations

Les sollicitations sont les effets provogques en chaque endroit de la
construction par les actions. Elles sont exprimées sous la forme de grandeurs
classiques de la RDM:

- Effort normal;

- Moment fléchissant;

- Effort tranchant;

- Moment de torsion.

Pour chaque action, il y a en tout point des torseurs de sollicitations.
3.4.3 Les combinaisons

3.4.3.1 Notation

G valeur probable d'une charge permanente;

G... ensemble des actions permanentes défavorables;

G,,, ensemble des actions permanentes favorables;

Q, I'action variable dite de base;

Q, valeur de combinaison d'une action variable d'accompagnement
(i>1);

W action du vent définie par les regles Neige et vent ;
0 action de la neige;

S
F,  valeur nominale de I'action accidentelle

3.4.3.2 Combinaisons d'actions aux ELU

Les combinaisons ELU fondamentales:

1’356max +Gmin +7/Q1 Ql +Z 7/Qi Qi (34)

i>1
701 =195 dans tous les cas non visés ci-dessous;
701 =133 pour les charges routiéres citées a I’article 9 (charges militaires)
et 10 (charges exceptionnelles) du titre 11 du fascicule 61;
7o1=L6 pour les autres charges routieres;
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(0,8 action de température

1,3 action du vent

Yo =112 vent et/ou neige

1,04 charges d'exp loitation (constructions courantes)

11,3 charges d'exp loitation (aires de stockage, archives, salle de spectacles)

4.3. 3 Combinaisons d’actions pour situations accidentelles

Grax T Gin +Fa "‘Z 7a Q; (3.5)

i>1
7 =0,5 pour I’action de la température;
Pour les autres actions la valeur doit étre précisée par les textes
réglementaires.

4.3.4 Combinaisons d'actions aux ELS

Combinaisons ELS

G +Gpin +Q; +Z;, Vo Q (3.6)
0,8 action de température

1 action du vent

v, =410,9 vent et/ou neige

0,8 chargesd'exp loitation (constructions courantes)

1 charges d'exp loitation (aires de stockage, archives, salle de spectacles)
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Chapitre IV Association Acier - Béton

4.1 L'adhérence

L'adhérence designe I'ensemble des forces de liaisons et de frottement qui
s'opposent au glissement des armatures par rapport au béton qui les enrobe.
Ainsi sous l'action de la force de traction dans la barre d'acier des contraintes
de cisaillement se développent et tendent a créer un céne d'arrachement du
béton incliné a 45°.

Cone d'arrachement g

Figure 4.1 Développement des contraintes de cisaillement

La contrainte d'adhérence moyenne a pour valeur:

_F
s _72'—¢|
Sur la longueur d'un ancrage la contrainte d'adhérence est supposée constante.
Sa valeur limite est donnée par:

7, =06y f (4.2)

4 (4.1)

L'efficacité d'une barre du point de vue de I'adhérence est caractérisée par son
coefficient de scellement v, tel que:

v, =10 pour les barres ronds lisses;
v, =15 pour les barres a haute adhérence (HA).

23



Le tableau suivant donne les valeurs de r_, pour les bétons courantes.

f.,, (MPa) 200 25 30 35 40
f, (MPa) 18 21 24 27 3
T, v, =10 11 1,3 14 16 18
T, v, =15 24 28 32 36 4

Tableau 4.1 Valeurs de 7,
4.2 Les ancrages droits

4.2.1 Longueur de scellement droit
Une barre est dite ancrée en un point A quand I'effort axial F, qu'elle supporte

en ce point peut étre intégralement transmis au béton par adhérence sur la
longueur | .

On appelle longueur de scellement droit |, la longueur nécessaire pour
assurer sous contrainte d'adhérence limite soit 7z, =7, l'ancrage totale d'une
barre droite tendue, c'est-a-dire la transmission au béton d'un effort axial
correspondant a une contrainte dans la barre égale a f,, cette longueur doit
donc étre égale a:

2
T
|:A :T¢ fe =Ty 7T¢Is (43)
Donc:
of
|, = e
> 4r, (4.4)
[ /s
[ —> Fa
Barre scellée A
F

Figure 4.2 Longueur d'ancrage droit
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4.2.2 Valeurs forfaitaires

Acier HA FeE400 I, =40¢
Acier HA FeE500 I, =50¢
Ronds lisses |, =50¢

4.3 Les ancrages par courbures

4.3.1 Les ancrages courbes

Dans le cas d'un ancrage courbe, il faut vérifier que la longueur développee de
I'ancrage est bien suffisante pour "sceller” la barre dans le béton.

Le développé est fait de 3 trongons:

Des longueurs |, et I, et une partie courbe BC:

Figure 4.3 Ancrage courbe

En faisant travailler le scellement a sa limite de glissement 7, =7, on peut
trouver les variations d'effort repris:

EnB: Ngy=74l 7, (4.5)
EnD: Np=z4gl,r, (4.6)

Dans la partie circulaire la contrainte d'adhérence ultime 7, a la méme valeur
que celle définie pour les ancrages droits. Le coefficient de frottement acier-
béton est pris égal a 0,4 et on en déduit la relation:

N.=aNg;+prorr 4.7
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AVeC:

e%40 _1
0,40
a=e" et = 4.8
p 0,4 (4.8)
Le tableau suivant donne les valeurs de « et g en fonction de lI'angle o:
z z z z 2z | 3z | 57 d
0 6 4 3 2 3 4 6
30° 45° 60° 90° 120° 135° 150° 180°
a 1,23 1,37 1,52 1,87 2,31 2,57 2,85 3,51
Jij 0,58 0,92 1,30 2,19 3,28 3,92 4,62 6,28

Tableau 4.2 Valeurs de « et g pour ancrages courbes

Compte tenu des relations précédentes, on peut trouver l'effort de traction
pouvant étre repris par les longueurs de scellement:

N, =zdz,, (al,+Br+l,) (4.9)
On sait que la barre est totalement ancrée, si l'effort N, =7z ¢l 7,
| étant la longueur de scellement développé.
On en déduit:

al, +1, =1, gr (4.10)

Pour les crochets courants, on trouve les formules et coefficients suivants:

0 a B al,+1, =l - Br

90° 1,87 219 | 1871, +l,=I.—219r
120° 2,31 328 | 231l +1,=I_—328r
135° 2,57 392 | 2571, +1,=1_—392r
180° 3,51 6,28 | 351, +1,=I_—6,28r

Tableau 4.3 Valeurs de « et S pour crochets courants
4.3.2 Les crochets normaux

A défaut de calcul précis, on peut admettre qu'un crochet normal est
totalement ancré si la longueur d'ancrage |, mesurée hors crochet est au moins
égal a:

I, =0,61, pour les barres lisses en acier doux;

I.=0,41 pour les HA.
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Barres & haute adhérence

Ronds lisses

Figure 4.4 Crochets normaux

4.4 Les recouvrements de barres

Pour les barres droites tendues: |, =1,
Pour les barres droites comprimées: |, =0,601
Pour les barres a crochets: |, =I,

Figure 4.5 Recouvrement des barres
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Chapitre V Calcul des tirants

5.1 Définition

Une piece en béton armé est sollicitée en traction simple lorsque les forces
agissantes sur la section ont une résultante N qui met en traction la section
droite.

Figure 5.1 Définition de la traction simple

5.2 Condition de non fragilité

Une section non fragile vis a vis des contraintes de traction est une section
tendue ou fléchie telle que s'il y a fissuration du béton la contrainte maximale
dans les aciers est la limite d'élasticité de I'acier

Le béton tendu sera négligé car on le considere fissuré. Une fois le béton
fissure, ce sont les armatures qui doivent reprendre la sollicitation extérieure.
Si au moment de la fissuration, les armatures sont déja plastifiées, on ne
dispose que de peu de sécurité: tres rapidement les déformations dans les
armatures vont atteindre les limites imposées et la rupture peut étre brutale.

La sollicitation provoquant la fissuration du béton ne doit pas entrainer le
dépassement de la limite d'elasticité dans lI'acier (BAEL art. A.4.2).

Cette condition se traduit par:
Af,>Bf,, (5.1)
Avec:

A Aire totale des armatures;
B : Aire de la section droite de béton;

f,: Limite d'élasticité de l'acier;
f..5: Résistance caractéristique a la traction.
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Les pieces non fragiles auront des fissures qui auront des ouvertures faibles.
Les pieces fragiles auront peu de fissures mais d'ouverture importante pouvant
amener une rupture brutale

A partir de la condition de non fragilité, on peut déterminer la section de béton
une fois A calculé:

BSAfe

(5.2)

t28

5.3 Dimensionnement des armatures
5.3.1 Calcul a I'ELU

Dans le cas de traction pure, les armatures subissent un allongement de 10%o,
correspondant a une contrainte:

f
%=f~ (5.3)
Avec:
7, =115

La section totale des armatures doit satisfaire I'inégalite:

NU
A=G (5.4)

5.3.2 Calcul a I'ELS

La contrainte limite o,dépend de I'exposition de I'€lément calculé et donc du
statut de la fissuration qui peut étre:

- Peu nuisible ou peu préjudiciable;

- Préjudiciable;

- Tres préjudiciable.

La section totale des armatures doit satisfaire I'inégalité :

&=GS (5.5)
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5.3.3 Choix des sections d'armatures

La section d'armatures a retenir est:

A=Max(A,, A,) (5.6)

5.3.4 Etat limite déterminant

Fissuration peu nuisible ELU
Fissuration préjudiciable ELU ou ELS
Fissuration trés préjudiciable ELS

5.4 Vérification des contraintes
Dans le cas de fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable, il peut étre utile
apres le calcul aux ELU de Vérifier les contraintes aux ELS:

N, —
O-SZTSGS (57)

A Correspond aux aciers réels.
5.5 Dimensionnement de la section du béton

Dans le cas ou la section de béton n'est pas déterminée, on commence par
calculer la section d'aciers aux ELU ou aux ELS.
Une fois la section A déterminée on en déduit le diamétre @ des barres et le
nombre de barres nécessaires, en choisissant :

¢>6mm en cas de fissuration préjudiciable;

¢>8mm en cas de fissuration tres préjudiciable.

Bien que n'intervenant pas dans le calcul, la section B de béton ne peut étre
choisie de fagcon quelconque, elle doit satisfaire les conditions de non fragilité:

B¢ (5.8)

t28

5.6 Armatures transversales
Diametres minimaux:

¢>6mm en cas de fissuration préjudiciable;
¢>8mm en cas de fissuration trés préjudiciable.

Espacement :
Zone courante: S, <a (petit coté du tirant).

30



Chapitre VI Calcul a la compression simple — Les poteaux

6.1 Définition

Une piéce en béton arme est sollicité en compression simple lorsque les forces
agissantes sur la section ou une résultante F met en compression la section
droite.

Figure 6.1 Définition de la compression simple

6.2 Théorie élémentaire de flambement

Considérons une piéce rectiligne AB, de longueur | et de section constante,
soumise a un effort de compression N. cette piece est articulée a ses deux
extrémités et ’extrémité A peut se rapprocher de I’extrémité B qui est fixe.
Supposons que, sous I’effet du flambement, la ligne moyenne déformée de la
piece prenne la position représentée sur la figue (6.2). Comme le
accourcissement d’AB est en fait extrémement petit nous pouvons admettre
que, dans la position déformée, nous avons AB=I.

AXL

|

FooA B F X
=OX O >
W

A
A 4

Figure 6.2 Définition du mécanisme de flambement
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Supposons qu'une force F longitudinale extérieure a la piéce vienne I'écarter
de sa configuration d'équilibre. Il est constaté expérimentalement que:

- Si F <F,(charge critique), la piéce revient dans sa position d'équilibre;
- SiF =F_, la piece conserve la forme qui lui a été conférée par la force F;

- SiF >F_, la piece fléchit, subit de grandes déformations et s'approche des
conditions de rupture.

Avec F_est la valeur critique de la charge.

Le flambement apparait lorsque deux conditions sont réunies:

- Elément élancé A ;
- Charge critique F, atteinte.

6.2.1 La formule d'Euler

La charge critigue F, peut étre définie comme la plus petite force de

compression qui est suffisante pour maintenir une barre dans une forme
Iégerement courbée.

La solution de ce probléeme a été decouverte en 1774 par Euler. Il suffit
d'admettre que cette forme courbe est réalisée, lorsque la barre est soumise a
une force de compression, et de rechercher sous quelles conditions la barre est
en équilibre dans cet état.

Prenons la piéce droite a plan moyen, de longueur L, dont la section A
présente un moment d'inertie minimal 1, articulée a ses extréemités, et ou le
moment fléchissant dd a Fvaut M=Fv,

Figure 6.3 Définition de la charge critique

En appliquant I'équation de I'élastique:
d’v_M
d? EIl
Nous trouvons I'équation différentielle suivante :

(9.2)
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d?v

d7+k2V:O (61)
Avec:
F
k?=—
= (6.2)

La solution de cette équation différentielle a pour valeur en tenons compte des
conditions imposées aux extrémités de la ligne élastique:

Pour x=0 y=0, d’ou B=0

: F
Pour x=1 y=0, d’ou ASIn|,/E:0

Comme A ne peut €tre nul, sinon on aurait y=0 et il n’y aurait pas de
flambement, nous devons avoir :

D’ou:

k*7°E |
F= |2 (63)

La plus faible valeur de F pour laquelle le flambement risque de se produire,
valeur qui correspond a la charge critique d’Euler et que nous désignerons par
F., correspondra donc k=1 (car k=0 donnerait F=0, solution sans intérét).
Nous avons donc, pour le cas étudié:

(6.4)

La contrainte critique s'obtient en divisant la charge critique par l'aire de la
section A:

o, =—L= (6.5)
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AVeC:

I
/1=T : élancement de la piéce;

I : le rayon de giration du poteau.

6.3 La longueur de flambement I,

La longueur de flambement |, est la longueur du poteau articulé aux deux

extrémités ayant méme section et méme force critique d'Euler que le poteau
suppose élastique.
Quelles que soit les conditions d'appui aux extrémités, I'étude d'un poteau sera

ramenée a celle d'un poteau de longueur |, .

— ‘ S — AN
I!O lO |!0 Ic. lO ICI
VT_Y\ \ 4 v JL vV VT.T_.\
1 lo
leZID leZID lle!o I_)"‘":ICI lf:_\% If:?
a) b) c) d) €) f)

Figure 6.4 Définition de la longueur du flambement.

La valeur de |; dépend de la raideur des pieces qui limitent le déplacement ou

la rotation des extrémités du poteau. Or, il est difficile d'évaluer ces raideurs
qui dépendent des sollicitations, du ferraillage établi, du degré plus ou moins
grand de fissuration des section, etc.

On prend de facon forfaitaire:

I, =0,71, pour les poteaux a l'intérieur assemblés a des poutres de plancher
ayant au moins la méme raideur;
I; =l, pour les poteaux d'extrémités ou de rive.
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= I — Dalle
REE 12 6— Poutre
= < | < Poteau
—— Dalle
12 12 e— Poutre
&
~ = | < Poteau
Fondation [/

Figure 6.5 Détermination de la longueur du flambement

6.4 Elancement

On appelle élancement le rapport:

I
A= (6.6)

AVeC:

== (6.7)
Ou:

I : le rayon de giration de la section transversale;

| : le moment d'inertie de la section transversale dans le plan de

flambement;
B : l'aire de la section transversale.
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Les rayons de giration d'une section par rapport a ses axes principaux sont
définis par les formules:

=5 (6.8)
Et

1

I, = B (6.9)

Le rayon de giration est utilisé pour vérifier les éléments comprimés. C'est une
image de la distribution de la matiére de part et d'autre d'un axe principal. Plus
la matiére est éloignee de cet axe, plus l'inertie et le rayon de giration sont
éleves.

6.4.1 Valeur de i pour une section rectangulaire

Dans le cas d'une section rectangulaire de dimensions a et b, I'expression de
I peut se simplifier:

B=ab (6.10)

| ab’ 6.11

= (611)
3

=2 (6.12)
12

Donc on trouve:

ing‘g/E (6.13)
iy=3g§ (6.14)

6.4.2 Valeur de i pour une section circulaire
Dans le cas d'une section circulaire de diametre a, I'expression de I peut se
simplifier:

(6.15)
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ra’
B="%
; (6.16)

Donc on trouve :

. a
6.4.3 Tableau des élancements
N° | Forme de [ B _ . p A <50 A<T70
la section I = ?' A= T si: si
— 4 a.a | |
L] [i; a a3 2J8li | 1 <14.434 | -~ < 20,207
oy 12 6 a a a
|
2 Lil 3 ab | |
{ 'i a’h av3 | 28, |1 _ 14,434 | -~ < 20207
y 12 6 a a a
4 2 D 4 | |
3| » i i — — | L<125 | L1<175
64 4 4 D D
A ! T <228 | <3192
ou ou 045%6a | 01565 | a a
~0,541a* | = 2,598a°

Tableau 6.1 Caractéristiques des sections

6.5 Calcul des armatures longitudinales
6.5.1 Détermination a I'ELU

La méthode est valable pour des élancements inférieurs a 70 (A <70).

A I'ELU le raccourcissement du béton sous compression centree est limité a
2%o.

L'effort normal doit étre inférieur a la capacité portante de la section du béton
et des aciers,

soit:

N, :({Bf fezs +A£} (6.18)
0197/b 7/5
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AVeC:

N, : effort normal agissant a 'ELU; /é'/

B, : section réduite du béton par déduction

1cm a-2 lcm
>
a

d'une bandede 1 cmala lcm b-2 lcm
périphérie du poteau; b
B, =(a-2)(b-2) (6.19)

A Section d'armatures longitudinales

7, =150 pour les cas courants;

7, =115 pour les cas accidentels;

a : coefficient, fonction de 4, pour un chargement appliqué a 90 jours.

085
Si 1<50 a= YV (6.20)
1+O,2(j
35
50\’
si 50<4<70 «=0,60 7 (6.21)

o est a diviser par:

* 1,10 si plus de la moitié¢ des charges est appliquée avant 90 jours;
* 1,20 si la majeure partie des charges est appliquée avant 28 jours avec
utilisation de fau lieu de f,.

On utilise la formule (6.18) pour verifier la résistance d'un poteau dans le cas
ou toutes les sections (béton et armatures) sont connues.
A partir de cette formule, on peut calculer la section de ferraillage, on trouve:

N, B, f.;|r
AZ u__—r "c28 /s
{ o 09y, } i (6.22)

e

6.5.2 Section d'acier A pris en compte en fonction de 4

e Casou A<35

La totalité de la section A est prise en compte (figure 6.6).
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®

Figure 6.6 Calcul de A, 1<35

e Cas ou A>35

Lorsque A est supérieur a 35, on ne peut prendre en compte, pour la section A,
que les armatures disposées de facon a augmenter le plus efficacement
possible la rigidit¢ du poteau dans le sens ou son moment d’inertie et le plus
faible. Pour les poteaux a section carrée ou voisine du carrée (poteaux a
section rectangulaire dont le rapport des cotés est compris entre (0,9 et 1,1) on
ne prendra en compte que les armatures disposées dans les angles (figure 6.7)

a
09<2<11 @
" X

Figure 6.7 Calcul de A, 1>35 et o,9<%<1,1

Pour les poteaux a section rectangulaire, autres que ceux considerés ci-dessus,
on ne prendra en compte que les armatures disposées le long des grands cotes.

b
oo;{@
I N

Figure 6.8 Calcul de A, 21>35 et 2>1,1

o
E >11 38(
o
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6.5.3 Sections extrémes
On doit veérifier:
in < AS Amax
Avec :
4cm? / mde périmétre
- =max
Avi 02 B
100

Et
Amax =0—

Si A> A, , il faut revoir le coffrage de la section.

6.5.4 Dispositions constructives

Les armatures longitudinales ne doivent étre distantes de plus de (figure 6.9):

o< 40cm
~ |a+10cm (6.23)

Avec :

a: plus petite dimension.

D

Figure 6.9 Dispositions constructives

6.6 Les armatures transversales

Les armatures transversales doivent maintenir:
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* Toutes les barres prises en compte dans les calculs de résistance;
* Les barres de diamétres ¢#=>20mm méme celles non prises en compte.

6.6.1 Diameétres

4 zégzﬁ. (6.24)
4, <12mm (6.25)

6.6.2 Espacement

* En zone courante:
40cm

s, <qa+10cm (6.26)
15¢L,min

Avec :
a: la plus petite dimension de la section de béton.

e En zone recouvrement :

. 10,61, cascourants
S, <min

I, piéces soumisesades chocs (6.27)
6.7 Le recouvrement
La longueur de recouvrement est égale a:
I, > 0,6l (6.28)
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6.8 Un dessin type de ferraillage

=10

78 e

15

28 e

=10

28 e

=10

?8 e

=15

28 e

=10

7?8 e

70

70

POIC30x400
L +6.80
35
2x3T14 %
™
35
oxeT14 o
™
s 2
5
77/4
43,40
3CAD#8 EN DOUBLE U

25
AL
25
2x3T6 |9
=
(an)
™
i7/4
exeTl4 |2
=
1 1
+0.00

c—¢c
4714
7
;oo 5
o 15
®8e=10/15 35
A
2714 \@
1.6
NN N4Ti4
40
1-1
2716
A/ 24
7 /2714 -
ftl 15
9|98e=10/15 35
A
2T14 \@
1.6
NN L 2T14
40 2716

Figure 6.10 Dessin type de ferraillage
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Chapitre VII
Calcul a la flexion simple

7. Calcul d'une section rectangulaire a la flexion simple a I'ELU
7.1 Section de poutre soumise & un moment de flexion

Une poutre soumise a des actions perpendiculaires a son axe neutre est
sollicitée en flexion.

,—IT Qs
VYV VY

Figure 7.1 La flexion simple

Ces actions sont géneralement:

- Des charges permanentes G ;
- Des charges d'exploitation Q.

Et les combinaisons dimensionnantes sont dérivées de I'expression:
1,35G+1,5Q

Sous l'action de ces charges la poutre se deforme et fléchie. Ainsi pour une
poutre sur deux appuis, la déformation engendre une zone comprimée au
dessus de la fibre neutre de la section et une zone tendue en dessous (figure
7.2).

q

A B
Avant déformation

AN JAN

Aprés déformation

Figure 7.2 Déformation d'une poutre soumise a la flexion
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Or la résistance a la traction du beton est considérée négligeable, on ne la
prendra pas en compte dans les calculs. L'équilibre sera ainsi assuré en
remplacant cette section de béton par une section d'acier tendu.

Le diagramme des deformations limites a prendre en compte pour la flexion
respecte la regle des pivots qui définissent les comportements de la section en
béton armé tenant compte des caractéristiques des matériaux.

On rappelle que pour l'acier on a:

IZT-‘:_ E s
fe B
- 10 % - fe /E. O Allongement | £
Raccourcissement fe /E, 10 %
| f |fe

Figure 7.3 Diagramme contraintes-déformations de l'acier

Et pour le béton:

[
L

0-3 gy, =335.107 &

figure 7.4 Diagramme contraintes-déformations du béton
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C'est-a-dire qu’en fonction de la déformation du béton, la contrainte de
compression suit une loi parabole rectangle.

Pour la flexion, on pourra substituer le diagramme parabole rectangle par un
diagramme rectangulaire simplifié.
0.85 f
fbu =
07y,

Epe I

yu

figure 7.5 Diagramme contraintes-déformations du béton simplifié

La figure suivante resume le lien entre la déformation d'une section droite
dans le cas d'une flexion avec zone comprimee et les diagrammes parabole
rectangle et rectangle simplifié:

Pivot B f [ 085,
“ 0
o & =3.5% bu L

Iu

3.5%q

3/7h

290
18 |0.99
16 096
14 |o91 |
12 |os4 /
1 |ors /
08 |0.64 /
06 |051 /
04 [036
02 |019
0o | o

yu
0.8 yu

4/7 h

Section avant déformation

A

Figure 7.6 Equivalence entre diagramme parabole-rectangle
et le diagramme simplifié

&y

¢ fbu

Diagramme Diagramme
Parabole-rectangle rectangulaire
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7.2 Principe des pivots a I'ELU
Quelques soit les sollicitations agissantes sur une section droite:

- Traction simple;

- Flexion simple;

- Compression simple;

- Flexion composée avec traction;

- Flexion composee avec compression.

L'état limite ultime d'une section peut étre atteint de deux fagons :

- Par écoulement plastique des aciers qui correspond a un allongement des
aciers de 10%o;

- Par écrasement du béton, ce qui correspond a un raccourcissement du
béton de 3,5%o.

Le diagramme des trois pivots est donc articulé autour de ces deux limites
avec trois possibilites :

- Le pivot A qui correspond a un allongement maxi des aciers;
- Le pivot B qui correspond a un raccourcissement maxi du béton;
- Le pivot C qui correspond a une section entierement comprimée.

Pour un calcul en flexion simple, on aura une section que sera en pivot A ou
en pivot B.

A 2%0 3-5%0 gbc

2/ <
/ &
=|° C =
! 3] &
& A =

[ ® | "0y, A

: b |

Traction | Compression

Figure 7.7 Régle des trois pivots
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On note Y, la distance de I'axe neutre a la fibre supeérieure de la section; la

valeur de y, détermine celui des domaines dans lequel est situé le diagramme
limite.

7.2.1 Domaine 1, Pivot A

Les droites de déformation passent par le pivot A qui correspond a un
allongement de I'armature &, =10 %..

L'allongement du béton est tel que: 0 < &, < 3,5 %o

Dans ce cas la section est soumise a:

- La traction simple;
- La flexion simple;
- La flexion composée avec traction.

A i 3.5%0 he
A.N. —g_
1
& A
__ ht - ht ,_10%0 L
Figure 7.8 Pivot A

Pour la traction simple, I'allongement des armatures est égal a &,=10%o et
Yy, est infini.

Pour la traction composée avec traction: I'allongement de I'armature la plus
tendue est &, =10%o et celui de I'armature la moins tendue &, <10 %e.

L'axe Y, se trouve a I'extérieur de la section.
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Pour la flexion simple ou la flexion composee, la valeur de Yy, est donnée par
les formules suivantes issues des triangles semblables:

85 :10%0
Figure 7.9 Calcul de y,

o fee - fe g (7.1)

d &+ &g &+ Exc

On peut remarqguer sur ce diagramme que I'équilibre de la section avec un état
limite atteint simultanément sur le béton et sur les aciers correspond a une
position de I'axe neutre:

y=0,259d (7.2)

On peut également noter qu'il y a des positions de l'axe neutre a éviter:
&, <2 %o.

2%0 gbc

& 10 %

Figure 7.10 Cas a éviter
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En effet, dans ce cas, le béton a un raccourcissement inférieur a 2 %o, ce qui
veut dire que le béton travaille mal et que la section est surdimensionnée en
béton.

Pour déterminer la position de l'axe neutre (donc le coefficienta) qui
correspond a cette limite, on utilise le théoréme de Thaleés:

2
2+10

a ~0,167 (7.3)

7.2.2 Domaine 2, pivot B

Les droites de déformation passe par le pivot B qui correspond a un
raccourcissement ultime du béton de g,. = 3,5%o.

(0 3.5%0 €nc
EL ®
\ I
A.N.

& A
4 T 10Y%,
0
I b |

Figure 7.11 Pivot B

u
2

La limite du pivot A et B se situe pour une valeur de moment frontiere M ,5

Il s'agit du moment évalué par rapport au centre de gravité de l'armature
inférieure et correspondant a la position AB du diagramme des déformations.

Ce moment sert a voir si I'on est en région I, pivot A ou en région Il pivot B.

-Si M, <M 4, le pivot est le point A;
-Si M, >M ., le pivot est le point B.

Il correspond au travail maximum des aciers a la traction, soit &,= 10%o. et au
travail maximum du béton a la compression soit &, = 3,5%o.
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En appliquant les triangles semblables, on trouve :

y,=a.d (7.4)
Yo & 35

(04 =
d ¢&.+te 35+10

=0,259 (7.5)

Soit y, = 0,259.d, limite entre la région | et II.

Ainsi pour une sollicitation de flexion simple et de flexion composée dans le
domaine 2 , I’axe neutre est situé entre : 0,259.d <y, < h.

Une position particuliére de ce pivot B est la suivante :

3-5%0 gbc
e
E o
3 f.
------------- © 7/5 ,
gse 6'5
gS gse J_

Figure 7.12 Position particuliere

Dans le cas ou I’allongement des aciers est inférieur a &g, CeS derniers ne
travaille pas suffisamment et il faudra mettre en place de tres grandes sections.

La valeur de &g est une propriété de I’acier et dépend de la nuance utilisée.
A titre indicatif, on peut retenir:

» Acier FeE500 : £,.=2,174%
» Acier FeE400 : g,=1,739%

En conclusion, les différents cas de figure ci-dessus se résument par:
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2%0 3-5%0 gbc

a limite
a=0.259

& 10%, ¢

Figure 7.13 Dimensionnement d'une section en béton armé

Le meilleur dimensionnement d’une section en béton armé correspond donc a
une valeur de a tel que 0,167 < o < aim

* Pour a proche de ajm, On aura une petite section de béton avec beaucoup
d’armatures.

* Pour a proche de 0,167, on aura une grande section de beton avec tres peu
d’armatures.

Lorsque I’on prédimensionne une section de béton, il est impératif d’avoir ces
donneées en tete, car en effet, en se fixant la valeur de o on peut en déduire
facilement les valeurs de b et d correspondantes.

Il est important de noter que a = 0,259, correspond a une valeur de p = 0,187.
On peut également prédimensionner une poutre de facon a avoir cette valeur
pour le moment réduit.

7.2.3 Domaine 3, pivot C

Les droites de déformation passent par le pivot C qui correspond a un
raccourcissement du béton de g, = 2%o.
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La section est soumise a la flexion composee ou a la compression simple.
La position de I’axe neutre est en dehors de la section : yu > h.

(0% 2%0 3.5%0 Epe
B

3/7h

yu

o,
4/7h

b OJ/ E
/

Figure 7.14 Pivot C

Dans ce chapitre dédie a la flexion simple nous nous intéressons donc au pivot
A et B correspondant aux domaines 1 et 2.

7.3 Principes généraux de calcul
En flexion, le dimensionnement peut découler :

501t d’un calcul a 1’état limite ultime
* so0it d’un calcul aux états limites de service

ATELU :
* le moment agissant ultime est de la forme : M, =Z]/i M, (7.6)
* le diagramme des déformations passe, soit par le pivot A soit par le pivot
B, a I’exclusion du pivot C (compression-flexion).
* les diagrammes déformations-contraintes du béton et de I’acier sont ceux
donnés dans le paragraphe 7.1.

ATELS :
* le moment agissant de service est de la forme : M =Z 7i-M, (7.7)
* le diagramme déformations-contraintes sont linéaires:
o,=E,.¢, avec E,=2.10° MPa (7.8)

52



E
o, =E, .&, ou, puisque conventionnellement n=E—3:15

oy =%
b 15 b
On distingue :

* un ¢état limite de compression du béton dans lequel la contrainte du béton

b

est limitée a 0,60.f;

* des états limites d’ouvertures des fissures dans lesquels la contrainte de
I’acier tendu est limitée, pour les cas de fissuration préjudiciable ou tres

préjudiciable, aux valeurs réglementaires.

7.4 Equations d’équilibre et dimensionnement a PELU

7.4.1 Les parameétres et les inconnues

On connait :

* les dimensions b, d

o fe, feos
« M,

On cherche A, des armatures tendues

7.4.2 Les equations d’équilibres

(7.10)

©
=
3
1
>
S PR P
©
Asu
[ ] B N R L L L L L EEEEEE —> 0
f b |
Diagramme des Diagramme simplifié
déformations des contraintes

Figure 7.15 Equilibre d'une section en flexion
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Pour écrire 1’équilibre de la section, i1l faut mettre en équation deux
hypothéses :

* 1’équilibre des forces : la somme des forces doit étre égale a 0.
* I’équilibre des moments : la somme des moments doit étre égale a 0.

Attention, pour écrire 1’équilibre d’une section, on considére un moment
positif celui qui tend la fibre inférieure de la section (convention béton armé).

Les équations d’équilibre sont les suivantes :
1. Equilibres des forces : > F =0 (7.11)

Pour calculer 1’équilibre des forces, on part des contraintes o5 et Fy,
(respectivement sur les aciers et le béton) et on détermine les forces qui en
résultent :

« la force exercée sur la section Au d’armatures vaut Fs=A..6s (7.12)

* la force exercée sur le béton vaut :

Foc = Fou- (0,8.y0).00 = 0,8.0,,.00.d.Fy, (7.13)
Connaissant I’expression des forces, on €crit maintenant 1’équilibre :

F&=Fp. — A,. 6:=0,8.0,,.0y.d.F, (7.14)

2. Equilibre des moments : > M =0 (7.15)

On a 1 moment externe M et les 2 forces internes engendrées par la section
du béton comprimé et la section de 1’acier tendue.

Pour calculer I’équilibres des moments, on part des forces décrites ci-dessous
et on calcul les moments resultats par rapport a A,, ce qui nous permet de
supprimer cette inconnue.

Ainsi, les moments résultants en ce point sont:

* le moment M, appliqué a la section.

* le moment du a la force sur le béton multipliée par le bras de levier appelé
Zp et qui vaut :

z, =d-0,4.y,=d.(1-0,4.a) (7.16)
A partir de ces moments, on peut écrire 1’équilibre:
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M. =F, .z, (7.17)

En remplacant les termes F,. et z, par leurs expressions respectives, on
obtient:

M, =08.a,.b.d’.F,, .1-04.c,) (7.18)

7.4.3 Dimensionnement des aciers tendues

Avec les équations (7.14) et (7.18), on obtient un systeme a deux équations et
deux inconnues : A, et a,,.

A partir de I’équation (7.18), on pose le moment réduit:

_L 7.19
% Th.d?F, (7.19)
Et on obtient I’équation:
u, =08.a,.(1-0,4.c) (7.20)

En développant cette équation, on obtient un polynédme du second degré en a :
0,32.a> —0,8.a, + 14, =0 (7.21)
Ce qui nous donne comme solution :

o, =1,25.1- 121, ) (7.22)

Tout ce cheminement nous a permis de déterminer la valeur de a et donc la
position de 1’axe neutre.

L’équation (7.14) permet de déterminer 1’expression de la section d’acier:

A, .c,=08.a,.b.d.f,, (7.23)
08.a,.b.d.f,,
A= (7.24)

S

Ou en appelant:

z,=d.(1-04.a,) (7.25)
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On trouve :

M u
A= o (7.26)
. fe
En considérant : O =7— (7.27)

Zy, correspond au bras de levier de la résultante du béton comprimé par rapport
aux aciers tendus.

Cet equilibre est valable tant que le moment réduit uy est inférieur a une limite
notée uy,.
Au-dela de cette limite, il faut mettre en place des aciers comprimes et
I’équilibre de la section ainsi obtenu n’est plus le méme.
7.4.4 Valeurs particuliéres
Nous avons vu que la limite entre le pivot | et Il correspond au travail
maximum des aciers a la traction soit & = 10%e et au travail maximum du
béton a la compression soit &,. = 3,5%o.
Soit:

y=0,259.d (7.28)
Soit également :

1, =0,8.0,259.(1-0,40.0,259)=0,186 (7.29)
7.5 Definition et expression du moment limite ultime réduit

7.5.1 Introduction

Dans le cas de la fissuration peu nuisible, la contrainte de 1’acier en service
n’est pas limitée. Par contre, la contrainte maximale du béton comprimée est

limitée a one :016- fczg
Le dimensionnement se fera donc:

A TELU en vérifiant qu’a ’ELS la limite de compression du béton ne soit pas
atteinte.
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7.5.2 Dimensionnement a ’ELS par compression du béton

On sait que la contrainte normale du béton est limitée a: o =0,6. f.0s (7.30)

vo¥ &y os/n Fs=As.6s
[ b |
Déformations  Contraintes Forces
€ c=FEbe

Figure 7.16 Dimensionnement a I'ELS

Les équations d’équilibre sont les suivantes:
1. Equilibres des forces : Z F=0 (7.31)

On a 2 forces internes et aucune force externe normale puisque I’on est en
flexion simple.
Donc, en utilisant le diagramme triangle:

1 _
FbCZE.b.yl.O'bCZAS.O'S (7.32)

2. Equilibre des moments : ZM =0 (7.33)

On a 1 moment externe M et les 2 forces internes engendrées par la section
du béton comprimé et la section de I’acier tendue.

En écrivant I’équilibre au niveau des aciers tendues, ce qui permet d’éliminer
une inconnue A, on trouve:

M, =F,,.z, (7.34)

Avec z, bras de levier de la résultante du béton comprimé par rapport aux
aciers tendus:
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Z, =d-—=— (735)

Connaissant M; on peut tirer y; de I’équation (7.34) ce qui permet de calculer:

— d-
o, =15.00c. 2 (7.36)
Y1
Puis :
MS
A= ) o, (7.37)

Mais en pratique la considération du « moment réduit limite ultime » rend
inutile le calcul de A comme nous allons le voir ci-apres.

7.5.3 Définition du moment ultime réduit

En principe, il faudrait retenir :

A,
A—
maX{ As} (7.38)

Mais en pratique les calculs montrent que 1’on a Au>As tant que le moment
agissant ultime reste inférieur a une certaine valeur limite M,, ou obtenue pour
A=A,

Le dimensionnement aux états limites ultimes s’effectuera donc de la maniére
suivante :

- Si u,<uyy, alors on calcule la section d’acier A, selon les formules définies en
7.4.

- Si uy>uy, alors on doit :

1. Soit redimensionner la section béton en modifiant les valeurs de la largeur b
ou de la hauteur h.

2. Soit ajouter des aciers comprimés qui équilibre la part du moment
fléchissant ultime qui ne peut étre repris par le béton seul.

M

Le moment réduit ultime g, dépend du rapport 7/=M—”ainsi que des

S

caractéristiques des matériaux acier et béton.
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Il existe des tables donnant des valeurs precises de py,

On dispose également de formules approchees:

Pour les aciers FEE500 et f.,g <30 MPa :
f
10%. 41, :3220.0.7/+51.°728—3100 (7.39)

Pour les aciers FeE400 et f.,5 <30 MPa :

f
10%. 1, =3440.0.7 +49. -2 ~3050 (7.40)

Si f.g>30 MPa, il faut utiliser les valeurs tirés des tableaux.

Dans une premiére approximation on peut retenir également:

Pour FeE400 : 4, =0,30.6 (7.41)

Pour FeE500 : y,, =0,27.6 (7.42)

7.6 Technique de calcul dans le cas ou il n’y pas d’acier comprimé

7.6.1 Le calcul étape par étape
M

_ v
b.d?. =

2. On trouve la valeur de g,

3. Si uy, > 4, il faut prévoir des aciers comprimés

1. Oncalcule : 4, =

4. Si p, < 4y, il n’y a pas d’aciers comprimés

* On calcule =1,25.(1—1/1—2.,ub )

* Si au<0,259 on est dans le pivot A sinon dans le pivot B
« Le bras de levier est égal a z,=d.(1-0,4.,)
M

u

5. Finalement la section d’armature recherchée est égale a : A, = 7 o
b*™s

6. Il faut vérifier que les aciers calculés respectent bien la condition de
pourcentage minimum :

Le pourcentage minimum pour une poutre rectangulaire en flexion simple

vaut:
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A, = 0,23.%.b0.d

e

7.7 Technique de calcul dans le cas ou il y a des aciers comprimes

7.7.1 Dimensionnement de A, et A’

Dans ou le cas ou g, > u,, le béton comprimé équilibre un moment
fléchissant égal a:

Mul :aulu bd2 ' fbu (743)

Et les aciers comprimés équilibrent la différence entre le moment fléchissant
M, et le moment fléchissant M.

0851,
€ B 0y,
Ky 0y
go] / 5
= & >
3 sc @
; / 2
>
___________ PN 2 A S
= © A. N
Ast(u)
[ ] @ |t —> 0,
- gst
I#I

Diagramme des  pjagramme simplifié
déformations des contraintes

Figure 7.17 Equilibre de la section(1)

Dans ce cas, on peut décomposer la section de la fagon suivante:

~ ~ r=-=-=-=======- 1
° L R T B ] P — P

9 1 1

A s A

- | |
= © @ @ i EF?
| e

A A1 : A2 :
° L . o @@ o ¥

RS L e e e e - - 1

. b . b

Figure 7.18 Décomposition de la section
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Soit une section soumise a un moment total M, cette section peut se
décomposer en deux sections:

* une section 1 dans laquelle le béton comprimé et les armatures reprennent
un moment My, correspondant a la valeur limite du moment réduit:

M, =u,.b.d* 1, (7.44)

* une section 2 qui équilibre le moment restant, a savoir : M, — My,  (7.45)

ATTENTION, le reglement stipule que la section2 ne doit jamais équilibrer
plus de 40% du moment total. Cette regle se traduit par ’équation suivante:

M,,<0,40.M, a PELU (7.46)

L’équilibre d’une telle section se traduit par le schéma suivant:

3.5%

v £, <10%,
Figure 7.19 Equilibre de la section (2)

De la méme facon que pour une section sans acier comprime, pour écrire
I’équilibre de la section, il faut mettre en équation deux hypotheses :

* I’équilibre des forces : la somme des forces doit étre égale a 0.
* I’équilibre des moments : la somme des moments doit étre égale a 0.

Cependant, pour des raisons de simplicité, on peut déterminer cet équilibre en
deux phases :

Equilibre de la section 1:

L’équilibre de la section 1 est un simple équilibre d’une section rectangulaire
en flexion simple sans acier comprimé.
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La seule nuance est que cette section ne reprend que M.

On peut donc reprendre les formules vues au chapitre précédent et les
appliquer a cette section.

— fbu
T 5 Fbc
> ST—>7
@ >
© <
o
= © A. N N
Al o <
e ® v e Fs=ALGs
‘ b | Contraintes Forces
Figure 7.20 Equilibre de la sectionl
On obtient donc pour cette section :
e Moment repris : M, =z, .b.d 2.1, (7.47)
« valeur de o 1 @y =1,25.(1-1-2. 4, ) (7.48)
« bras de levier zlim : Z,,,=d.(1-0,4.,,) (7.49)
. M ul
« section d’armatures : A = > (7.50)
lim**~s

Equilibre de la section 2:

L’équilibre de la section2 est beaucoup plus simple a poser car il n’y a pas de
béton a prendre en compte :

Figure 7.21 Equilibre de la section 2
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« Equilibre des forces : A,.o,= A .o, (7.51)
« équilibre des moments/A, 1M, = A, (d —d’ ) o, (7.52)
Or on sait que:
M,=M,—M, (7.53)
On obtient donc:

" I\/Iu_lvlul

A =—4_
G-dlo. (7.54)

Il nous faut donc déterminer o avec la formule des triangles semblables :

Ebc=3.5%o

Figure 7.22 Détermination de o

wd add (155
856:%.(a.d ~d’) (7.56)
Eq. :%.(a.d _dl)leOC:)g.;zl.d'(a' .d —d') et o, =&, .E, (7.57)
Remarque : Si €3> 10%o, Osc = —
D’aprés la formule (7.51), on a : 5
A=A Z (7.58)

e

6 est appelée contrainte equivalente des aciers comprimees.
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Pour des valeurs de f.g inférieures a 35 MPa, on peut également utiliser les
formules suivantes pour déterminer o :

. f
0. =09.7.f —5 .(13. f ,, +415).K<—= (7.59)
7s
Avec :
, 1,00 si =1
S :d_ et K =<102 Si 6=0,9 (7.60)
d 1,04 si 6=0,85

Equilibre totale de la section
En partie inférieure, la section d’aciers tendus est égale a: A, = A; + A, (7.61)

En partie supérieure, la section d’aciers comprimés est égale a: A’ = A, (7.62)
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Chapitre VIII
Calcul des éléments fléechés aux efforts tranchants

8.1 Fissures provoquées par I'effort tranchant

Dans une poutre sollicitée en flexion simple, I'effort tranchant V tend a faire
glisser la partie de la poutre située a gauche d'une section quelconque par
rapport a la partie située a droite de cette section (Figure 8.1), c'est le

glissement transversal. Il en résulte des contraintes de cisaillement r
(Contraintes tangentes).

/Ay \k

M  M+dM

©
@© O

Figure 8.1 Fissures provoquées par I'effort tranchant

Etudions une partie de la poutre:

;Al Cii
Fy — — FytdF, 7
M ( . YM+dm ©
F < 54—4—4—4—41;—4—4—4—4—5 »F+dF
B, \_ A D

« dx

Figure 8.2 Contrainte de cisaillement =
M : Moment de flexion dans la section A B,
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M +dM : Moment de flexion dans la section C,D,

d : Hauteur utile
Z : Bras de levier
b : La largeur de la poutre.

Nous avons :

M
F=—

. (8.1)
FidF - M +dM ©.2)

Z
CF+dF—F=M—M (83)
Z Z
dM

dF = S (8.4)

Donc il existe un effort de glissement dF , et par conséquent une contrainte

tangente donnee par :

. dF  dM _i o e
" bdx dxbz bz (8.5)

A I'état limite ultime :

_ Y 8.6
=t (86)

Pour résister a la formation des fissures et pour éviter les ruptures, on utilise le
ferraillage suivant :

T

- Des armatures perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutre dites
armatures droites (Cadres et treillis);

t

Figure 8.3 Cadres verticaux
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- Des armatures inclinées d'un angle o (o =45° a 90°);

N\\\Y/2144i
7 N 7

Figure 8.4 Cadres inclinés

- Des armatures droites associées a des armatures inclinées;

N\NNNNNAVYU
Z N, Z

Figure 8.5 Cadres verticaux et inclinés

- Des armatures droites associes aux armatures paralleles a I'axe de la
poutre (L'armature horizontale doit étre uniformément répartie sur la
hauteur de la poutre).

S S
t t A,

ALA '

Sh St S |‘\

= \7A ]

Figure 8.6 Cadres verticaux avec armature horizontale

Sy Sh
+“—r—>

Le tableau 8.1 donne la valeur de la contrainte tangentielle ultime 7, en
fonction de la qualité du béton.
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fo0e Fissuration Fissuration peu nuisible
(MPa) | Préjudiciable Armatures droites Armatures inclinées
ou tres ou armatures droites | a 45° ou armatures
préjudiciable associées a des droites associées a
barres relevées des barres horizontales
16 1,60 2,08 2,88
20 2,00 2,60 3,60
25 2,50 3,25 4,50
30 3,00 3,90 5,40
35 3,00 4,00 5,50
40 3,00 4,00 5,50

Tableau 8.1 Contraintes tangentielles ultimes

8.2 Calcul des armatures transversales

Figure 8.7 Couture des fissures

D Fly=0

2[1+J
V, _A.f, ga) A f,

=1 z7(sina+cosa)

sina y, s, s, 7,
A _ \Y
y fe.z.(sina+cosa)
Vs
Vv, =7,bd
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Ty

fo z /. (8.11)
e.bd.(sm o +COS ot )
Vs b

On suppose que :
z=09d, y, =115 (8.12)

Alors ;

Z

09d 08

= (8.13)

bdy. bd.1l5 b

Finalement :

A

St

AVec :

r, —0,3k.f,

f (8.14)
0,8.be.(sin o +cosa)

f; bornée supérieurement & 3,3 MPa.

0 si reprise de bétonnage sans identationss,
0 si fissuration trés préjudiciable,
1 si surface de reprise a identations de saillie >5 mm,

1en flexion simple,

N, . , . (8.15)
1+3. en flexion composée avec compression,

*c28

N : , :
1—10.9‘) “‘ en flexion composée avec traction.
*7c28

8.3 Cas particuliers des calculs
8.3.1 Armature droite (a =90°)

sina=1, cosa =0

r, —03k.f,

Alors: .~ f (8.16)

iy 08>
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Habituellement on adopte le diametre de l'armature transversale et on
détermine I'écartement s, :

08.A.f,
% = b{r -0,3k.f, )

(8.17)

8.3.2 Cas des dalles (b >>h)

L'armature transversale n'est pas nécessaire si:

- La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage sur toute son épaisseur;

- Les contraintes tangentielles 7, < 0,05.f_,; MPa;

Si l'armature transversale est nécessaire, il faut appliquer les formules générales, mais la

10.h
valeur de 7, . doit étre multipliée par le coefficient 3 si 015<h <30 cm, et par
le coefficient 1 si h>30 cm.
\Y;
Il faut comparer 7, = m avec 7., du tableau.

<]

Figure 8.9 Absence de ferraillage transversal (b >> h)

b

8.4 Exigences constructives et dispositions pratiques des armatures
transversales

8.4.1 Diameétre de I'armature transversale

h
| 35
¢t,max = min ¢Iong (818)
bO

10

Ou:
h : Hauteur totale de la poutre;
Pong : Diamétre des armatures longitudinales;
b, : Largeur de I'ame.

Mais on pratique on adopte:
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¢on N
¢t = I3g

et (8.19)
¢, <12mm

8.4.2 Ecartement s,

0,9.d
a. S <mins40.cm (8.20)
12.¢',,y SI A'= O réalisee avec des aciers de diamétre ¢',.

b. Pour éviter les fissures entre les cadres, on doit satisfait a la condition :

2.A .1,
b.r,.sina
tme =0 A f f,et 7,en MPa. (8.21)

0,4.b.sin

S

c. On peut éviter le ferraillage transversal dans la moitie central |, pour les

poutres secondaires (Poutrelles) des planchers ou pour les nervures de
plancher a nervures croisées si on respecte simultanément les conditions
suivantes:

h <40cm
7, <0,025. h : hauteur totale des nervures ou des poutrelles
i P
NN l
|
7 7 |

l/a I, l/a

Figure 8.10 Cas des poutrelles Figure 8.11 Cas des nervures croisees
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Dans les autres cas on doit répartir les armatures transversales d'apres la

méthode de Caquot:

- On considere la suite des nombres : 5, 7, 8, 9, 10, 11, 12, 13, 16, 20, 25, 35 et
65;

- On calcul I'écartement minimal initial S ;. ;

- On place autant de fois cette écartement qu'il y a de meétre dans la demi

portée;

- On prend le méme nombre de fois des écartements suivant, jusqu'a la demi

portée et aprés symétriguement;

- L'écartement maximal possible ne doit pas dépasser S; yex -

Exemple : Soit d'apreés les calcul e =8cm.

88899)’(
— e e—re—— 7

Figure 8.12 Méthode de Caquot

d. Mur d’appui
St Sy
—r—>
St min = 9CM
] :

(Au moins deux cadres)

Figure 8.13 Espacement au niveau de I'appui

e. A cause de l'existence de I'effort de compression, il faut assurer la surface
nécessaire de l'appui.

az————
0,2670.1_,, (8.22)

Il faut vérifier les dimensions du poteau (a = ?) pour que la poutre s‘appui
sans probléme.

72



V, /2 (Effort de compression)

Figure 8.14 Largeur de I'appui, cas 1

az———
0,267b.f,, (8:23)

Figure 8.16 Largeur de l'appui, cas 3
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f. Poutre a talon.
Soit A, la section de I'armature du cadre N°2,

A Vi A
= f >y —= 8.25
s, °09d A (8.25)
| |
< A(20)
Cadre2 , Cadrel
|
[ . [ ]
A (2¢) — LA(29)

| | A6g)

Figure 8.17 Cas d'une poutre a talon
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