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Avant-propos

La rédaction du présent Aide-mémoire a été conduite avec I'idée
constante que l'ingénieur de bureau d’études doit trouver rapidement
dans cet ouvrage la réponse a la question qu’il se pose pour la justifica-
tion d’un élément ou d’un ouvrage de béton armé qu’il peut rencontrer
dans le cadre d’un projet de batiment.

Cette 4¢ édition est conforme aux Eurocodes. Elle traite aussi bien des
regles générales (partie A) que des regles applicables aux éléments cou-
rants que sont les poteaux et voiles, les poutres et les dalles (partie B).

Elle traite également des regles particulieres relatives aux planchers-
dalles, au calcul du comportement au feu et des fondations superficielles
ou profondes, ainsi que les murs de soutenement (partie C).

Il peut étre utile de préciser qu’il ne s’agit pas dans cet Aide-mémoire de
procéder a une analyse exhaustive de la réglementation, mais d’en pré-
senter les prescriptions pour une utilisation pratique, volontairement
limitée aux cas les plus courants.

C’est ainsi par exemple que ne sont pas traités la question de la fatigue,
les structures préfabriquées, les structures en béton de granulats l1égers ou
les structures en béton non armé ou faiblement armé. Les bétons de clas-
se de résistance supérieure a 50 MPa ne sont pas pris en compte.

Cet ouvrage prend également en compte les Recommandations profes-
sionnelles pour Papplication de la norme NF EN 1992-1-1 et de son annexe
nationale relatives au calcul des structures en béton.

s L7 \ Y 3 A 1 -
Les références entre crochets renvoient au numéro de Particle corres
pondant de I’Eurocode 2.
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Presentation

1.1 Les Eurocodes

1.1.1 La reglementation

Parallélement a I’évolution technique, la codification et la réglementation
dans le domaine de la construction se sont développées, en intégrant les
acquisitions faites quant a la connaissance du comportement des maté-
riaux et les enseignements tirés de I'expérience.

Pour ce qui concerne les regles de conception des ouvrages en béton
armé, les premieres théories donnent lieu en France aux circulaires de
1906 et 1934.

La premiere génération de réglementation est dite « aux contraintes
admissibles ». Il s’agit des Regles BA 45 et BA 60, CCBA 68.

La génération en vigueur en France est dite « aux états limites ». Il s’agit
des Reégles BAEL 83, 91 et 99. Les Reégles BAEL font partie d’'une régle-
mentation nationale dont ’ensemble couvre ’essentiel du domaine de la
construction.

Les Eurocodes sont des codes de conception-calcul des ouvrages de
structure établis au plan européen et destinés a se substituer progressive-
ment aux normes nationales correspondantes dans chacun des Etats
membres.

1.1.2 Les Eurocodes

Dans le domaine des regles de conception-calcul, il s’agit de dix textes
codificatifs formant un ensemble cohérent se déclinant comme suit :

M.bi blio-sci entifigue.ngI
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EN 1990 — Bases de calcul des structures.

EN 1991 — Actions sur les structures.

EN 1992 — Calcul des structures en béton.

EN 1993 — Calcul des structures en acier.

EN 1994 — Calcul des structures mixtes acier-béton.
EN 1995 — Calcul des structures en bois.

EN 1996 — Calcul des structures en magonnerie.
EN 1997 — Calcul géotechnique.

EN 1998 — Conception et dimensionnement des structures pour la
résistance aux séismes.

EN 1999 — Calcul des structures en alliage d’aluminium.

m Actions sur les structures

1991-1-1 Densités, poids propres et charges d’exploitation
1991-1-2 Actions sur les structures exposées au feu
1991-1-3 Charges de neige

1991-1-4 Actions du vent

1991-1-5 Actions thermiques

1991-1-6 Charges et déformations imposées pendant I'exécution

1991-1-7 Actions accidentelles

1991-2 Charges sur les ponts dues au trafic

1991-3 Actions induites par les ponts roulants, les grues et la machinerie
1991-4 Actions dans les silos et réservoirs

m Calcul des structures en béton

1992-1-1 Régles communes pour les structures de batiment et de génie civil
1992-1-2 Calcul de la résistance au feu

1992-2 Ponts

1992-3 Structures de souténement et réservoirs

m Calcul des structures en acier

1993-1-1 Généralités — Régles communes

1993-1-2 Résistance au feu

1993-1-3 Généralités — Profilés et plaques a parois minces formés a froid
1993-1-4 Généralités — Structures en acier inoxydable

www _biblio-scientifigue.nel
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1993-1-5 Généralités — Résistance des plaques planes raidies chargées dans
leur plan

1993-1-6 Généralités — Résistance et stabilité des structures en coques

1993-1-7 Généralités — Résistance des plagues planes raidies chargées hors

de leur plan
1993-1-8 Calcul des assemblages
1993-1-9 Résistance a la fatigue
1993-1-10  Evaluation de résistance a la rupture fragile
1993-1-11 Utilisation des cables a haute résistance
1993-2 Ponts
1993-3 Batiments
1993-4-1 Silos
1993-4-2 Réservoirs
1993-4-3 Pipelines

1993-5 Pieux
1993-6 Structures de chemins de roulement
1993-7-1 Pylones et mats haubanés

1993-7-2 Cheminées

m Calcul des structures mixtes acier-béton

1994-1-1 Regles communes

1994-1-2 Résistance au feu

1994-2 Ponts

m Calcul des structures en bois

= 1995-1-1 Reégles communes applicables aux batiments
g 1995-1-2 Résistance au feu
g 1995-2 Ponts
; m Calcul des structures en maconnerie
'é 1996-1-1 Regles pour maconneries renforcées ou non
= 1996-1-2 Calcul de la résistance au feu
E 1996-1-3 Régles détaillées pour les charges latérales
2 1996-2 Choix des matériaux et exécution des structures en maconnerie
Q
-§ 1996-3 Méthode de calcul simplifiée pour les structures en maconnerie
@ EN 1997 Calcul géotechnique
Q
E 1997-1 Régles générales
3 1997-2 Conception assistée par les essais de laboratoire
g 1997-3 Conception assistée par les essais en place
@)
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EN 1998 Conception et dimensionnement des structures pour la
résistance aux séismes

1998-1 Régles générales, actions sismiques et regles pour les batiments
1998-2 Ponts
1998-3 Renforcement et réparation des batiments
1998-4 Silos, réservoirs et canalisations
1998-5 Fondations, structures de souténement et aspects géotechniques
1998-6 Tours, mdts et cheminées
m Calcul des structures en alliage d’aluminium
1999-1-1 Régles générales et régles applicables aux batiments
1999-1-2 Calcul de la résistance au feu
1999-2 Structures susceptibles a la fatigue

1.2 LEurocode 0 - Bases des calculs
de structure

L’Eurocode 0 (EN 1990) traite des bases des calculs de structure.

1.2.1 Exigences de base

Le calcul des structures en béton doit étre conforme aux regles générales
données dans I'EN 1990.

Les exigences de base de 'EN 1990 section 2 sont réputées satisfaites
lorsque sont remplies conjointement les conditions ci-apres :

P calcul aux états limites avec la méthode des coefficients partiels et
combinaisons d’actions selon 'EN 1990 ;

P actions conformes 2 ’EN 1991 :
P résistance, durabilité et aptitude au service conformes a 'EN 1992-1-1.

lwww.biblio-scientifique.nel
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1.2.2 Gestion de la fiabilite

La fiabilité requise pour les structures doit étre obtenue :
P par un dimensionnement conforme aux EN 1990 a 1999 ;

P par des mesures appropriées en matiére d’exécution, et de gestion de
la qualité.

1.2.3 Durée d’utilisation de projet

La durée d’utilisation de projet doit étre normalement spécifiée. Elle est
fonction de la catégorie de durée d’utilisation de projet (tableau ci-apres).

Durée d’utilisation — Valeurs de ’Annexe nationale

Categorie Duree
d’utilisation

1 10 ans Structures provisoires

2 25 ans Eléments structuraux remplacables, par exemple
appareils d’appui

3 25 ans Structures agricoles et similaires

4 50 ans Structures de batiments et autre structures cou-
rantes

5 100 ans Structures monumentales de batiments, ponts et

autres ouvrages de génie civil

1.2.4 Principes du calcul aux etats limites

Les états limites sont des états idéalisés qui ne doivent pas étre atteints
sous peine de ne plus permettre a la construction de satisfaire les exi-
gences du projet.

B Situations de projet

Le recensement des états limites suppose une analyse des différentes
situations que 'on peut raisonnablement s’attendre a rencontrer lors de
I’exécution ou de 'utilisation de la construction.

lwww.biblio-scientifique.nel
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Dans les cas courants, on distingue :

» les situations durables, qui font référence aux conditions d’utilisation
normales ;

» les situations transitoires, qui font référence a des conditions tempo-
raires, par exemple en cours de construction ou de réparation ;

» les situations accidentelles, qui font référence a des conditions excep-
tionnelles comme un incendie, une explosion ou un choc;

» les situations sismiques, qui font référence aux conditions rencon-
trées lors de tremblements de terre.

B Etats limites ultimes

Les états limites ultimes sont associés a une rupture. Ils concernent la
sécurité des personnes et/ou la sécurité de la structure.

L’Eurocode classe les états limites ultimes en EQU, qui correspond a une
perte d’équilibre statique, STR, qui correspond a une défaillance d’élé-
ments structuraux, GEO, qui correspond a une défaillance du sol, et FAT,
qui correspond a une défaillance due a la fatigue.

B Etats limites de service

Les états limites de service rendent 'usage incompatible avec les exi-
gences de fonctionnement, de confort pour les usagers ou d’aspect.

Une distinction doit étre faite entre les états limites de services réver-
sibles, pour lesquels on considere les combinaisons fréquentes et quasi-
permanentes, et les états limites irréversibles pour lesquels on considere
les combinaisons caractéristiques.

1.2.5 Verification par la méthode
des coefficients partiels

Les regles relatives a la méthode des coefficients partiels, et les formats de
combinaisons d’actions pour les états limites ultimes et de service sont
donnés dans PEN 1990 section 6.

On doit vérifier que dans toutes les situations de projet a examiner,
aucun état limite n’est dépassé.

www _biblio-scientifigue.nel
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B Valeurs de calcul des effets des actions

La valeur de calcul Fy d’'une action F peut s’exprimer sous forme géné-
rale par :

Fq = 'YfFrep

ou Frep est la valeur représentative appropriée de I'action, et ; un coeffi-
cient partiel pour 'action ; Frep = 10 Fi ; Fi est la valeur caractéristique de
I’action.

Pour un cas de charge spécifique, la valeur de calcul E; de leffet des
actions peut s’exprimer sous forme générale par :

Eq = vsa E{Vsi Frep.i s aa}

avec aq la valeur de calcul des données géométriques, et g4 un coefficient
partiel tenant compte des incertitudes dans la modélisation des effets des
actions.

Dans la plupart des cas, on peut simplifier en écrivant :

Eq = E{vp;Frep,i s aa}
aveC Vg = VYsati

B Valeurs de calcul de la résistance

La valeur de calcul X4 d’'une propriété de matériau peut s’exprimer sous
forme générale par :
Xk
Xd =nN—
m
ol Xy est la valeur caractéristique du matériau ; 7 est un coefficient de
conversion qui tient compte des parametres tels que les effets du volume,
de 'humidité ou de la température ; 7, est un coefficient partiel pour la
propriété du matériau.

La valeur de calcul Ry de la résistance peut s’exprimer sous forme géné-
rale par :

www _biblio-scientifigue.nel
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1 1 Xki
Ry = —R{Xq4i;aq} = —R {7 ; ag
“YRd “YRd m,i

avec Ygq un coefficient partiel qui couvre l'incertitude du modele de
résistance.

Dans la plupart des cas, on peut simplifier en écrivant :

Xk
Ri=Rin —;aq
™,i

aveC Ym.i = TRdVm,i

B Coefficients partiels v,, sur les materiaux

Le coefficient partiel sur le béton ~, et le coefficient de sécurité partiel sur
I’acier ~, ont les valeurs suivantes :

I N

Pour les combinaisons fondamentales 1,5 1,15
Pour les combinaisons accidentelles, 12 10
a I'exception du séisme ’ '

Pour les états limites de service 1,0 1,0

B Coefficients partiels reduits v, sur les materiaux

[’Annexe A, informative, donne des recommandations pour des coeffi-
cients partiels réduits relatifs aux matériaux.

0 Reéduction basée sur des tolérances réduites

Si Pexécution est soumise a un systeme de contrdle de la qualité qui
garantit que les écarts défavorables des dimensions de la section droite
sont inférieurs aux tolérances réduites données dans le tableau ci-
dessous, le coefficient partiel pour les armatures peut étre réduit a la
valeur 7 oq1 = 1.1.

En outre, s’il est démontré que le coefficient de variation de la résistance
du béton n’est pas supérieur a 10 %, le coetficient partiel relatif au béton
peut étre réduit a la valeur v, .4, = 1.4.
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Tolérances réduites

400 > 2 500

Tolérance sur les dimensions

10 30
de la section transversale xAh, +tAb (mm)

Tolérance sur la position moyenne
des armatures dans la direction 10 20
défavorable pour la hauteur utile (mm)

On peut effectuer une interpolation pour les valeurs intermédiaires.

O Reéduction basée sur lutilisation, pour le calcul,
de données geometriques réduites ou mesurées
Si le calcul de la résistance est basé sur des données géométriques cri-
tiques, y compris la hauteur utile, qui sont, soit réduites par les imper-
fections, soit mesurées dans la structure finie, les coefficients partiels
peuvent étre réduits aux valeurs 7y, g = 1.05 et v, .q0 = 1.45.

En outre, s’il est démontré que le coefficient de variation de la résistance
du béton n’est pas supérieur a 10 %, le coefficient partiel relatif au béton
peut étre réduit a la valeur -, .43 = 1.35.

O Reéduction basée sur l'evaluation de la résistance du béton
dans la structure finie

Pour des valeurs de résistance du béton mesurées sur des essais dans un
élément ou une structure terminés (voir ’'EN 137911, I’'EN 206-1 et les
normes de produit appropriées), -, peut étre réduit au moyen du coeffi-
cient de conversion i = 0,85.

Cependant, apres application des réductions éventuelles telles qu’envisa-
gées précédemment, la valeur résultante du coefficient partiel ne devrait
pas étre prise inférieure a 7y, 44 = 1.3.

1.2.6 Etats limites ultimes

B Veérification de 'equilibre statique et de la résistance

Lorsque Pon considere un état limite d’équilibre statique (EQU), il faut
vérifier que :

lwww.biblio-scientifique.nel
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Eqas S Eq s

avec Eg g4 la valeur de calcul de Peffet des actions déstabilisatrices, et
Eq4 ¢ la valeur de calcul de I'effet des actions stabilisatrices.

Lorsque on considere un état limite de rupture ou de déformation
excessive (STR ou GEO), il faut vérifier que :

Eq < Ry

avec Egy la valeur de calcul de leffet des actions, et Ry la valeur de calcul
de la résistance correspondante.

B Combinaisons d’actions pour situations durables
ou transitoires

Les combinaisons fondamentales a considérer s’écrivent symboliquement :
O Vérification des états limites EQU (ensemble A)
110Gy qup + 0,90Giint + 1,50Q11 + 1,50 Y 9 Qv

O Veérification des états limites STR ou GEO (ensemble B)

1,35Gkaup + 100Gk int + 1,50Q11 + 1,50 Y g Ok

Gysup actions permanentes défavorables. Lorsque la prise en comp-
te des effets du retrait est requise pour I’état limite ultime, il convient
d’utiliser un coefficient partiel relatif aux effets du retrait vg; = 1,0.

v

Gyt actions permanentes favorables.

physiquement bornée, le coefficient 1,50 est remplacé par 1,35.

P Oy, action variable dominante. Lorsqu’une action variable est
» Oyi.1 actions variables d’accompagnement.
O

Combinaisons d’actions pour situations accidentelles
ou sismiques

Les combinaisons accidentelles a considérer s’écrivent symboliquement :

Gk,sup + Gk,inf + Ad + (wl,l ou 1b2,l)Ql~:,l + Z 1b2,iQk,i>1
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Les combinaisons sismiques a considérer s’écrivent symboliquement :

Gx,sup + Giinf + Apa + Z Yy Oxiz1

1.2.7 Etats limites de service

B Verifications
Lorsque 'on considere un état limite de service, il faut vérifier que :

Ey < Cq

avec Eq la valeur de calcul de Peffet des actions spécifiée dans le critere
d’aptitude au service considéré, et Cq4 la valeur limite de calcul du critére
d’aptitude au service considéré.

B Combinaisons d’actions

Les combinaisons caractéristiques a considérer s’écrivent symbolique-
ment :

Gy sup + Grinf + Ox,1 + Z Yy Ok.i=1

Les combinaisons fréquentes a considérer s’écrivent symboliquement :

Gisup + Giing + 101 1 Ok1 + Z 1, Oki>1

Les combinaisons quasi-permanentes a considérer s’écrivent symboli-
quement :

Gk,sup + Gk,inf + Z lbz,i Qk,i;l

1.3 LEurocode 1 - Actions

Les actions peuvent étre données par les parties concernées de 'EN 1991 :

» 1991-1-1 — Poids propre des matériaux — Charges d’exploitation des
batiments.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

» 1992-1-2 — Action sur les structures exposées au feu.

13
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1991-1-3 — Actions de la neige.
1991-1-4 — Actions du vent.
1991-1-5 — Actions thermiques.

vvyywyy

1991-1-6 — Actions en cours d’exécution.

Voir le chapitre 3 pour plus d’informations.

1.4 LEurocode 2 - Structures en beton

L’Eurocode 2 s’applique au calcul des batiments et des ouvrages de génie
civil en béton non armé, en béton armé et en béton précontraint.

On se limite ici aux ouvrages en béton armé et on ne traite ni des
ouvrages en béton non armé ni des ouvrages en béton précontraint.

L’Eurocode 2 est destiné a étre utilisé conjointement avec les normes EN
1990, EN 1991, EN 1997 et EN 1998, ainsi qu’avec les textes relatifs aux
produits de construction en rapport avec les structures en béton et a
I'exécution des ouvrages en béton.

Rappel

Dans 'ouvrage, les références entre crochets renvoient au numéro de
Iarticle correspondant de I'Eurocode 2.

1.5 Notations utilisees dans les
Eurocodes

B Notations en majuscules latines

Action accidentelle

Aire de la section droite

Aire de la section droite du béton

Aire de la section des armatures de béton armé
s.min Aire de la section minimale d’armatures

Aire de la section des armatures d’effort tranchant

lwww.biblio-scientifique.nel
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Présentation

Diametre du mandrin de cintrage
Effet des actions

E., E 3 Module d’élasticité tangent a l'origine (6. = 0) pour un béton de

masse volumique courante a 28 jours
Module d’élasticité effectif du béton

%!

| Valeur de calcul du module d’élasticité du béton
ECll'l

E.(t)

Module d’élasticité sécant du béton

Module d’élasticité tangent a l'origine (o, = 0) au temps ¢ pour un
béton de masse volumique courante

Valeur de calcul du module d’élasticité de 'acier de béton armé

o5/
~

= =

Rigidité en flexion

vy
c

Q Equilibre statique

Action

Valeur de calcul d'une action

o

Valeur caractéristique d’une action

Valeur caractéristique d’'une action permanente
Moment d’inertie de la section de béton
Longueur

Moment fléchissant

Valeur de calcul du moment fléchissant agissant
Effort normal

)

Valeur de calcul de I'effort normal agissant (traction ou
compression)

Valeur caractéristique d’'une action variable

Résistance
Efforts et moments internes (Sollicitations)

Moment statique
SLS Etat limite de service (ELS)

Moment de torsion

H

Valeur de calcul du moment de torsion agissant
Etat limite ultime (ELU)
Effort tranchant

Valeur de calcul de l'effort tranchant agissant

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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H Notations en minuscules latines

Q

1‘\

o

] BN

)

.| o st g
|2 | = >|: R o o Pl
B

==

€ (
m

»
1/r

Distance
Donnée géométrique
Tolérance pour les données géométriques

Largeur totale d’'une section droite ou largeur réelle de la table
d’une poutre en T ou en L

Largeur de I'ame des poutres en T, en |l ou en L

Diamétre ; profondeur

Hauteur utile d’'une section droite

Dimension nominale supérieure du plus gros granulat
Excentricité

Résistance en compression du béton

Valeur de calcul de la résistance en compression du béton

Résistance caractéristique en compression du béton, mesurée sur
cylindre a 28 jours

Valeur moyenne de la résistance en compression du béton, mesurée
sur cylindre

Résistance caractéristique en traction directe du béton
Valeur moyenne de la résistance en traction directe du béton

Valeur caractéristique de la limite d’élasticité conventionnelle a
0,2 % de l'acier de béton armé

Résistance en traction de 'acier de béton armé

Résistance caractéristique en traction de 'acier de béton armé
Limite d’élasticité de I'acier de béton armé

Limite d’élasticité de calcul de I'acier de béton armé

Limite caractéristique d’élasticité de I'acier de béton armé
Limite d'élasticité de calcul des armatures d’effort tranchant
Hauteur

Hauteur totale de la section droite

Rayon de giration

Coefficient ; facteur

Longueur ; portée

Masse

Rayon

Courbure en une section donnée
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o
=
g
=]
=
=
-
o
S
0
D
o
=
Q
8
=
3
=
=)
=i
=
=)
=
Q
=
=
=}
—
a
5
i~
Q
S
=)
=]
F
=
&
=i
3
a
©

Présentation

Epaisseur
Instant considéré

o Age du béton au moment du chargement
Périmeétre de la section droite de béton dont l'aire est A,

u, v, w Composantes du déplacement d’'un point

Profondeur de I'axe neutre
X Coordonnées
Bras de levier des forces internes

I

B Notations en minuscules grecques

C

ol

Angle ; rapport

0

Angle ; rapport ; coefficient
Coefficient partiel

Coefficient partiel relatif aux actions accidentelles A

2
>

Coefficient partiel relatif au béton

2
@]

Coefficient partiel relatif aux actions F

—
S|

Coefficient partiel relatif aux actions permanentes G

Coefficient partiel relatif a une propriété d’'un matériau, compte
tenu des incertitudes sur la propriété elle-méme, sur les imperfec-
tions géométriques et sur le modeéle de calcul utilisé

Coefficient partiel relatif aux actions variables Q

YG
™M

Coefficient partiel relatif a 'acier de béton armé

2
v

Coefficient partiel relatif aux actions, compte non tenu des incerti-
tudes de modéle

2
-

Coefficient partiel relatif aux actions permanentes, compte non tenu
des incertitudes de modele

Coefficient partiel relatif a une propriété d’'un matériau, seules les
incertitudes sur la propriété du matériau étant prises en compte

Incrément
Coefficient de réduction ; coefficient de distribution
Déformation relative en compression du béton

™M |l | 2 2D
IIIHI :

Déformation relative en compression du béton au pic de contrainte

o
(W]
(@]

=

Déformation relative ultime du béton en compression
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' B

=]

o
=
=

—

~

N~

p W

(
= = e

Déformation relative de l'acier de béton armé sous charge maxima-
le

Valeur caractéristique de la déformation relative de 'acier de béton
armé sous charge maximale

Angle

Coefficient d’élancement
Coefficient de frottement
Coefficient de Poisson

Coefficient de réduction de la résistance du béton fissuré en cisaille-
ment

Masse volumique du béton séché en étuve, en kg/m3
Pourcentage d’armatures longitudinales

Pourcentage d’armatures d’effort tranchant

Contrainte de compression du béton

Contrainte de compression du béton due a un effort normal

Contrainte de compression du béton correspondant a la déforma-
tion ultime en compression

Contrainte de cisaillement en torsion
Diametre d’une barre d’armature
Diamétre équivalent d’un paquet de barres

Coefficient de fluage, définissant le fluage entre les temps ¢ et fy,
par rapport a la déformation élastique a 28 jours

Valeur finale du coefficient de fluage

Coefficients définissant les valeurs représentatives des actions
variables

pour les valeurs de combinaison
pour les valeurs fréguentes

pour les valeurs quasi-permanentes
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Materiaux

2.1 Beton

2.1.1 Classes de résistance du béton [3.1.2.4]

Le projet doit étre élaboré a partir d’'une classe de résistance du béton
correspondant a une valeur spécifiée de résistance caractéristique en
compression.

On utilise la dénomination, par exemple C25/30, en référence a la résis-
tance caractéristique sur cylindre/sur cube.

2.1.2 Resistance en compression [3.1.2]

B Resistance caracteristique

La résistance en compression est désignée par la classe de résistance liée a
la résistance caractéristique (fractile 5 %) mesurée sur cylindre f, ou sur
cube fe cupe définie comme la valeur au-dessous de laquelle on peut
s’attendre a rencontrer 5 % de I’ensemble des résultats d’essais de résis-
tance possibles du béton spécifié.

La résistance moyenne en compression du béton a l'age ¢, fon(f), peut
étre estimée pour une température moyenne de 20 °C et une cure confor-
me a PEN 12390 a :

fcm(t) - ﬁcc(t)fcm

M.bi blio-sci entifigue.ngI
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avec :
» fem = fex + 8, est la résistance moyenne en compression a 28 jours.

P (1) =exp {s [1 - ?“

» ¢ est’age du béton, en jours.

» s est un coefficient qui dépend du type du ciment :

* 0,20 pour les ciments de classe de résistance CEM 42,5 R, CEM 52,5
N et CEM 52,5 R (Classe R)

* 0,25 pour les ciments de classe de résistance CEM 32,5 R et CEM
42,5 N (Classe N)

* 0,38 pour les ciments de classe de résistance CEM 32,5 N (Classe S)

Lorsqu’il est nécessaire de spécifier la résistance en compression caracté-
ristique du béton a I’instant ¢, on considere :

fex(t) = fem(t) —8  pour 3 <1 < 28 jours
fe(t) = fox  pourt > 28 jours

B Reésistance de calcul

La résistance de calcul en compression f.4 est définie comme :

e fck

fcd —

C

o est un coefficient compris entre 0,8 et 1,0, fourni par I’Annexe natio-
nale. La valeur a utiliser est 1,0.

2.1.3 Resistance a la traction [3.1.2]
B Résistance moyenne a la traction

La résistance a la traction se rapporte a la contrainte maximale atteinte
sous chargement en traction uni-axiale centrée.

En premiere approximation, on peut admettre que la résistance a la trac-
tion feu, () vaut :

fctm(t) == {ﬁcc(t)}afctm
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avec .

» a =1 pourt < 28 jours

» «=2/3 pourt = 28 jours
» fum = 0,30 fc(k2 /3 est la valeur moyenne de la résistance a la traction.

En outre, on définit :

fe0.05 = 0,7 feum la valeur inférieure de la résistance carac-
téristique a la traction (fractile 5 %),

fetk.0.05 = 1,3 ferm la valeur moyenne de la résistance carac-
téristique a la traction (fractile 95 %).

B Reésistance a la traction en flexion

La résistance moyenne a la traction en flexion dépend de la résistance
moyenne en traction directe et de la hauteur de la section droite. La rela-
tion donnée pour la résistance moyenne s’applique également aux
valeurs caractéristiques.

h
fctm,ﬂ = max { (156 - ﬁ) fctm; fctm}

h étant la hauteur totale en mm.

B Reésistance de calcul

La résistance de calcul en traction f.q est définie comme :

et feik,0,05
Ve

fctd =

o est un coefficient fourni par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser
est 1,0.

23
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2.1.4 Deéformations [3.1.3]

B Deéformation élastique

La déformation du béton dépend de la classe de résistance du béton, mais
également des granulats et d’autres parametres relatifs a la composition
et a Penvironnement.

Des valeurs approchées de E.,, module sécant entre o. =0 et
o. = 0,4 fom, sont données dans le tableau récapitulatif ci-apres (§ 2.1.9).

Les valeurs sont données pour des granulats de quartzite. Pour des gra-
nulats calcaires ou issus de gres, il convient de réduire la valeur de 10 %
respectivement 30 %. Il convient de Paugmenter de 20 % pour des gra-
nulats issus de basalte.

L’évolution dans le temps du module d’élasticité peut étre estimée par :

0,3
Ecm(t) — (ﬁ}n(r)) Eem

B Relation contrainte-déformation pour PPanalyse structurale
non linéaire

Pour une analyse structurale non linéaire, on peut utiliser le diagramme
contrainte-déformation sous chargement de courte durée (fig. 2.1).

[’équation de la courbe, dans laquelle les contraintes et les raccourcisse-
ments sont pris en valeur absolue, est :

Oc kU—TIQ
fcm N 1+(k_2)77

avec :

Ec
n=—
Ecl

g1 est la déformation sous contrainte de compression maximale f,

. lsOSEcm|Ecl|
Jem

k
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0,4 fim |

Figure 2.1

ccul = 3,5 %o est la déformation ultime du béton pour des bétons de
classe inférieure ou égale a 50.

B Relation contrainte-déformation pour le calcul des sections

Pour le calcul des sections, on peut utiliser le diagramme parabole-
rectangle (fig. 2.2).

L’équation de la courbe, dans laquelle les contraintes et les raccourcisse-
ments sont pris en valeur absolue, est :

2

E2 — &

Oc= fua|l— (¥) pour 0 < & < €0
Ec2

0p = izl pour £ < ¢ < Ecp2

g2 = 2,0 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).

e = 3,5 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).
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Figure 2.2

On peut utiliser d’autres diagrammes équivalents, comme le diagramme
bilinéaire (fig. 2.3).

£ca = 1,75 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).
£cus = 3,50 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).

Il est également possible d’utiliser le diagramme rectangulaire simplifié
dans lequel la hauteur de béton comprimée est égale a 0,8x, x désignant
la position de I'axe neutre, la contrainte étant constante et égale f.4, ou
0,9 fuq si la largeur de la zone comprimée diminue vers la fibre la plus
comprimée.
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S~ T T T 7

fa | A

Figure 2.3

2.1.5 Fluage [3.1.4]

Le fluage et le retrait dépendent de ’humidité ambiante, des dimensions
de I’élément et de la composition du béton.

Le fluage dépend également de la maturité du béton lors du premier
chargement ainsi que de la durée et de 'intensité de la charge.

La déformation de fluage a I'instant 1 = 00, £..(00,%)) sous une contrain-
te de compression constante o, inférieure a 0,45 f« (1)) appliquée a ’age
du béton 7, est donnée par :

Oc
Ecc(00,0p) = so(oo,to)E

E. est le module tangent qui peut étre pris égal a 1,05E,.

Lorsque la contrainte de compression est supérieure a 0,45 fix(t), il
convient de tenir compte de la non-linéarité du fluage. C’est par exemple
le cas de la précontrainte par pré-tension.
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B Equations de base pour le coefficient de fluage [annexe B]

La valeur de coefficient de fluage p(c0,1;) est donnée par 'abaque de la
figure 3.1 de ’Eurocode 2. A titre tout a fait indicatif, le coefficient
©(00,30) est proche de 2 pour une piece de rayon moyen 300 mm et un
béton de classe C30/37.

L’annexe B donne les équations de base pour la détermination des défor-
mations de fluage et de retrait.

Le coefficient de fluage ¢(t,7)) peut étre calculé a partir de :
p(t,10) = pof(1,10)

P> ou p, est le coefficient de fluage conventionnel :

0o = PruB(fem) B(t0)

P ol pgy tient compte de 'humidité relative :
RH

] — —

100

=14+ —2
¥RH 0’1\3/}1—0

03]

» RH est ’humidité relative de ’environnement ambiant en %.

2A . .
» ho= — est le rayon moyen de I’élément, A, I'aire de la section du
u

béton, u le périmetre de la partie de la section en contact avec ’atmo-
sphere ;

35\
> alz( ) < 1 (oua; =1 pour fo, < 35 MPa)

fem
35\"?
> o = (f ) < 1(ouay =1 pour fo, < 35 MPa)
» 5(fum) tient compte de 'influence de la résistance du béton :

16,8
v Jem

» (1) tient compte de I’age du béton au moment du chargement :

B(ty) =

0,1 41"
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» [(.(t,1p) rend compte du développement du fluage apres chargement :

ﬁ(rr)—(l)o’3
T But+t—1o

» [y dépend de 'humidité relative et du rayon moyen :
By = 1,5[1 + (0,012RH)'%] g 4 25003 < 15000

35\%°
> oz = (f_) < 1 (ou az =1 pour fo, < 35 MPa)

2.1.6 Retrait [3.1.4]

Le retrait est un phénomene particulier au béton, dti a la diminution de
la teneur en eau du béton, qui correspond a un raccourcissement évo-
luant sur 2 ou 3 ans, mais dont plus de la moitié est réalisée un mois apres
le bétonnage.

La déformation totale de retrait se compose de la déformation due au
retrait de dessiccation et de la déformation due au retrait endogene.

La déformation due au retrait de dessiccation évolue lentement, car elle
est fonction de la migration de I’eau a travers le béton durci.

La déformation due au retrait endogene se développe au cours du dur-
cissement du béton : elle se produit par conséquent en majeure partie au
cours des premiers jours suivant le coulage. Le retrait endogeéne est une
fonction linéaire de la résistance du béton.

Ecs = Ecd t Eca

ol & est la déformation totale de retrait ; .4 est la déformation due au
retrait de dessiccation ; £¢, est la déformation due au retrait endogene.

» La valeur du retrait de dessiccation dans le temps est donnée par :

Eccl(lt) = /Gds (Iats)khgcd,O
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ﬁds(‘tats) —

(t — £;) + 0,04, /h;

hY

ou:

* test’age du béton a I'instant considéré, en jours ;

* 1, est I'age du béton, en jours, au début du retrait de dessiccation,

c’est-a-dire normalement a la fin de la cure ;
2A. _
* hp = — est le rayon moyen, en mm, de la section transversale,
u

avec A 'aire de la section du béton, et u le périmetre de la partie
de la section exposée a la dessiccation.

ky dépend du rayon moyen A et vaut :

Ecd.0 est la valeur nominale du retrait de dessiccation non géné en %o.
Pour le béton avec des ciments CEM de classe N, en fonction de
I’humidité relative en % :

“classevtr| 20 | 40 | e | so | o0 | o0

20/25 0,62 0,58 0,49 0,30 0,17 0,00

40/50 0,48 0,46 0,38 0,24 0,13 0,00
P La déformation due au retrait endogéne dans le temps est donnée par :

Ecall) = ﬁas (t)eca(00)

Bas(t) — 1 - e(—O,Q«/;)
Eca(00) = 2,5(fo — 10) x 107°

t est I'age du béton a I'instant considéré, en jours.

30
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2.1.7 Coefficient de Poisson [3.1.3]

P Le coefficient de Poisson relatif aux déformations élastiques du béton

non fissuré est pris égal a 0,20.

P Lorsque le béton est fissuré, il est égal a zéro.

2.1.8 Coefficient de dilatation thermique [3.1.3]

Le coefficient de dilatation thermique peut étre pris égal 2 10 x 107 °K~!.

Tableau récapitulatif des caractéristiques
des bétons

Classe de

N

£
o
-t
o
2
E
]
o
v
-
o
L
i
wn
)
} =

12 16 20 25 30 35 40 45 50
1S 20 25 30 37 45 50 55 60
20 24 28 33 38 43 48 53 58

16 19 22 26 29 32 35 38 4]

M 0 13 15 1,8 20 22 25 27 29
2,0 2,5 2,9 3,3 3,8 4.2 46 4,9 5,3
I 27 000 29000 30000 31000 33000 34000 35000 36000 37 000
1,8% 1,9% 2,0% 2,1% 22% 2,25% 2,3% 2,4% 2,45 %

Les valeurs du tableau sont exprimées en MPa, et restreintes aux bétons
de résistance caractéristique inférieure ou eégale a 50 MPa.
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2.2 Aciers de béton arme [3.2]

2.2.1 Resistance [3.2.3]

La limite d’élasticité fy; et la résistance a la traction f; sont respectivement
définies comme les valeurs caractéristiques de la limite d’élasticité et de la
charge maximale sous traction directe, chacune de ces valeurs étant divi-
sée par 'aire nominale de la section.

Si besoin est, la valeur fy; peut étre remplacée par la limite caractéristique
d’élasticité conventionnelle a 0,2 % d’allongement rémanent f; 5.

Les regles de I'Eurocode sont valables pour des armatures dont la limite
d’élasticité fyx est comprise dans la gamme de 400 a 600 MPa. La valeur
maximale a utiliser est 500 MPa en général et 600 MPa sous réserve de
justification effective a ’ELS, y compris de ouverture des fissures.

La limite d’élasticité maximale réelle fix .« ne doit pas dépasser 1.3 fy.
2.2.2 Classes de ductilité [annexe C]

Un produit est réputé de la classe de ductilité adéquate s’il satisfait aux
exigences suivantes :

fuk > 25 %o k= (fil fyk > 1,05
classe B cuk = 50 %o k= (fi/fy)x = 1,08
classe C uk = 15 %o 1,35 > k = (fi/fy)x = 1,15

euk est la valeur caractéristique de I'allongement sous charge maximale.

2.2.3 Deformations longitudinales et diagramme
contrainte-déeformation [3.2.7]

Le module d’élasticité E, = 200000 MPa.

Pour un calcul courant, on peut utiliser 'un ou l'autre des deux dia-
grammes suivants (figure 2.4).

£ua €st donnée par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,9z .
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o Diagramme simplifié
f
—_— |
—————— kfocly
————— | k s
J?fk ”””” | ’
|
.];d = ngk/ Vs | : : -
|
| | |
|
: Diagramme de calcul : :
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Figure 2.4

2.2.4 Proprietes [3.2.4.1]

Le comportement des armatures de béton armé est également caractéri-
sé par les propriétés suivantes :

» l'aptitude au pliage, notamment en regard des diametres minimaux
de cintrage,

les caractéristiques d’adhérence,
la résistance de fatigue, lorsqu’elle est requise,
la soudabilité,

vvywyy

la résistance au cisaillement et la résistance des soudures pour les
treillis soudés.

2.3 Association acier-beton

2.3.1 Contrainte ultime d’adhérence [8.4.2]

La contrainte ultime d’adhérence fi,q doit étre suffisante pour éviter toute rup-
ture d’adhérence. Pour les armatures a haute adhérence, on peut prendre :

fod = 2,250,715 feu
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» 1, est un coefficient lié¢ aux conditions d’adhérence et a la position des
barres au cours du bétonnage. 7, vaut 1 lorsque les conditions d’adhé-
rence sont « bonnes », et 0,7 dans tous les autres cas.

Les conditions d’adhérence sont « bonnes » dans les quatre configu-
rations, considérées pendant le bétonnage, suivantes :

* la barre est située en partie inférieure de I’élément et forme un angle
entre 45° et 90° avec ’horizontale ;

* la barre appartient a un élément de hauteur inférieure ou égale a 250 mm ;

 la barre est située dans les 250 mm inférieurs d’un élément de hau-
teur comprise entre 250 et 600 mm ;

* la barre n’est pas située dans les 300 mm supérieurs d’un élément
de hauteur supérieure a 600 mm.

132 — &
100
Selon les Recommandations professionnelles, le respect des conditions
de mise en ceuvre des classes d’exécution 2 et 3 de la norme ’EN1

3670-1 est supposé satisfaire les « bonnes » conditions d’adhérence.

» 1), vaut 1 pour les barres de & jusqu'a 32 mm et pour @ > 32 mm.

2.3.2 Faconnage des barres [8.3]

Le fagonnage d’une barre par pliage doit étre tel qu’il évite toute fissure
de 'armature ainsi que toute rupture du béton dans la partie courbe.

Armature dans le cas des coudes, crochets ou boucles

-4, pour les barres et fils de diamétre inférieur ou égal a 16 mm ;
-7, pour les barres et fils de diamétre supérieur a 16 mm.
Armature pliées aprés soudure d’une armature perpendiculaire
- 59, si 'armature soudée est située du coté intérieur au pliage ;

-5, si larmature soudée est située du coté extérieur au pliage et dis-
tante d'au moins 32 du point de départ du pliage ;

Diameétre minimal
du mandrin

- 209, si Parmature soudée est située du coté extérieur au pliage et dis-
tante de moins de 32 du point de départ du pliage, ou dans la partie
courbe.
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» Lajustification du diametre du mandrin n’est pas nécessaire vis-a-vis
de la rupture du béton si les conditions ci-apres sont remplies :

* 'ancrage nécessaire de la barre ne dépasse pas 5 au-dela de
I'extrémité de la partie courbe ;

* le plan de flexion n’est pas proche du parement et il existe une barre
de diametre supérieur ou égal a @ a 'intérieur de la partie courbe ;

* le diametre du mandrin respecte le diametre minimal fixé pour évi-
ter un dommage a I’'armature.

Cette clause relative a la rupture du béton ne s’applique pas aux
cadres, épingles et étriers.

» Dans le cas contraire, il convient d’augmenter le diametre du man-
drin selon I'expression :

Fbt 1 2
Gn= — | —+=—
m= fcd (Clb 2@)
* Fy, esteffort de traction dii aux charges ultimes dans une barre ou
un groupe de barres en contact a 'origine de la partie courbe

ou:

* a, pour une barre donnée (ou groupe de barres en contact), est la
moitié de entraxe entre les barres (ou groupes de barres) perpen-
diculairement au plan de la courbure. Pour une barre ou un grou-
pe de barres proches du parement de I’élément, il convient de
prendre pour a, I'enrobage majoré de &/2.

2.3.3 Ancrage par scellement d’une armature [8.4]

Les barres ou treillis soudés doivent étre ancrés de manieére a assurer une
bonne transmission des forces d’adhérence au béton, en évitant toute fis-
suration longitudinale ainsi que tout éclatement du béton. Un ferraillage
transversal est a prévoir si nécessaire.

Les coudes et les crochets ne contribuent pas a ’'ancrage des barres com-
primées.

35
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B Longueur d’ancrage de référence

En admettant une contrainte d’adhérence constante et égale f,q4, la lon-
gueur d’ancrage de référence £y ,qq nécessaire pour ancrer effort Aoy
d’une barre droite est :

1%} Osd

4 fod
os étant la contrainte de calcul de la barre dans la section a partir de
laquelle on mesure ’ancrage.

Eb,rqd =

Dans le cas de barres pliées, il convient de distinguer la longueur d’ancra-
ge de calcul ¢4, mesurée le long de I'axe de la barre, et la longueur
d’ancrage de référence ¢y,.

B Longueur minimale d’ancrage

La longueur minimale d’ancrage ¢, min en 'absence de tout autre limita-
tion vaut :

Lo min = Max{0,3¢y rqa ; 10 ; 100 mm} pour des barres tendues

Lo min = Max{0,6€; 1qq ; 10 ; 100mm} pour des barres comprimées

H Enrobage minimal d’une barre

Cette notion caractérise les conditions effectives d’enrobage d’une barre
au sens large, qui conditionnent la mise en jeu des forces d’adhérence.

L’enrobage minimal ¢4 d’une barre est défini de la fagon suivante (figure 2.5) :

a
8

—4 a
t ° 0 $_¢:¢
¢ — e
(a) Barres droites (b) Barres terminées par un (c) Barres terminées par
coude ou un crochet une boucle
¢q = min (a/2, ¢, ¢ ¢q = min (al2, ¢;) G =

pour une barre droite, ¢4 est le mini-  pour une barre avec un coude ou un  pour une barre avec une bouche
mum de I'enrobage horizontal ¢\, de crochet, ¢, est le minimum de I'enro-  horizontale, ¢, est lenrobage verti-
Penrobage vertical ¢ et de la moitié de  bage horizontal ¢, et de la moitié dela  cal c.

la distance entre nus a l'acier voisin distance entre nus a I'acier voisin

Figure 2.5
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B Longueur d’ancrage equivalente

O Ancrage par courbure

Par simplification, on considére que I'ancrage par courbure des barres
tendues avec un pliage supérieur a 90° est assuré moyennant une lon-
gueur d’ancrage équivalente qui peut étre prise égale a :

Eb,eq = ] Eb,rqd

=250
>150°
/ | gb,eq

Figure 2.6 Longueur d’ancrage équivalente pour un crochet normal

o tient compte de la forme des barres :

» «; = 1,0 dans le cas général ;

» o =07 sicy > 3.

L’Eurocode distingue le coude normal dont le pliage est compris entre
90° et 150° et le crochet dont le pliage est supérieur a 150°.

O Ancrage avec barre transversale soudée

Par simplification, on considere que ’ancrage avec une barre transversa-
le soudée, de diametre &, > 0,6, a une distance supérieure ou égale a
5@ de la section d’origine de I’ancrage, est assuré moyennant une lon-
gueur d’ancrage équivalente qui peut étre prise égale a :

Eb,eq - C]fél‘eb,rqd

avec oy = 0,7

| gb,eq |

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

Figure 2.7 Longueur d’ancrage équivalente avec barre transversale soudée
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B Longueur d’ancrage de calcul

La longueur d’ancrage de calcul ¢y vaut :

Ebd = a]a2a3a4a5£b,rqd 2 Eb,min

avec apzis 2 0,7

O Barres tendues
a; tient compte de la forme des barres (voir ci-dessus) :
* a; = 1,0 dans le cas général ;

« a1 =0,7 s1¢qg >3 pour une barre tendue munie d’'un ancrage
courbe.

o, tient compte de Peffet de ’enrobage minimal, avec 0,7 < a, < 1,0 :

cqg— I
e ar=1-0,1524

, pour une barre droite ;

Cd - 3@ . 3y
c ar,=1-0,15 —Q pour une barre munie d’un ancrage courbe.

as tient compte de 'effet de confinement par des armatures transver-
sales non soudées :

As_ As min
a;=1—K\ avec0,7<a3<1,0etA=Z ‘AZ L
St

> Ay est la somme des sections des armatures transversales le long
de lpq;

* > Agmin est 'aire minimale des armatures transversales, soit
0,25A; pour les poutres et 0 pour les dalles ;
A, est 'aire de la section de la barre ancrée ;

K dépend de la forme et de la position des armatures transversales :

A, Do Ay A, D o Ay A Do, Age
‘ W hY r/ N, ;/
K=0,1 K=0,05 K=0
Figure 2.8
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» a4 tient compte de I'influence des barres transversales soudées et vaut
0,7 sous réserve des dispositions requises (voir ci-dessus).

» a5 tient compte de la pression orthogonale au plan de fendage :

as =1 —0,04p
avec p la pression transversale en MPa a I’état limite ultime le long de
ebd.

O Barres comprimeées

ar=or=a3=1,0etay =0,7 soit €pg = 0,7y rqd

2.3.4 Ancrage des armatures transversales [8.5]

Il convient normalement de réaliser ’'ancrage des armatures d’effort
tranchant et autres armatures transversales au moyen de coudes et de
crochets, en prévoyant une barre a 'intérieur du crochet ou du coude, ou
a 'aide d’armatures transversales soudées.

B Ancrage par courbure

Il convient de prolonger la partie courbe du coude ou du crochet par une
partie rectiligne de longueur au moins égale a (figure 2.9) :

» 109 et 70 mm a la suite d’un arc de cercle entre 90° et 150° ;

§ » 5@ et 50 mm a la suite d’un arc de cercle supérieur a 150°.
5

Z

Q

Z 2100, et 5@, et

= 70 mm > 50 mm
<

g

3

=

2

2

2

z

g (a) (b)

:

g Figure 2.9
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H Ancrage avec une armature transversale soudée

Si une seule armature transversale est soudée (figure 2.10a), le nu de la
barre transversale doit étre distant d’au moins 10 mm de Pextrémité de

la barre a ancrer et la barre transversale a un diametre au moins égal a
1,49.

Si deux armatures transversales sont soudées (figure 2.10b), le nu de la
premiere barre transversale doit étre distant d’au moins 10 mm de
Pextrémité de la barre a ancrer, et la distance entre axes des deux barres
transversales doit étre au moins égale a 2 et 20 mm, tout en restant
inférieure a 50 mm. Les barres transversales ont un diametre au moins
égal 2 0,79,

=10 mm =10 mm

|
> 14 >0,7 @ 220 et
20 mm
<50 mm
(a) (b)
Figure 2.10

2.3.5 Ancrage au moyen de barres soudées

Outre les ancrages décrits précédemment, ’'Eurocode 2 prévoit dans son
paragraphe [8.6] la réalisation d’un ancrage au moyen de barres trans-
versales soudées s’appuyant sur le béton.

2.3.6 Recouvrements des barres [8.7]

La transmission des efforts d’une barre a 'autre peut s’effectuer par :
» recouvrement des barres,

» soudage,

» coupleurs.

40
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B Dispositions des recouvrements

Les recouvrements des barres doivent étre tels que :
» la transmission des efforts soit assurée ;

» il ne se produise pas d’éclatement du béton ;

» il n’apparaisse pas de fissures.

Il convient normalement :

» de décaler les recouvrements et de les disposer hors des zones tres sol-
licitées (rotules plastiques) ;

» de disposer les recouvrements symétriquement quelle que soit la sec-
tion.

Il convient de respecter les dispositions suivantes (figure 2.11) :
» la distance libre entre barres en recouvrement doit étre limitée a 50

mm ou 4&. A défaut, la longueur de recouvrement sera augmentée de
la distance libre ;

» les recouvrements successifs sont espacés longitudinalement entre
eux d’au moins 0,3¢ ;

» les recouvrements paralleles sont espacés latéralement d’une distance
libre au moins égale a 20 mm ou 29 ;

» lorsque ces dispositions sont respectées, toutes les barres d'un méme
lit peuvent comporter un recouvrement dans la méme section. La
proportion est réduite a 50 % s’il s’agit de barres disposées en plu-
sieurs lits.

>0,3¢
r 0 b |r < 52 mm
s <4
-t - K
—- ‘ ) —
F, a 22¢
- ] =20 mm P;
F [ ] —
Figure 2.11
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B Longueur de recouvrement
La longueur de recouvrement de calcul ¢, vaut :

Lo = ajaro3asai5068h 1qd 2 £o,min

aq, g, (3, (g, €t s ont les mémes valeurs que pour le calcul de la lon-

gueur d’ancrage, avec toutefois une différence pour a3 : la valeur de
. N Osd . .
Y Agmin est égale 3 A, —, avec A, laire de la section d’une des barres
yd

comportant un recouvrement.

ap = 5—; , avec p; le pourcentage de barres avec recouvrement tel que

I’axe dudit recouvrement se situe a moins de 0,65¢; du recouvrement
considéré (figure 2.12). La valeur de as est bornée inférieurement a 1 et
supérieurement a 1,5.

4
| | l
| : — Barre [
L I I
L | |
. —— ! E | Barre 11
L : i' I , Barre 111
I | | |
. : l . : : Barre IV
L I I
C:b i 0,65 €0£ 0,65 foéi
! ' |
| Section considérée |
¢ %
Figure 2.12

Par exemple, les barres II et III sont en dehors de la section considérée :
P, =509% et o = 1,4

H Longueur minimale de recouvrement
La longueur minimale de recouvrement £ min vaut :

£o.min = mMax{0,3celp rqa ; 159 ; 200 mm}
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B Armatures transversales dans une zone de recouvrement

Des armatures transversales sont nécessaires au droit des recouvrements
pour s’opposer aux efforts transversaux de traction.

» Lorsque le diametre des barres d’une jonction par recouvrement est
inférieur a 20 mm, ou lorsque la proportion des barres avec recou-
vrement, en toute section, est inférieure a 25 %, on peut considérer,
sans justification, que les armatures transversales nécessaires par
ailleurs suffisent pour équilibrer les efforts transversaux de traction.

» Lorsque le diametre des barres d’une jonction par recouvrement est
supérieur ou égal a 20 mm, il convient de disposer des barres trans-
versales perpendiculairement a la direction du recouvrement, entre
celui-ci et le parement de béton de facon que la section totale A des
armatures transversales soit supérieure ou égale a la section Ay d’une
des barres du recouvrement.

» Lorsque la proportion des armatures en recouvrement dans une sec-
tion donnée est supérieure a 50 %, et si la distance a entre les barres
de deux recouvrements adjacents dans une section est telle que
a < 109, il convient d’utiliser comme armatures transversales des
cadres, étriers ou épingles ancrés dans la section.

Lorsque des armatures transversales spécifiques sont nécessaires, elles
sont disposées pour moitié sur chacun des deux tiers de la longueur ¢, a
chaque extrémité de la zone de recouvrement, avec un espacement au
plus égal a 150 mm.

Dans le cas de recouvrement de barres comprimées, on dispose en plus,
de part et d’autre du recouvrement, une barre transversale a une distan-
ce inférieure a 40 des extrémités du recouvrement.

2.3.7 Barres de gros diametre [8.8]

L’Eurocode 2 prévoit des regles supplémentaires pour les barres de gros
diametre, supérieur a Slarge 40 mm.

2.3.8 Paquets de barres [8.9]

L’Eurocode 2 prévoit des dispositions spécifiques dans le cas de groupes
de barres par paquets, leur ancrage et leur recouvrement.
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Il convient que toutes les barres d’'un paquet aient les mémes caractéris-
tiques de type et de nuance.

Les diametres des barres peuvent différer jusqu’a un rapport de 1,7 entre
les différents diametres.

Sauf indication contraire, les regles applicables aux barres isolées s’appli-
quent également aux paquets de barres.

Pour le calcul, le paquet est remplacé par une barre fictive équivalente, de
méme section et de méme centre de gravité.

Le diametre équivalent de cette barre est tel que @, = &./ny, borné par
55 mm, ol ny, est le nombre de barres du paquet.

Le nombre de barres ny, est limité a :

» 4 dansle cas de barres verticales comprimées et des barres a I'intérieur
d’une jonction par recouvrement ;

» 3 dans tous les autres cas.

2.3.9 Recouvrement des treillis soudés HA [8.7.5]

B Recouvrement des armatures principales

On prend en considération le sens de pose des panneaux en recouvre-
ment I'un par rapport a 'autre :

» les armatures principales sont dans des plans confondus ;

» les armatures principales sont dans deux plans distincts (écartés du
diametre du fil de répartition).

Dans le cas ot les armatures principales sont dans des plans confondus, on
applique les regles relatives aux barres a haute adhérence, avec a3 = 1,0.

Dans le cas ou les armatures principales sont dans deux plans distincts,
on dispose les recouvrements dans les zones ou la contrainte de I'acier a
I’état limite ultime est inférieure a 80 % de la résistance de calcul.

Si cette disposition n’est pas satisfaite, on tiendra compte pour le calcul
de la résistance en flexion de la hauteur utile la plus défavorable. Par
ailleurs, la contrainte de référence utilisée lors de la vérification de
I'ouverture des fissures est a majorer de 25 %.
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B Disposition des panneaux en recouvrement

» Dans le cas ou les armatures principales sont dans des plans confon-
dus, on applique les regles relatives aux barres a haute adhérence.

» Dans le cas ou les armatures principales sont dans deux plans dis-
tincts, la proportion admissible d’armatures principales en recouvre-
ment dépend de la section par unité de longueur :

* si A < 12 cm?/ml, la proportion admissible est 100 % ;
* si A > 12 cm?/ml, la proportion admissible est 60 %.

Il convient de décaler au minimum de 1,3¢; les jonctions de diffé-
rents panneaux.

Aucune armature transversale supplémentaire n’est nécessaire.

B Recouvrement des armatures de répartition

La longueur de recouvrement des fils de répartition est donnée en fonc-
tion de leur diametre :

J<L6 €9 = 150 mm et au moins une maille (2 soudures)
6 <@ <85 £y = 250 mm et au moins deux mailles (3 soudures)
=

85<@ <12 £y = 350 mm et au moins deux mailles (3 soudures)

La longueur de recouvrement des fils de répartition recoupe au moins
deux armatures principales.

Toutes les armatures de répartition peuvent étre ancrées par recouvre-
ment dans une méme section.

2.4 Durabilite et dispositions
constructives

2.4.1 Geéneralités

Une structure durable doit satisfaire aux exigences d’aptitude au service, de
résistance et de stabilité pendant toute la durée d’utilisation de projet, sans
perte significative de fonctionnalité ni maintenance imprévue excessive.
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La protection requise du ferraillage contre la corrosion dépend de la
compacité, de la qualité et de I’épaisseur de ’enrobage d’une part, de la
fissuration d’autre part.

La compacité et la qualité de 'enrobage sont obtenues par la maitrise de
la valeur maximale du rapport eau/ciment et de la teneur minimale en
ciment (voir EN 206-1) ; elles peuvent étre associées a une classe de résis-
tance minimale du béton.

2.4.2 Conditions d’environnement [4.2]

B Eurocode 2

Les conditions d’exposition sont les conditions physiques et chimiques
auxquelles la structure est exposée, en plus des actions mécaniques.

Tableau 2.1 Classes d’exposition en fonction des conditions d’environnement,
conformément a 'EN 206-1

Classe Description de Exemples informatifs
I’environnement

1 Aucun risque de corrosion ni d’attaque

Béton a l'intérieur de batiments ou le taux
d’humidité de I'air ambiant est tres faible

X0 Béton armeé : trés sec

2 Corrosion par carbonatation

Béton a l'intérieur de batiments ou le taux
XC1 Sec ou en permanence mouillé d’humidité de I'air ambiant est faible
Béton submergé en permanence par l'eau

Surfaces de béton soumises au contact a
XC2 Humide, rarement sec long terme de I'eau

Un grand nombre de fondations

Béton a l'intérieur de batiments ou le taux
d’humidité de l'air ambiant est moyen ou
élevé

Béton extérieur abrité de la pluie

XC3 Humidité modérée

Surfaces de béton soumises au contact de
XC4 Alternativement humide et sec I'eau, mais n’entrant pas dans la classe
d’exposition XC2
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3 Corrosion par chlorure

Surfaces de béton exposées a des

XD1 Humidité modérée ) L
chlorures transportés par voie aérienne
Piscines

XD2 Humide, rarement sec Eléments en béton exposés a des eaux

industrielles contenant des chlorures

Eléments de ponts exposés a des

projections contenant des chlorures
XD3 Alternativement humide et sec Chaussées

Dalles de parcs de stationnement de véhi-
cules

4 Corrosion par chlorure en provenance de ’eau de mer

Exposé a I'air véhiculant du sel
XS1 pas en marin maiscontact
direct avec I'eau de mer

Structures sur la cote ou a proximité
de la cote

XS2 Immergé en permanence Eléments de structures marines

Zones de marnage, zones
XS3 soumises a des projections Eléments de structures marines
ou a des embruns

5 Attaque par gel et dégel

Saturation modérée en eau, Surfaces verticales de béton exposées

XF1 i . )
sans agent de déverglacage a la pluie et au gel
_ o Surfaces verticales de béton des
XF2 Saturation modelree €n €au,  suvrages routiers exposés au gel et a I'air
avec agent de déverglacage véhiculant des agents de déverglacage
XF3 Forte saturation en eau, sans Surfaces horizontales de héton
agent de déverglacage exposées a la pluie et au gel
Routes et tabliers de pont exposés
aux agents de déverglacage
XF4 Forte saturation en eau, Surfaces de béton verticales
avec agent de déverglacage directement exposées aux projections
ou eau de mer d’agents de déverglacage et au gel

Zones des structures marines soumises
aux projections et exposées au gel
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6 Attaque chimique

Environnement a faible

XA1 agressivité chimique selon Sols naturels et eau dans le sol
EN 206-1, table 2

Environnement d’agressivité
XA2 chimique modérée selon EN Sols naturels et eau dans le sol
206-1, table 2

Environnement a forte agressivité

e cal A 28 el 2 Sols naturels et eau dans le sol

XA3

B Annexe nationale

Pour ce qui concerne I'enrobage, la colonne d’exemples informatifs du
tableau 2.1 est rendue normative compte tenu des notes suivantes :

» Note | Les parties des batiments a ’abri de la pluie, que ceux ci soient
clos ou non, sont a classer en XCI1 a ’exception des parties exposées
a des condensations importantes a la fois par leur fréquence et leur
durée qui sont alors a classer en XC3. C’est le cas notamment de cer-
taines parties d’ouvrages industriels, de buanderies, de papeteries, de
locaux de piscines...

» Note 2 Sont a classer en XC4 les parties aériennes des ouvrages d’art
et les parties extérieures des batiments non protégées de la pluie,
comme par exemple les facades, les pignons et les parties saillantes a
I'extérieur, y compris les retours de ces parties concernés par les che-
minements et/ou rejaillissements de I'eau.

» Note 3 Ne sont a classer en XD3 que les parties d’ouvrages soumises
a des projections fréquentes et tres fréquentes et contenant des chlo-
rures et sous réserve d’absence de revétement d’étanchéité assurant la
protection du béton.

Ne sont donc a classer en XD3 que les parties des parcs de stationne-
ment de véhicules exposées directement aux sels contenant des chlo-
rures (par exemple les parties supérieures des dalles et rampes) et ne
comportant pas de revétement pouvant assurer la protection du
béton pendant la durée de vie du projet.
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» Note 4 Sont a classer en XS3 les éléments de structures en zone de mar-
nage et/ou exposés aux embruns lorsqu’ils sont situés a moins de 100 m
de la cote, parfois plus, jusqu’a 500 m, suivant la topographie particuliere.
Sont a classer en XS1 les éléments de structures situés au dela de la
zone de classement XS3 et situés a moins de 1 km de la cote, parfois
plus, jusqu’a 5 km, lorsqu’ils sont exposés a un air véhiculant du sel
marin, suivant la topographie particuliere.

» Note 5 En France, les classes d’exposition XF1, XF2, XF3 et XF4 sont

indiquées dans la carte donnant les zones de gel, sauf spécification
particuliere notamment fondée sur I'état de saturation du béton (voir
I’Annexe nationale de 'EN 206-1).
Pour les classes d’exposition XF, et sous réserve du respect des dispo-
sitions liées au béton (EN 206-1 et documents normatifs nationaux),
I'enrobage cyin aur Sera déterminé par référence a une classe d’exposi-
tion XC ou XD, selon le type de salage.

» Note 6 Les exemples informatifs donnés pour les classes XA1, XA2 et
XA3 sont a comprendre et préciser comme suit :

» Eléments de structures en contact avec le sol ou un liquide agressif
* Ouvrages de Génie Civil soumis a des attaques chimiques suivant
les documents particuliers du marché.

» Note 7 Les risques de lixiviation et d’attaque par condensation d’eau
pure sont a traiter dans les classes d’exposition XA1, XA2 et XA3 sui-
vant leur sévérité.

2.4.3 Classification structurale [tableau 4.3NF]

Il est prévu 6 classes structurales, S1 a S6. La classe minimale est la classe
S1. La classe structurale a utiliser pour les batiments et ouvrages de génie-
civil courants (durée d’utilisation de projet de 50 ans) est la classe S4.

Plusieurs criteres apportent une modification a la classe structurale :
» une durée d’utilisation de projet de 100 ans impose une majoration
de 2 classes ;

» une durée d’utilisation de projet inférieure ou égale a 25 ans permet
une minoration de 1 classe ;
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» le choix d’une classe de résistance minimale du béton, en fonction de

la classe d’exposition, permet de considérer une minoration de une
classe :

Classe X0 XCl XC2/XC3 XC4 XD1/XS1/  XD2/XS2/  XD3/XS3/
d’exposition XAl XA2 XA3

Classe

2 C30/37 = C30/37 = C30/37 > C35/45 > C40/50 > C40/50 = C45/55

La limite peut étre réduite d’une classe de résistance si I’air entrainé est
supérieur a 4 %.

>

Dans le cas d’une corrosion induite par carbonatation, c’est-a-dire les
classes XC, I'utilisation d’un béton de classe supérieure ou égale a
C35/45 pour les classes XC1, XC2 et XC3, respectivement C40/50
pour la classe XC4, a base de CEM I sans cendres volantes permet de
considérer une minoration de une classe ;

la garantie d’'une bonne compacité de I'enrobage permet de considé-
rer une minoration de une classe. Il s’agit notamment des faces cof-
frées des éléments plans, (assimilables a des dalles, éventuellement
nervurées), coulés horizontalement sur coffrages industriels ou des
éléments préfabriqués industriellement ;

un élément assimilable a une dalle c’est-a-dire pour lequel la position
des armatures n’est pas affectée par le processus de construction, per-
met de considérer une minoration d’une classe ;

la maitrise particuliere de la qualité de production du béton permet
de considérer une minoration d’une classe.

2.4.4 Classe indicative de reésistance pour la

durabilité [Annexe E]

Le choix d’un béton a durabilité convenable pour la protection du béton
et la protection des armatures de béton armé vis-a-vis de la corrosion
passe par la considération de sa composition.

Cecl peut amener a une résistance a la compression du béton plus élevée
que celle exigée pour le dimensionnement de la structure. Le lien entre
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les classes de résistance du béton et les classes d’exposition peut étre
décrit par des classes indicatives de résistance.

Les valeurs des classes indicatives de résistance sont définies par I’Annexe
nationale :

» pour les éléments coulés en place ou préfabriqués :

Corrosion

(@ ETITW SV GLIFIICLE XC1/XC2 XC3/XC4 XDl XD2 XD3 XS1/XS2 XS3

Classe indicative
de résistance C20/25 (C25/30 (C25/30 C30/37 (C35/45 (C30/37  (C35/45

Dommage au béton

Classe d’exposition XF1 XF2 XF3 XAl XA2 XA3

Classe indicative

de résistance = C25/30 C25/30 C30/37 (C30/37 (C35/45  C40/50

» pour les éléments préfabriqués en usine :

Corrosion

Classe d’exposition (&l XC2 XC3/XC4 XD1/XD2 XD3 XS1 XS2/XS3

Classe indicative C20/25 (C30/37 (C35/45  (C35/45 (C40/50 (C35/45  C40/50
de résistance C30/37

Dommage au béton

Classe d’exposition X0 XF1 XF2 XF3 XAl XA2 XA3

Classe indicative
de résistance

C20/25 (C35/45 (C35/45 (35/45 (C35/45  (C35/45 (C40/50

Quand la résistance choisie est plus élevée que celle exigée par le dimen-
sionnement de la structure, il convient d’utiliser la valeur de calcul de f,
associée a la valeur élevée de la résistance dans le calcul du ferraillage
minimal et dans la maitrise de 'ouverture des fissures.
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2.4.5 Enrobage [4.4.1]

L’enrobage est la distance de la paroi la plus proche au nu de 'armature
prise avec son diametre nominal.

L’enrobage permet de garantir :

» la bonne transmission des forces d’adhérence ;
» la protection de 'acier contre la corrosion ;

» une résistance au feu convenable.

enrobage

Figure 2.13

B Enrobage nominal

L’enrobage nominal doit étre spécifié sur les plans. Il est défini comme
I'enrobage minimal augmenté d’une marge pour tolérance d’exécution :

Cnom = Cmin 1+ ACdev
La valeur de ’enrobage minimal est donnée ci-apres.

La valeur de Acqey est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser
est 10 mm.

Lorsque la réalisation est soumise a un systeme d’assurance qualité dans
lequel la surveillance inclut des mesures de 'enrobage des armatures, il
est possible de réduire la marge de calcul pour tolérance d’exécution, de
sorte que :

10 mm = Acgey = 5 mm
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Lorsqu’on peut garantir 'utilisation d’un appareil de mesure tres précis
pour la surveillance ainsi que le rejet des éléments non conformes (élé-
ments préfabriqués, par exemple), ou lorsque la conception et I'exécu-
tion des éléments d’ouvrages y compris leur ferraillage sont soumis a un
systeme d’assurance qualité couvrant toutes les phases de la conception a
I'exécution, il est possible de réduire la marge de calcul pour tolérance
d’exécution, de sorte que :

10 mm = Acgey = 0

B Enrobage minimal

La valeur de ’enrobage minimal a utiliser doit satisfaire a la fois aux exi-
gences qui concernent 'adhérence et les conditions d’environnement :

Cmin = Max {Cmin,b s> Cmin,dur + ACdur,f)r — ACdur,st - ACdur,add ; 10 mm}

avec :
P Cminp enrobage minimal vis-a-vis de "adhérence
= diametre de la barre isolée ou diametre équivalent d’'un paquet
P Cmindur €nrobage minimal vis-a-vis des conditions d’environnement

Classe
-n XERIXES XDI/XST XD2/X52 | XD3/XS3
structurale
S1 10 10 10 15 20 25 30

S2 10 10 15 20 25 30 35
53 10 10 20 25 30 35 40
S4 10 15 25 30 35 40 45
S5 15 20 30 35 40 45 50
S6 20 25 35 40 45 50 55

Pour les classes d’exposition XF, 'enrobage cpin auwr sera déterminé par
référence a une classe d’exposition XC ou XD, selon les dispositions
suivantes :
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Type de salage Classe d’exposition

(cf. recommanda-
tions GEL 2003)

Peu fréquent Sans objet XC4 si le béton est  Sans objet
formulé sans
entraineur d’air

XD1 si le béton est
formulé avec
entraineur d'air

Fréquent Sans objet  XD1, XD3 pour  Sans objet XD2, XD3 pour les
les éléments éléments tres
trés exposes exposés

Trés fréquent Sans objet  Sans objet Sans objet XD3

»  Acqu,y marge de sécurité, égale a zéro en I'absence de spécifications
supplémentaires.

»  Acaus réduction dans le cas d’utilisation d’acier inoxydable, égale a
zéro en I’absence de spécifications supplémentaires.

» Acgu.aga réduction dans le cas de protection supplémentaire. La
valeur a utiliser est zéro, sauf pour les revétements adhérents justifiés
vis-a-vis de la pénétration des agents agressifs.

Dans le cas de parement irrégulier (surface striée ou béton a granulats apparents,
par exemple), il convient d’augmenter 'enrobage minimal d’au moins 5 mm.

Dans le cas d’un béton coulé au contact d’un sol ayant recu une prépara-
tion, enrobage minimal est au moins de 30 mm.

Dans le cas d’un béton coulé au contact direct du sol, I’enrobage minimal
est au moins de 65 mm.

2.4.6 Condition de bétonnage [8.2] :
espacement des armatures

Si'on désigne par & le diametre de l'acier le plus grand d’un paquet et
par d la grosseur du plus gros granulat utilisé, en général 25 mm, on doit
respecter une distance libre horizontalement et verticalement entre
barres paralleles ou entre lits horizontaux supérieure ou égale a la plus
grande des deux valeurs & et (5 mm + d,) ou 20 mm.

lwww.biblio-scientifique.nel



http://www.biblio-scientifique.blogspot.com

Copyright © 2013 Dunod.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

3.1 Actions permanentes

Les actions permanentes sont, en général, comme pour le poids propre,
représentées par leur valeur caractéristique Gy.

Lorsque des incertitudes sur les valeurs sont plus importantes on définit
une valeur caractéristique maximale Gy q,, et une valeur caractéristique
minimale Gy ju.

3.1.1 Actions pondérales

L’annexe A de I’Eurocode 1 contient des tableaux donnant les poids volu-
miques de tres nombreux matériaux et produits utilisés dans la construc-
tion ou stockés.

3.1.2 Variations linéaires

B Retrait et fluage [2.3.2.2]

Il convient de tenir compte des effets du retrait et du fluage pour la véri-
fication aux états limites de service.

Aux états limites ultimes, les effets du retrait et du fluage ne sont a
considérer que lorsque ceux-ci sont significatifs, par exemple dans la
vérification de la stabilité lorsque les effets du second ordre ont leur
importance. Dans ce cas, le coefficient partiel gy est pris égal a 1,0.
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Dans les batiments, les effets de la température et du retrait peuvent étre
négligés dans 'analyse globale sous réserve que les joints soient espacés
de djsin;, dont la valeur recommandée est 30 metres. La valeur de digin
releve de I’Annexe nationale.

H Annexe nationale

Pour les batiments, on peut ne pas tenir compte dans les calculs des
variations linéaires en plan dans les batiments dont les superstructures
(parties hors sol) sont découpées en blocs, séparés par des joints dits de
dilatation, la distance entre ces joints n’excédant pas :

départements voisins de la Méditerranée (régions seches a forte
opposition de température)
régions de I'Est, Alpes, Massif Central,

région parisienne, régions du Nord

régions de I'ouest de la France (régions humides et tempérées)

Les distances précédentes peuvent étre augmentées, sur justifications spé-
ciales, par des dispositions constructives appropriées permettant aux
variations linéaires de se produire sans géne.

On peut également ne pas tenir compte des autres effets de la tempéra-
ture ainsi que du retrait sous réserve de la justification de dispositions
constructives appropriées, adaptées a I'ouvrage. Cependant dans le cas
des ouvrages particulierement sensibles (dallages, radiers, dalles de par-
king enserrées dans des parois...), des dispositions appropriées doivent
étre respectées.

Ces dispositions, adaptées a 'ouvrage a concevoir, portent sur tout ou
partie des points suivants :

» la qualité du béton,

» la conception des ouvrages (type de plancher, sens de portée, préfa-
brication...),

v

le phasage de mise en oeuvre du béton (zones alternées, damiers...),
» les procédés de cure,
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» les joints de reprise de bétonnage et/ou les de clavetage ainsi que leur
position,

v

les joints de pré-fissuration ainsi que leur position,

v

les dispositions constructives de ferraillage (position, altitude, espace-
ment, pourcentage, armatures de peau...).

B Recommandations professionnelles

Concernant les variations linéaires en plan, on peut ajouter les commen-
taires suivants.

La regle visant a ne pas tenir compte dans les calculs de ces variations
linéaires pour des blocs dont la distance entre joints est inférieure aux
limites données ne s’applique qu’aux ossatures de batiments en béton
dont les appuis sont normalement flexibles.

Il peut étre nécessaire de retenir des distances plus petites, ou d’adopter
des dispositions constructives complémentaires, dans le cas d’ossatures
reposant sur des appuis en macgonnerie ou dans le cas d’ossatures en
béton dont le contreventement longitudinal se trouve essentiellement
concentré aux extrémités des blocs entre joints.

On peut, a Popposé admettre un léger dépassement des distances fixées
pour des blocs dans lesquels la création d’un joint supplémentaire pour-
rait conduire a une notable diminution du contreventement longitudinal
ou transversal.

Les joints prévus en élévation ne sont pas obligatoirement a prolonger
dans les infrastructures lorsqu’il est préférable de n’en pas prévoir afin
d’éviter des fondations excentrées ou une notable diminution du contre-
ventement longitudinal ou transversal.

L’attention est attirée sur le cas spécifique des parkings enterrés, enserrés
dans des parois périphériques construites préalablement. En effet le
retrait des planchers associé a la forte ventilation des locaux a partir de
’air ambiant peut conduire a des variations linéaires importantes des
planchers. Il y alors lieu d’envisager un ensemble de dispositions
constructives spécifiques telles que celles listées dans la note de ’Annexe
nationale.

57

www _biblio-scientifigue.nel



http://www.biblio-scientifique.blogspot.com

Copyright © 2013 Dunod.

Regles générales

3.1.3 Les mouvements differentiels

B Eurocode 2

Il convient de tenir compte des mouvements différentiels dus au tasse-
ment du sol pour la vérification aux états limites de service. Le tassement
est alors considéré comme une action permanente, avec application d'un
coefficient partiel.

Aux états limites ultimes, le tassement du sol n’est a considérer que
lorsque celui-ci est significatif, par exemple dans la vérification de la sta-
bilité lorsque les effets du second ordre ont leur importance.

B Annexe nationale

On peut ne pas tenir compte dans les calculs des tassements différentiels
du sol et des fondations dans les batiments des lors que les dénivellations
d’appuis attendues de ces effets n’excedent pas 1/500 de la portée entre
éléments porteurs adjacents. Cette limite est plafonnée a 1 cm ou 2 cm
selon que les cloisonnements sont rigides et fragiles ou non.

B Recommandations professionnelles

Lorsque 'on doit envisager les effets simultanés des variations linéaires
verticales sous 'action de la température et ceux des tassements différen-
tiels du sol et des fondations, la limite du 1/500 est portée a 1/300 et les
limites absolues de 1 cm et 2 cm sont conservées.

3.2 Actions variables

Les actions variables sont représentées principalement par leur valeur
caractéristique Q.

Les autres valeurs caractéristiques sont :

» la valeur de combinaison, notée v, Qx ;
» la valeur fréquente, notée 1, Qx ;

» la valeur quasi permanente, notée 1), Q.
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Les valeurs des coefficients 7, 1, et 1), sont données ci-dessous pour les
batiments situés en France métropolitaine.

3.2.1 Charges d’exploitation

Les charges d’exploitation sur les planchers et les toitures des batiments
sont données ci-dessous, en fonction des catégories définies selon 'usage.

Les catégories A a G sont des planchers, les catégories H a K sont des toi-
tures.

Les catégories A a E1 sont soumises :

» a une densité de charges verticales uniformes g, susceptibles d’étre
réduites par un coefficient as pour effet de surface ;

» a une charge verticale concentrée Qy , sur une aire carrée de 50 mm
de coté, en général non cumulable avec la charge uniforme.

Pour les catégories F et G, la charge Q. est répartie sur les deux impacts
carrés d’un essieu unique, distants entre axes de 1,80 m et de 100 mm de
coté pour la catégorie F et 200 mm pour la catégorie G.

Les éléments verticaux des catégories A a E1 sont soumis aux charges uni-
formes sur les planchers et les toitures situés au-dessus, en tenant comp-
te d’un coefficient de réduction o, pour la charge apportée par n étages.

» Le coefficient ay n’est utilisé en France que pour les catégories
d’usage A, B, C3, D1 et F. Il est calculé par 'expression :

Ay 5
ap = 0,77 + T < 1,0 avec Ap =3,5m

» Le coefficient oy, n’est utilisé en France que pour les catégories
d’usage A, B et F. Il est calculé par 'expression, pourn > 2 :

1,36

a, = 0,5+ pour la catégorie A
n
0,8

n

a, = 0,7+ pour les catégories B et F

Par définition, les coefficients de réduction aa et o, ne sont pas a prendre
en compte simultanément.
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Lorsque la charge d’exploitation est considérée comme une action
d’accompagnement, un seul des deux facteurs v et o, doit étre appliqué.

Sous réserve qu'un plancher permette une distribution latérale des
charges, le poids propre des cloisons mobiles (courantes) peut étre assi-
milé a une charge uniformément répartie gy qu’il convient d’ajouter aux
charges d’exploitation :

< 1,0 kN/ml 0,5 kN/m?
< 2,0 kN/ml 0,8 kN/m?
< 3,0 kN/ml 1,2 kN/m?

3.2.2 Chariots élevateurs

Il convient de classer les chariots élévateurs dans I'une des 6 classes FL1 a
FL6 en fonction de leurs caractéristiques.

La charge verticale statique par essieu Qy doit étre majorée par un coef-
ficient de majoration dynamique qui vaut 1,40 pour les bandages pneu-
matiques et 2,00 pour les bandages pleins.

L’essieu comporte deux roues dont I'impact est de forme carrée de 0,20 m
de coté.

La charge horizontale due a 'accélération ou la décélération peut étre
prise égale a 30 % de la charge verticale a Pessieu Q.

Charge statique a I'essieu Qy (en kN et m)

Charge
Classe Largeur Largeur |Longueur B et

de P'essieu | hors tout|hors tout Ok
FL1 21 10 0,85 1,00 2,60 26
FL2 31 15 0,95 1,10 3,00 40
FL3 44 25 1,00 1,20 3,30 63
FL4 60 40 1,20 1,40 4,00 90
FL5 20 60 1,50 1,90 4,60 140
FL6 110 80 1,80 2,30 510 170
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3.2.3 Charges horizontales sur les parapets

La valeur caractéristique de la charge linéique ¢x horizontale agissant au
niveau d’'un mur de séparation a une hauteur inférieure ou égale a 1,20 m

est égale a :
I T

catégories A, B et C1 0,60 kN/ml
catégories C2a C4 et D 1,00 kN/ml
catégorie C5 3,00 kN/ml
catégorie E 2,00 kKN/ml

3.2.4 Charges climatiques

Les charges dues a la neige sur les batiments sont données par 'EN 1991-1-3.
Les charges dues au vent sur les batiments sont données par 'EN 1991-1-4.

Sur les toitures, il convient de ne pas appliquer simultanément les
charges d’exploitation et les charges dues a la neige et au vent.

3.2.5 Effets thermiques

B Eurocode 2

Les charges dues aux effets thermiques sur les batiments sont données
par P’EN 1991-1.5.

Il convient de tenir compte des effets thermiques pour la vérification aux
états limites de service. Ils sont alors considérés comme des actions
variables, avec application d’un coefficient partiel et d’un coefficient 1.

Aux états limites ultimes, les effets thermiques ne sont a considérer que
lorsque ceux-ci sont significatifs, par exemple dans la vérification de la
stabilité lorsque les effets du second ordre ont leur importance.

B Recommandations professionnelles

Les effets de la température peuvent étre séparés en variation linéaire,
gradients et auto-contraintes.
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Actions

Concernant les variations linéaires en plan, on peut ajouter les commen-
taires suivants :

» On constate que les effets thermiques différentiels sont plus sensibles
aux étages de transition entre des zones d’activité différente, par
exemple le rez-de-chaussée. Des dispositions constructives spéci-
fiques prises a ces niveaux peuvent permettre de libérer la géne
apportée au développement des effets thermiques différentiels et
dong, de ce fait, d’admettre des distances entre joints plus grandes.

» Les effets thermiques étant plus sensibles dans les étages sous terras-
se, il peut étre parfois judicieux de diviser la longueur des blocs par
deux en créant un joint diapason sur la hauteur du dernier niveau.

3.3 Actions accidentelles

Les actions accidentelles sont représentées par une valeur nominale
unique Aq.
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Sollicitations

4.1 Analyse structurale [5]

L’analyse structurale a pour objet de déterminer la distribution des solli-
citations, ou le cas échéant des contraintes, et des déformations de
I’ensemble d’une structure.

4.1.1 Analyse locale

Une analyse locale complémentaire peut étre nécessaire lorsque ’hypo-
these de distribution linéaire des déformations ne s’applique plus, par
exemple :

» 4 proximité des appuis ;

au droit des charges concentrées ;
aux noeuds entre poteaux et poutres ;
dans les zones d’ancrage ;

vvvyywyy

aux changements de section transversale.

4.1.2 Champs de contraintes

Dans le cas de champs de contraintes planes, le ferraillage peut étre déter-
miné par une méthode simplifiée donnée en annexe F de ’Eurocode 2.
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4.2 Modelisation [5.3]

L’analyse structurale est effectuée en modélisant la géométrie de la struc-
ture ainsi que son comportement.

4.2.1 Géometrie [5.3.2]

On considere habituellement que la structure est constituée d’éléments
linéaires, d’éléments plans, et occasionnellement de coques.

» Une poutre est un élément dont la portée est supérieure ou égale a 3
fois la hauteur totale de la section. Dans le cas contraire, il est consi-
déré comme une poutre-cloison.

Lorsqu’une grande précision n’est pas requise, la largeur b.s de la
table de compression des poutres en T est considérée comme
constante par travée et égale a :

beff — Zbeﬁ,i + bw
avec beff,i = 0,2b; + 0,1£; en limitant beff,j a0,2¢p et ab;.

begr

b eff,1 beff,2

Figure 4.1

La longueur ¢, de la travée considérée, de portée entre axes ¢;, est la
distance entre points de moments nuls, supposés a 0,15¢; d’un appui
intermédiaire.
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La longueur ¢, est prise égale a la portée ¢; pour une travée isosta-
tique, 0,85¢; pour une travée de rive et 0,7¢; pour une travée inter-
médiaire.

» Un poteau est un élément dont le grand coté de la section transversa-
le est inférieur a 4 fois le petit coté, et dont la hauteur est au moins
égale a 3 fois le grand coté. Dans le cas contraire, il est considéré
comme un voile.

» Une dalle soumise a des charges uniformément réparties porte dans
une seule direction si :

« elle présente deux bords libres sensiblement paralleles, ou bien

* elle est de forme rectangulaire et le rapport des cotés est compris
entre 0,5 et 2.

4.2.2 Portee utile des poutres et dalles
dans les batiments [5.3.2.2]

B Eurocode 2
On définit la portée utile £.4 d’'une poutre ou d’'une dalle comme :

Lest = £n + a1 + a2

ou ¢, est la distance entre nus d’appui, et a; dépend des conditions
d’appui, de la hauteur /# de I’élément et de la profondeur d’appui ¢ :

E a;=min(h/2;t/2).

§ » Dans le cas ol la hauteur /4 est supérieure a la profondeur d’appui ¢,
%J la portée utile est comptée a partir de I’'axe de Pappui (figure 4.2).

=

5

I

5 h(>t)

3 ;/2 ¢, t/% flP/Z e, t/?z

E Corr Ceir

: Appui Appui Encastremen.t
g simple intermédiaire parfait
8 Figure 4.2
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» Dans le cas d’appuis larges, la portée utile est comptée a partir du nu
de I'appui, augmentée de la moitié de la hauteur de I’élément.

h(<1t) l
<t
t t é—':l»

hl2 €, hl2 hl2 ¢, hl2
Cerr < Cefr
Appui Appui Encastrement
simple intermédiaire parfait
Figure 4.3

» Dans le cas d'un appareil d’appui, la portée utile est comptée a partir
de ’axe de I'appareil d’appui.

H Recommandations professionnelles

Lorsque les poutres sont monolithiques avec leurs appuis, la redistribu-
tion et les armatures sur appui sont calculées avec les valeurs des
moments au nu de appui.

Lorsque les poutres sont appuyées sur de la magonnerie ou des appareils
d’appuis, la redistribution et les armatures sur appui sont calculées avec
les valeurs des moments dans ’axe, éventuellement écrétés.

Le calcul d’une poutre continue avec travées entres axes est différent de
celui de la méme poutre avec travées entre nus par le seul fait que 'on
prend en compte dans le premier cas la déformation de la poutre dans le
corps des appuis, sans modifier I'inertie de la poutre et que 'on fait
I’hypothese dans le deuxiéme cas d’une inertie infinie de la poutre dans
le corps des appuis.

En conséquence, le fait de prendre les portées entre nus revient a la méme
chose que de faire le calcul entre axes et de ne garder que les moments au
nu, on équilibre bien toujours le méme moment isostatique par travée.
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4.2.3 Moments sur appuis

Lorsque I'élément forme un ensemble monolithique avec ses appuis,
c’est-a-dire qu’il constitue un encastrement, le moment de calcul a consi-
dérer est le moment au nu de Pappui, limité inférieurement a 65 % du
moment d’encastrement.

Lorsque I'élément d’appui est supposé ne pas créer de géne a la rotation,
le moment de calcul sur appui déterminé pour une portée entre axes des
appuis est minoré de la valeur :

t
AMgq = FEcl,supg

ol Frq g est la réaction d’appui, et ¢ est la profondeur d’appui.

Les dalles et poutres continues peuvent généralement étre analysées en
considérant que les appuis ne créent pas de géne a la rotation.

4.2.4 Modeles de comportement

Les modeles de comportement couramment utilisés pour I'analyse sont
les suivants.

B Analyse élastique lineaire

L’analyse linéaire basée sur la théorie de 'élasticité est utilisable pour les
états limites ultimes et les états limites de service en supposant des sec-
tions non fissurées, un diagramme contrainte-déformation linéaire et des
valeurs moyennes des modules d’élasticité.

B Analyse élastique linéaire avec redistribution limitée

L’analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut étre uti-
lisée aux états limites ultimes. Dans ce modele, les moments a I’état limi-
te ultime sur appuis déterminés par I'analyse linéaire peuvent étre
réduits, a condition naturellement d’étre redistribués, par application
d’un coefficient 4.
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Pour les poutres ou les dalles continues sollicitées principalement en
flexion et dont le rapport entre portées adjacentes est compris entre 0,5
et 2, la redistribution des moments fléchissants peut étre effectuée sans
vérification explicite de la capacité de rotation, sous réserve que :

6=k + 7“ pour fy < 50 MPa

» Les valeurs de k; et k, peuvent étre fournies par ’Annexe nationale.
0,0014)

Ecu2

b

Les valeurs a utiliser sont k; = 0,44 et k, = 1,25 (0,6 +

» § = 0,7, respectivement 0,8, lorsque les armatures sont de classe B ou
C, respectivement A.

» 0 est le rapport du moment apres redistribution au moment élas-
tique. Le rapport & peut étre choisi différent selon le cas de charge
considéré.

» x, est la profondeur de I’axe neutre a I’état limite ultime apres redis-
tribution e, est la déformation ultime de la section, soit 3,50 %o
pour des bétons de classe inférieure a C50/60.

Pour les poteaux de portique, il convient de ne tenir compte d’aucune
redistribution des moments élastiques provenant de I'effet de portique.

Selon les Recommandations professionnelles, pour les batiments, cette
analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut également

étre utilisée a PELS avec les mémes coefficients de redistribution que ceux
utilisés a ’ELU.

B Analyse plastique, incluant notamment la modeélisation
par bielles et tirants

L’analyse plastique, sans vérification directe de la capacité de rotation
peut étre employée pour I’état limite ultime si les conditions suivantes
relatives a la ductilité des sections critiques sont satisfaites :

» laire de la section des armatures tendues est limitée de telle sorte que,

quelle que soit la section considérée le rapport };—u < 0,25. Selon les
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Recommandations professionnelles, cette condition est habituelle-
ment satisfaite pour les bétons de classe de résistance inférieure a
C50/60 ;

» Les armatures de béton armé appartiennent a la classe B ou a la
classe C ;

» Le rapport des moments sur appuis intermédiaires aux moments en
travée est compris entre 0,5 et 2.

Les Recommandations professionnelles proposent comme méthodes
d’analyse plastique des poutrelles, poutres et dalles les méthodes dites
« méthode forfaitaire » et « méthode de Caquot » explicitées dans le cha-
pitre des poutres.

B Analyse non linéaire

Dans les batiments, les déformations dues a effort tranchant et a 'effort
normal peuvent étre négligées, lorsqu’on prévoit qu’elles seront infé-
rieures a 10 % des déformations de flexion. Les Recommandations pro-
fessionnelles précisent que cette clause est vérifiée dans les poutres rec-
tangulaires si leur hauteur est inférieure au cinquieme de la portée.

4.2.5 Fondations

Les effets de I'interaction sol-structure peuvent habituellement étre négligés
dans le cas de semelles de fondation superficielles ou sur pieux courantes.

L’interaction entre pieux peut étre négligée lorsque la distance entre axes
des pieux est supérieure a trois fois le diametre des pieux.

4.2.6 Cas de charge et combinaisons d’actions [5.1.3]

B Eurocode 2

Les combinaisons d’actions considérées doivent tenir compte des cas de
charge pertinents, permettant 1’établissement des conditions de dimen-
sionnement déterminantes dans toutes les sections.

La simplification du nombre de dispositions de charges releve de
I’Annexe nationale.
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Pour les batiments, on recommande de retenir les dispositions simpli-
fiées ci-apres :

» les charges permanentes v; Gy s’appliquent a toutes les travées, et une
travée sur deux supporte en plus les charges variables v, Q ;

» les charges permanentes 75Gy sappliquent a toutes les travées, et
deux travées adjacentes quelconques supportent en plus les charges
variables ~, Ox.

B Annexe nationale

Les simplifications du nombre de dispositions de charges a utiliser sont
fondées sur le principe suivant : les cas de charge a utiliser sont ceux que
I'on utiliserait si les éléments portés reposaient isostatiquement sur les
éléments porteurs ; les actions ainsi obtenues sur les éléments porteurs
sont forfaitairement majorées ou minorées en fonction de 'hyperstatici-
té ainsi négligée.

Une facon d’estimer ces majorations et minorations est fournie par
I’étude des cas décrits au paragraphe précédent dans I'Eurocode.

B Recommandations professionnelles

Comme indiqué dans ’Annexe nationale, il est admis, pour les batiments
et lorsque les planchers sont réalisés en béton armé, de ne retenir que les
arrangements suivants pour Iestimation des charges de calcul des él¢é-
ments ci-apres précisés :

» Charges transmises aux poutrelles (ou poutres secondaires) et poutres
des planchers

Les charges agissant sur un élément porteur sont d’une part celles qui
agissent directement sur lui et d’autre part celles qui lui sont trans-
mises par les éléments qu’il supporte, compte tenu de leur continuité
éventuelle.

Dans tous les cas, pour 'évaluation des charges transmises par les
hourdis aux poutres (secondaires ou principales), on peut négliger
effet de continuité des hourdis.
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Pour la transmission des charges par des éléments autres que les
hourdis, il faut distinguer le cas des planchers a charge d’exploitation
modérée et les autres.

Les planchers sont réputés a charge d’exploitation modérée si toutes
les conditions suivantes sont satisfaites :

* la charge d’exploitation est inférieure ou égale a deux fois la charge
permanente et a 5 kN/m?,

« les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes
dans les différentes travées en continuité,

* la fissuration ne compromet pas la tenue du béton armé ni celle de
ses revétements et les portées successives sont dans un rapport
compris entre 0,8 et 1,25.

Dans la transmission des charges des poutrelles aux poutres des plan-
chers a charge d’exploitation modérée, on peut admettre la disconti-
nuité des différents éléments, exception faite toutefois :

* des travées de rive des poutrelles et des poutres o, sur le premier
appui intermédiaire, il est tenu compte de la solidarité, soit en pre-
nant en compte les moments de continuité adoptés, soit forfaitai-
rement en majorant les réactions correspondant aux travées indé-
pendantes de 15 % s’il s’agit de poutrelles a deux travées et 10% s’il
s’agit de poutrelles a plus de deux travées,

* des travées de rive prolongées par une console ou 'on tient comp-
te de Ieffet de console.

Dans la transmission des charges des poutrelles aux poutres des
autres planchers, on doit tenir compte de la continuité des poutrelles
en envisageant que les charges variables sont appliquées sur les tra-
vées de part et d’autre de la poutre principale mais sans pousser plus
loin I’étude des chargements par travées alternées.

Charges verticales transmises aux poteaux supportant des planchers
Les charges verticales agissant sur les poteaux peuvent étre évaluées
en faisant, s’il y a lieu application des lois de dégression et en admet-
tant la discontinuité des différents éléments des planchers (hourdis,
poutrelles et poutres).
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Toutefois les charges ainsi obtenues sont a majorer :
* de 15% pour les poteaux centraux dans le cas de poutres a deux travées,

* de 10% pour les poteaux intermédiaires voisins des poteaux de rive
dans le cas de poutres a plus de deux travées, les charges évaluées
pour les poteaux de rive, dans 'hypothese de la discontinuité,
n’étant pas réduites.

Dans le cas d’éléments de rive prolongés par des parties en porte a

faux, il est tenu compte de I'effet de console dans I'évaluation des

charges transmises aux poteaux, en admettant la discontinuité des
travées au droit des poteaux voisins des poteaux de rive.

4.2.7 Imperfections géometriques [5.2]

Il s’agit des imperfections géométriques éventuelles de la structure et des
écarts dans la position des charges. Il ne s’agit pas des écarts sur les
dimensions des sections qui sont normalement pris en compte dans les
coefficients partiels relatifs aux matériaux.

Les imperfections doivent étre prises en compte aux états limites ultimes.
Elles peuvent étre représentées par une inclinaison :

(:)g :90 p Om

v

6y est la valeur de base qui releve de 'Annexe nationale. La valeur a
utiliser est 1/200 ;

oy, est un coefficient de réduction 2/+/¢, compris entre 2/3 et 1 ;
am est un coefficient de réduction 4/0,5(1 + 1/m) ;

¢ est une longueur ou une hauteur ;

vvyywyy

m est le nombre d’éléments verticaux contribuant a I'effet total.

Par simplification, on pourra prendre oy, = oy, = 1.
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Dans le cas d’éléments isolés, I'effet des imperfections peut étre pris en
compte, au choix :

» comme une excentricité ¢; donnée par ¢; = 0,£y/2, ou ¢ est la lon-
gueur efficace (ou longueur de flambement), soit ¢; = £,/400 avec
ap, =1, ou

» comme une charge transversale H; = 6, N pour les éléments non
contreventés ou H; = 26; N pour les éléments contreventés, ou N est
la charge axiale.

Une solution alternative simplifiée, applicable aux voiles et poteaux iso-
lés dans les structures contreventées, consiste a utiliser une excentricité
e; = £o/400 pour couvrir les imperfections liées aux tolérances normales
d’exécution.

Dans le cas des structures, 'effet des imperfections peut étre représenté
par des charges transversales.

Il n’y a pas lieu de considérer ces imperfections aux états limites de ser-
vice.
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5.

Etats limites

ultimes

1 Flexion simple et composeée [6.1]

Ce chapitre s’applique aux régions sans discontinuité des poutres et
dalles, dont les sections demeurent approximativement planes, avant et
apres le chargement.

Le dimensionnement et le choix des dispositions constructives des élé-
ments qui ne respectent pas cette condition relévent d’'un modele bielles
et tirants.

5

.1.1 Hypotheses de calcul

La détermination du moment résistant ultime de sections droites de
béton armé s’appuie sur les hypotheses suivantes :

>
>

vy

les sections planes restent planes ;

les armatures adhérentes subissent les mémes déformations relatives
que le béton adjacent ;

la résistance en traction du béton est négligée ;

les contraintes du béton comprimé se déduisent du diagramme
contrainte-déformation du béton ou du diagramme rectangulaire
simplifié ;

les contraintes des armatures se déduisent du diagramme contrainte-
déformation de calcul de I'acier.

.1.2 Limitation des déformations

La déformation en compression du béton doit étre limitée a ., ou

Ecu3» SOIt 3,5 %o pour les bétons de résistance inférieure ou égale a
50 MPa.
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» La déformation en compression pure du béton doit étre limitée a .,
ou £¢3, soit 2,0 %o dans le cas d’utilisation du diagramme parabole
rectangle.

» La déformation des armatures de béton armé est limitée a £,4, Si cette
limite existe.

Exemple de diagramme d’interaction

Definitions

L'exemple concerne le tracé du diagramme d’interaction d’'une section
rectangulaire.

Géomeétrie

La section considérée est de forme rectangulaire de largeur 0,40 m et

de 0,70 m de hauteur. La section d’acier inférieure est de 16 cm? et la
section d’acier supérieure est de 6 cm?.

005 I ——
LA
I
|
I
0,58 +G
|
I
I
A
1007 ——

On désigne par :

G le centre de gravité de la section de béton seul, a la distance 4/2 de
la fibre supérieure ;

A le centre de gravité des aciers inférieurs, a la distance d de la fibre
supérieure ;

A’ le centre de gravité des aciers supérieurs, a la distance d’ de la fibre
supérieure ;

B le centre de gravité de la surface de béton comprimé, a la distance 0,4 x de
la fibre supérieure (dans 'hypothése du diagramme rectangulaire simplifie).

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression f., = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité fyx = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.
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Justifications
Diagramme d’interaction

= Points du diagramme
On choisit pour le tracé point par point du diagramme, les positions de la
droite des déformations passant successivement par les 3 pivots A, B et C.

1 2 3 4 5 B
T Ed - -1
- - P
- cd
— X .7 - em T e
- - N
| L7 - - -7
1 . - - PR A
- - - ~ - -7 2
1 4 - - -
| ’ - - - PRt Y
e - P L~ - ’”
! - Phe - e - \or
1 . PR -~ e Al
1 ’1 - PR .- - 71
- - - - ’
| -, - - - - - LA
. A - - X
1 , ”.—’—_'— .- ’4 Yl [}
| e P - L rr |
| . s =T -7 s L4 1
| ’ A - - ’ s )
’ ~-Zz= - - ‘s
1 - = - - 1
- 2= - - ’
”, -2 - - \
[ 2% .- - )
AIAI‘.' P - ‘0 1
— - . |
6 7 81 !
Y

= Etat de déformation

L’état de déformation est caractérisé par une droite, dont I'’équation
donne la relation entre la déformation relative au niveau de la fibre
supérieure ¢y, au niveau des aciers inférieurs ¢, et au niveau des aciers
supeérieurs cy.

PlVOt A Ey =&y -+ (Eud — 50)2 [0 — L

d €0 — €ud

. y 3,5%0
Pivot B ¢y = 3,5%0 + (¢, — 3,5 %o)g o= m

7
Pivot C &y = gy + (2%0 — 50)52

= Etat de contraintes

On utilise le diagramme rectangulaire simplifié lorsque la section est
partiellement comprimée.

La valeur absolue de la contrainte des aciers est donneée par le minimum

des deux valeurs :
o — 2,17%¢

€
s = Sl Euk — 2.17%0
= Efforts internes

Les efforts internes et leurs moments respectifs par rapport au centre de gra-

vité de la section de béton seul sont calculés par les formules suivantes :

— h
N, = A0, avec un bras de levier AG = 37 d
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h

Ny = Ayo) avec un bras de levier A’'G = 5 d’
— h

N. = 0,8abydf.q avec un bras de levier BG = 5~ 0,4ad

» Détail du calcul
On donne ci-dessous le détail du calcul d’un point pour chaque pivot.

— Pivot A - Point 4 :

Allongement des aciers & = Eug = —45 %0 (par définition du pivot A)
Raccourcissement du béton &. = 2,0 %o (par définition du point 4)
Déformation des aciers &y = &9+ (uqd — 80)% =
0,05
2,0%0 + (—45 %0—2,0 %) 0.63 =—1,73%e¢
2,0%
Axe neutre « o = il « = (,0426

fud — 80 —45%0 — 2,0%o
Contrainte des aciers oy = &g Eg = —1,73%¢200000 = —346 MPa

45 — 2,17
Contrainte d i ¢ = —435(1 4+ 0,08————) = —466 MP
ontrainte des aciers I3 (1+ 50 2,17) a

Effort des aciers Ny = A¢oy = —0,0006-346 = —0,208 MN
Effort des aciers N, = A0, = —0,0016-466 = —0,746 MN
Effort du béton N.=0,8adby f.q=0,8-0,0426-0,63-0,40-16,7=0,143 MN

h
Moment des aciers My = NSf(E —d") = —0,208(0,35 — 0,05)
= —0,0624 MNm
h
Moment des aciers M, =Ns(§ —d)=-0,746(0,35 — 0,63) =4+0,2089 MNm

h
Moment du béton M, = NC(E — 0,4ad)

=0,143(0,35—-0,4-0,0426-0,63) =0,0485 MNm
Effort normal limite N, = Ny + N+ N. = —0,811 MN
Moment limite Mi=My +M,+ M. =0,195 MNm
— Pivot B - Point 7 :

Allongement des aciers &, = &g = —4,0%0 (par définition du point 7)
Raccourcissement du béton & = 3,5%0 (par définition du pivot B)

Déformation des aciers ey = 3,5%0 + (¢, — 3.5 %o)%

0,05

¢ = 3,5%0+ (—4,0%0 — 3,5 %) 0.63

= 42,90 %o
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Etats limites ultimes

3,5 %o 3.5 %o

A t — — — 0,467
xe heutre « T 35% e 3.5%+4.0%
Contrainte d i 435(1+0082’90_2’]7) 435 MP
ntrain r oy = 08— ) =
(0] ainte des acilers < 50 — 2’ 17 d
. _ 4,0 —2.17
Contrainte des aciers o, = —435(1 + O,OSW) = —436 MPa

Effort des aciers Ny = Ayoy = +0,0006-435 = +0,261 MN
Effort des aciers N, = Ao, = —0,0016-436 = —0,698 MN
Effort du béton N.=0,8adb,, f.q=0,8-0,467-0,63-0,40-16,7=1,568 MN

Moment des aciers My = st(g —d") = +0,261(0,35 — 0,05)
= 40,0783 MNm

Moment des aciers M, =Ns(g —d)=-0,698(0,35 — 0,63)
=+0,1954 MNm

Moment du béton M, = NC(% — 0,4ad)

= 1,568(0,35 — 0,4-0,467-0,63) = 40,3643 MNm
Effort normal limite Ny = Ny + N, + N. = +1,131 MN
Moment limite M, =My + Mg+ M, =4+0,638 MNm

— Pivot C - Point 10 :

Allongement des aciers &, = ey = &, = +2,0 %0 (par définition du point 10)
Contrainte des aciers oy = o0y = 2,0%cEs = 2,0%0-200000 = 400 MPa
Contrainte du béton o, = f.,q = 16,7 MPa

Effort des aciers Ny = Ayoy = +0,0006-400 = +0,240 MN
Effort des aciers N, = Ao, = +0,0016-400 = +0,640 MN
Effort du béton N. = hby, foa = 0,70-0,40-16,7 = +4,667 MN

Moment des aciers My = st(g —d") = +0,240(0,35 — 0,05)
= 40,0720 MN

Moment des aciers M, = Ns(g —d) = +0,640(0,35 — 0,63)
= —0,1792 MN

Moment du béton M, = Nc(g — %) = 0,0000 MNm

Effort normal limite N =Ny + N, + N, = +5,547 MN
Moment limite My=My+M,+ M, =—-0,107 MNm
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Etats limites ultimes

0,800
0,700
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0,300
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0,100

0,000 - T T T T T T T T T T T T T
-0,100 - \

0,200

Moment fléchissant (MNm)

=3 o o =) o o
= ek = = = <]
o o - - o od

1,50
-1,00
0,50

3,00

3560

4,00

450

5,00

5,50

6,00

Effort normal (MN)

Diagramme d’interaction Moments positifs

Exemple de flexion simple ELU

Définitions

L'exemple concerne I'étude vis-a-vis de la flexion simple de la section
médiane d’'une poutre isostatique.

On se propose d’étudier cette section dans deux situations de charge-
ment différentes A et B couvrant les situations les plus fréquentes.

Géométrie
La poutre considérée a une portée de 6,00 m et une section rectangu-
laire de 0,30 m de largeur par 0,70 m de hauteur.

0,30 6,00 0,30
o |

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression f = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f,x = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.
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Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI1.

On choisit un enrobage nominal de c,o;, = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diameétre jusqu’a 25 mm.

Actions

Actions permanentes

Dans la situation A, sous poids propre seul go = 5,25 kN/ml
Les actions permanentes sont uniformes, de valeur : g = 20,00 kN/ml
dans la situation B.

Actions variables

Les actions variables sont uniformes, de valeur :

ga = 10,00 kN/ml dans la situation A
gg = 30,00 kN/ml dans la situation B

La valeur quasi-permanente des actions variables est définie par le coef-
ficient ¥, = 0,6.

Actions accidentelles

Sans objet.

Combinaisons d’actions
« Etats limites ultimes

La combinaison fondamentale a considérer conduit a une charge uni-
forme :
1,35Gk.5up + I,SOQk’l SOit .

Pua = 22,09 kN/ml dans la situation A
pus = 72,00 kN/ml dans la situation B
= Etats limites de service

La combinaison caracteristique a considérer conduit a une charge uni-
forme :
Gy.sup + Ok.1 soit :

Psa = 15,25 kN/ml dans la situation A

pss = 50,00 kN/ml dans la situation B
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Etats limites ultimes

La combinaison quasi-permanente a considérer conduit a une charge
uniforme :
Gy sup + W2 01 avec ¥, = 0,6, soit :

psa = 11,25 kN/ml dans la situation A

pse = 38,00 kN/ml dans la situation B

Sollicitations

Dans le cadre de cette étude, on se limitera a la détermination du
moment fléchissant.

Moment flechissant

Le moment fléechissant dans la section méediane de la poutre est donné
par la formule classique :
12
m— Pt
8

= Etats limites ultimes
Le moment a I'état limite ultime sous la combinaison fondamentale
vaut :

M,x = 0,099 MNm dans la situation A

M = 0,324 MNm dans la situation B

« Etats limites de service
Le moment a I'état limite de service sous la combinaison caracteris-
tique vaut :

Mo = 0,069 MNm dans la situation A

Mg = 0,225 MNm dans la situation B

Le moment a I'état limite de service sous la combinaison quasi-per-
manente vaut :

Mga = 0,051 MNm dans la situation A

Mg = 0,171 MNm dans la situation B

Justifications

Les formules utilisées sont celles d’'une section rectangulaire.

Etat limite ultime de résistance

= Situation A

M, 0,09

~ bd*fy  0,30-0,632-16,7

Moment réduit Uy = 0,050
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Position de I'axe neutre

Bras de levier

Frontiere pivots A et B

Allongement des aciers

Contrainte des aciers

Section d’armature

= Sjtuation B

Moment réduit

Position de I'axe neutre

Bras de levier

Frontiere pivots A et B

Allongement des aciers

Contrainte des aciers

Section d’armature

a=125-(1—-.1T—=2u,) =0,064
x =oad = 0,040 m

B=1—-040 =0,974

7z =8d =0,614 m

3.5%0 3,5 %o
(04 = f—
A 3 5% — e 3.5%0 — 0.9 - 50 %0
— 0,072
& = &ua = 0,9 - 50%0 = 45 %o (pivot A)
e — 2,17 %o
C = fuq(1 40,08
o = Jya(l 40,08
—435(1+0 0845 — 2’17) — 466 MP
- 050-2.17" 2
M 0,099
A== _ = = 0,00035 = 3,5 cm?
ST o, T 0.614- 466 cm
M, 0,324
Ly =0.163

T bdfy  0.30-0,63- 16,7

o =125 -1 —2u,) =0,224
x=oud =0,141 m
B=1-0,40 =0,910

7= Bd = 0,574
3.5%
HAB = 3 S %o — g
3.5%0

= 0,072

= 3.5%0—0.9 - 50 %0
3,5%0(1 —a)  3,5%(1 —0,224)

a 0,224
= 12,1%o0 (pivot B)
e — 2.17 %o
oy = fya(l + 0,08&]k —
43501 +0,08° 21 =2 440 wmp
=450 +0.08—5===7) = a
M, 0,324

A =

20, 0.574- 442
—0.00128 = 12.8 cm?
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Etats limites ultimes

Définitions

L’exemple concerne I'étude de la section médiane d’'une poutre isosta-
tique, telle gu’elle a ete etudiée en flexion simple, soumise en outre a
un effort normal.

On se propose d’étudier cette section sollicitée en flexion composée

dans la situation de chargement C, I’effort normal étant considéré suc-
cessivement positif et négatif.

Géométrie

La poutre considérée a une portée de 6,00 m et une section rectangu-
laire de 0,30 m de largeur par 0,70 m de hauteur. La poutre est asso-
ciée a une dalle de 0,16 m d’épaisseur.

Mateériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fix = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité fyx = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI.

On choisit un enrobage nominal de ¢,o,m, = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.

Actions

Actions permanentes

Les actions permanentes sont uniformes g = 20,00 kN/ml
y compris le poids propre

Actions variables

Les actions variables sont uniformes g = 70,00 kN/ml
Les actions variables sont susceptibles d’étre accompagnées d’un effort

centré, selon la direction de la fibre moyenne de la poutre :
0O = £400,00 kN

Actions accidentelles

Sans objet.

Exemple de flexion composée ELU
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Combinaisons d’actions

Etats limites ultimes : la combinaison fondamentale a considérer
conduit a une charge uniforme :

1,35G sup + 1,500 ;1 soit p, = 132,00 kN/ml
Etats limites de service : la combinaison caractéristique a considérer
conduit a une charge uniforme :

Gk,sup + Q.1 soit ps = 90,00 kN/ml

Sollicitations

Dans le cadre de cette étude, on se limitera a la détermination du
moment fléchissant et de 'effort normal.

Etats limites ultimes

Le moment a I'état limite ultime sous la combinaison fondamentale vaut :
M, = 0,594 MNm
L’effort normal concomitant vaut : N, = 0,600 MN

Etats limites de service

Le moment a I’état limite de service sous la combinaison caracteris-
tique vaut :

M., = 0,405 MNm
L’effort normal concomitant vaut : N, = 0,400 MN

Justifications

La largeur de dalle a prendre en compte est ber = Zperri + bw, avec
beﬂ-"i = 0,2b; + 0,1l en limitant beff!i a 0,2y etab.
L’entraxe des poutres n’étant pas connu, on prendra par défaut
beir; = 0,1 -6,00 = 0,60 m, d’ou une largeur de table
beit = 2 - 0,60 + 0,30 = 1,50 m (voir aussi §4.2.1).

Etat limite ultime de résistance
= Effort normal positif

On peut négliger les effets du second ordre si I’élancement est inférieur
a la valeur limite Ajjp.
Section droite A. = (1,50-0,30) - 0,16 4+ 0,30-0,70

=0,192+ 0,210 = 0,402 m?
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Etats limites ultimes

0.16 0,70
~— +0,210 ’2

=0,221 m

Moment statique M atique = 0,192 =(0,0889 m3

Maique  0,0889
A, 0,402
1,20-0,16° 0,30-0,70°
12 + 12
+0,192(0,221 — 0,08)> + 0,210(0,221 — 0,35)?

= 0,000410 + 0,008575 + 0,003817 + 0,003495 = 0,01630 m*

[T 10,01630
R irati = [ — = : = 0,201
ayon de giration i A 0.202 . m

On observera que cette valeur est trés voisine de la valeur approchée

Centre de gravité

Inertie

h 0,70
ar = =0,202 m
P T V2
N, 0,600
Effort normal relatif E d = (,0894

T Afu  0,402-16,7
20ABC  20-0,7-1,1-0,7

Elancement limite Ay, = = 36,1 (voir§ 7.1.3)

Jno /0,0894
} I, 6,40
El t A= — = = 31,8 < Alim
ancemen ; 05201 < Al

On tient compte des imperfections géométriques, qui peuvent étre esti-

ly 6.40
des 3 = — = ——=0,016
mées a e 200 200 m
M, 0,594
E tricité = = = 0,990
xcentricité e N, 0.600 m
Excentricité totale e=¢e; +e =0,990 + 0,016 = 1,006 m

On calcule le moment M,, des forces extérieures par rapport aux aciers
tendus :

Moment Mua = Ny(e — yg +d) = 0,600(1,006 — 0,221 + 0,63)
= 0,849 MNm
Ma 0,849

Moment réduit u, = = 0,085 (pivot B)

berd® foa 1,500,632 16,7
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Position de 'axe neutre o = 1,25(1 — /1 —2u,) = 0,111

x =ad = 0,070 m, inférieur a 0,16 m

Bras de levier g =1-0,4a = 0,956
z = Bd = 0,602
M.x 0,849
Effort d i N, = = = 1,410 MN
ort de compression p 0.602
Effort de traction N,=N, — N, =0,600—1,410 = —0,810 MN
_ 3,5%0(1 —a)  3,5%0(1 —0,111)
Allongement des aciers &5 = =
o 0,111
= 28,0 %o
g — 2,17 %o
Contrainte d i s = 1+ 0,08—
ontrainte des aciers oy = fya(l + o —2.17%
= 43501 10,0822 21y 45 wp
- 502,17 a
Ny,  —0,810
Section d’armature A= — = =0,00178 = 17,8 cm?
O —454

= Effort normal négatif
On ne tient pas compte des effets du second ordre, qui n'ont pas lieu
d’étre dans le cas d’une traction, mais on prend en compte les imper-
fections géometriques.

o M, 0,594
Excentricité e = = = —0,990 m
N, —0,600

Excentricité totale e=¢e +¢ =-—0,990—- 0,016 = —1,006 m
On calcule le moment My, des forces extérieures par rapport aux aciers
tendus :

Moment Mua = Ny(e — v + d)
= —0,600(—1,006 — 0,221 + 0,63) = 0,358 MNm
M 0,358

Moment réduit , =

bend® foa  1,50-0,632- 16,7 (pivot A)

Position de I'axe neutre o = 1,25(1 — /1 —2u,) = 0,046
x =od = 0,029 m, inférieur a 0,16 m
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Bras de levier B=1-0,40¢ = 0,982
z=pd=0,619
. MuA 0,358
Effort de compression N, = = — = 0,578 MN
Z 0,619
Effort de traction N, =N, — N, = —-0,600 — 0,578 = —1,178 MN
Allongement des aciers & = 45,0 %o
Contrainte des aciers o, = —466 MPa
N, —0,541
Section d’armature A= — = =0,00253 = 25,3 cm?
o, —454

5.2 Effort tranchant [6.2]

5.2.1 Deéfinitions

On désigne par :
» Vg, Peffort tranchant agissant de calcul ;

» Vka.o, Ueffort tranchant résistant de calcul en I’absence d’armatures
d’effort tranchant ;

» Via, leffort tranchant résistant avec des armatures d’effort tranchant ;

v

Vkas» effort tranchant de calcul repris par les armatures d’effort
tranchant sollicitées a la limite d’élasticité ;

»  Vkd.max 1effort tranchant maximal de calcul avant écrasement des
bielles de compression.

5.2.2 Procedure générale de verification

» Lorsque Vig < Vra.c, aucune armature d’effort tranchant n’est requi-
se par le calcul.

» Lorsque Vgq > Ry il convient de prévoir des armatures d’effort
tranchant de telle sorte que Vgq = Viq.

Les armatures longitudinales tendues doivent étre capables d’équilibrer
le supplément de traction généré par I'effort tranchant.
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Dans le cas d’éléments soumis principalement a des charges uniformé-
ment réparties, la vérification a I'effort tranchant peut s’effectuer a une
distance égale a d, la hauteur utile, du nu de I'appui.

Dans ce contexte, il convient de maintenir les armatures d’effort tran-
chant jusqu’a Pappui et de vérifier que leffort tranchant sur appui
n’excede pas Viy max-

Lorsqu’une charge est appliquée en partie inférieure de I'élément, il
convient d’ajouter des armatures verticales suffisantes pour transmettre
la charge a la partie supérieure.

B Eléments sans armature d’effort tranchant

Lorsque Vgq < Vgrac, aucune armature d’effort tranchant n’est requise
par le calcul.

Il convient néanmoins de disposer un ferraillage transversal minimal
pour les poutres.

Ce ferraillage minimal peut étre omis pour les éléments de dalles pleines,
nervurées ou alvéolées, lorsqu’une redistribution transversale des charges
est possible.

Ce ferraillage peut également étre omis dans les éléments secondaires, tels
que les linteaux de portée inférieure a 2 m, qui ne contribuent pas de
maniere significative a la solidité d’ensemble de la structure.

Vra,e = [CRd,ck\3/ 100Cp, fex) + klgcp] byd

avec :
» fu en MPaet Vg en N ;

_ 200

ou d est la hauteur utile de la section, en mm ;

» b, estla plus petite largeur de la section droite dans la zone tendue,
en mm ;
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< 0,02

> p = bd

ou A, est I'aire de la section des armatures tendues, prolongées sur
une longueur au moins égale a £,4 + d au-dela de la section considé-
rée (voir figure 5.1) ;

L __zflsg A | Section considérée

Figure 5.1

N
> oy = % < 0,2 f.q en MPa, avec Ngq4 Ieffort normal agissant dans la

C

section droite, dit aux charges extérieures appliquées, en N (Ngq > 0
pour la compression), et A. I'aire de la section droite du béton, en

mm?2 ;

» le terme Cry.cky/(100p, fex) a pour valeur minimale vp,.

Les valeurs de Cgrq.c, Umin €t k1 sont fournies par I’Annexe nationale. Les

valeurs a utiliser sont :

0,18
> CRd,c —

C

0,34 ) ..
> Ui = Clk/ 2 pour les dalles bénéficiant d’un effet de redistribu-

tion transversales sous le cas de charge considéré

0 053
— k2% pour les poutres, et pour les dalles
Ve
autres que celles ci-dessus
035 1)

fa” pour les voiles
C

» k =0,15
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O Eléments en flexion composée

Pour le cas général des éléments soumis a la flexion composée, dont on
peut démontrer qu’ils ne sont pas fissurés a Iétat limite ultime, on pour-
ra se reporter aux regles relatives aux éléments en béton non armé ou fai-
blement armé.

O Decalage de la courbe des moments

Pour le calcul des armatures longitudinales en flexion, il convient de
décaler la courbe enveloppe des moments de a; = d dans la direction
défavorable.

O Charges appliquées au voisinage des appuis

Lorsqu’une charge est appliquée sur la face supérieure de I’élément, a une
distance ay du nu de I'appui telle que 0,5d < ay < 2d, la contribution de
cette charge a l'effort tranchant agissant Vgq peut étre minorée par

dy
0=
Pour a, < 0,5d, il convient de prendre a, = 0,5d.
Cette réduction peut étre appliquée pour la vérification de Vrq..

Ceci n’est valable que si les armatures longitudinales sont totalement
ancrées au droit de 'appui.

Il convient de satisfaire la condition sur Vg4 calculée sans application du
facteur de réduction 3 :

Vea < 0,5bydv fea

ou v est le facteur de réduction de la résistance du béton fissuré a I'effort
tranchant. La valeur de v est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a

utiliser est donnée par :
f ck
—0,6(1—
. ( 250

B Eléments avec armatures d’effort tranchant

Lorsque Vig > Wy, 1l convient de prévoir des armatures d’effort tran-
chant de telle sorte que Vgq = Vgq.
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O Modeéle de treillis

Le calcul des éléments comportant des armatures d’effort tranchant est
basé sur un modele de treillis constitué :

» d’une membrure comprimée, a savoir le béton sur lequel s’exerce
I'effort de compression de calcul noté F, ;

» d’une membrure tendue, a savoir les armatures longitudinales qui
sont soumises a I'effort de traction de calcul noté F ;

» de bielles, a savoir le béton comprimé de I’ame, dont I'inclinaison sur
la fibre moyenne est notée 0 ;

» des armatures d’effort tranchant dont linclinaison sur la fibre

moyenne est notée o, mesurée positivement comme indiqué sur la
figure 5.2.

] ]

Figure 5.2

La largeur de la section considérée est by, la plus petite largeur de la sec-
tion prise entre la membrure comprimée et la membrure tendue.

Le bras de levier des forces internes est noté z. Dans le cas de la flexion
simple, on peut normalement adopter z = 0,94, d étant la hauteur utile
de la section.

L’angle 6 est limité a des valeurs fournies par I’Annexe nationale. Les
limites a utiliser sont les suivantes :

» en compression ou en flexion simple : 1 < cotf < 2,5

» en traction : 1+ Ou <cotd <251+ T
fcrm fctrn

ou o, est la contrainte de traction (négative), au centre de gravité.
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Dans les régions sans discontinuité de Vg, par exemple dans le cas d’'un
chargement uniforme, la détermination des armatures d’effort tranchant
sur une longueur élémentaire ¢ = z(cot# + cot«r) peut étre effectuée en
utilisant la plus petite valeur de Vg4 sur cette longueur.

O Armatures d’effort tranchant verticales

Dans le cas des éléments comportant des armatures d’effort tranchant
verticales, la résistance a I'effort tranchant est calculée par :

A.
et limitée a :

Q’cwbwzyl fcd
cotf + tan

VRd,max —

~

ou :

» A, estla section des armatures d’effort tranchant ;

s est 'espacement des armatures d’effort tranchant ;

fywa est la limite d’élasticité de calcul des armatures d’effort tranchant ;
oy coefficient tenant compte de I’état de contrainte de la membrure
comprimée, égal a 1 pour les structures non précontraintes et sans

effort de traction.

Dans le cas de la flexion composée avec traction, et avec une mem-
Oct

Le cas d’une section entierement tendue n’est pas traité. Jemm
» v, coefficient de réduction de la résistance a l'effort tranchant du

fck

250
fywa est inférieure a 80 % de fy, on peut adopter v; = 0,6.

vvyy

brure comprimée, il convient de remplacer a.,, par aey =1+

béton fissuré, pris égale a v = 0,6(1 — ). Si la contrainte de calcul

O Armatures d’effort tranchant inclinées

Dans le cas des éléments comportant des armatures d’effort tranchant
inclinées, la résistance a effort tranchant est calculée par :

ASW .
Vra,s = —2fywa(cot 8 4 cot a)sin o
s
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et limitée a ;
Qewbwzl fea(cot 6 + cot )
1 + cot6?

VRd, max —

O Effort de traction supplémentaire dans les armatures
longitudinales

L’effort de traction supplémentaire AFy dans les armatures longitudi-
nales dt a effort tranchant Vg4 peut étre calculé par :

AFy = 0,5Vg4(cotf + cot )

Ed,max

. M4 : )
Il convient que — + A Fy ne soit pas sup€rieur a , O Mg max
Z

est le moment maximal le long de la poutre.

L’effet de AFy peut étre estimé en décalant la courbe des moments de
_ Z(cotg§ — cotg o)
— 5 :

ay

O Charges appliquées au voisinage des appuis

Lorsqu’une charge est appliquée sur la face supérieure de I’élément, a une

distance a, du nu de appui telle que 0,5d < a, < 2d, la contribution de

1 : A * s aV
cette charge a I’effort tranchant agissant Vi peut étre minorée par 3 = d

Pour a, < 0,5d, il convient de prendre a, = 0,5d.
Il convient de satisfaire la condition sur Vg4 ainsi calculé :

VEd g Aswfywd Sil’lOA
Agw fywa st la résistance des armatures qui traversent les fissures d’effort

tranchant sur une longueur centrée sur a, égale a 0,75a,.
0,75a, ‘

 —

A\
I

Figure 5.3

97




Copyright © 2013 Dunod.

Regles générales

Cette réduction 3 n’est applicable que pour le seul calcul des armatures
d’effort tranchant. Ceci n’est valable que si les armatures longitudinales
sont totalement ancrées au droit de 'appui. Il convient toujours de satis-
faire la condition sur Vg calculée sans application du facteur de réduc-
tion 3 :

Via < 0,5bydv fog

5.2.3 Eléments de hauteur variable

Dans le cas des éléments de hauteur variable, on définit :

» V.., la valeur de calcul de la composante selon la direction de I'effort
tranchant de l'effort de compression de la membrure comprimée ;

» Vi, la valeur de calcul de la composante selon la direction de Ieffort
tranchant de 'effort de traction de 'armature tendue.

Dans ce cas, on définit :

VRd = Wras + Vieed + Via

Figure 5.4

Il convient qu’en tout point de I’élément, la somme de I'effort tranchant
agissant de calcul et des contributions des membrures, Vg — Viea — Vig,
soit inférieure ou égale a la valeur maximale admise Vi max-
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Définitions

L’exemple concerne I'étude d’'une poutre isostatique vis-a-vis de I'effort
tranchant. Il s’agit de la poutre étudiée vis-a-vis de la flexion, dans la
situation C.

Géométrie

La poutre considérée a une portée de 6,00 m et une section rectangu-
laire de 0,30 m de largeur par 0,70 m de hauteur associée a une dalle
de 0,16 m d’épaisseur. La largeur d’appui est de 0,30 m.

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fi = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f;x = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XC1.

On choisit un enrobage nominal de cpo,, = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diameétre jusqu’a 25 mm.

Actions
Actions permanentes

Les actions permanentes sont uniformes, de valeur : g = 20,00 kN/ml

Actions variables

Les actions variables sont uniformes, de valeur : g = 70,00 kN/ml

Actions accidentelles
Sans objet.

Combinaisons d’actions

La combinaison fondamentale a I'état limite ultime a considérer
conduit a une charge uniforme :
1,35Gy gup + 1.500y ;| soit pu = 132,00 kN/ml

Exemple d’effort tranchant
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Sollicitations

Moment fléchissant
Le moment fléchissant a été déterminé pour I'étude de la flexion.

Effort tranchant

L'effort tranchant est déterminé en considérant le chargement de la tra-
vée entiere, sans envisager de chargement partiel.

L'effort tranchant sous un chargement uniforme est alors une fonction
linéaire, qui a pour équation :

[
Vea(x) = pu(i —X)

L'effort tranchant au nu de I'appui vaut : VEq(0) = 0,396 MN
L’effort tranchant a la distance d de 'appui vaut : Vgy4(d) = 0,313 MN

Justifications

Etat limite ultime de résistance vis-a-vis de I'effort tranchant

= Valeurs de référence

— VRd,c H

Vra.c est 'effort tranchant résistant de calcul en 'absence d’armatures
d’effort tranchant.

VRa.c = [CRd,ck\/3 (looplfck) + klacp]bwd

200 200
k =14+, /—=14+,/—=1,56<20
+ d + 630 =

Ag =3HA16 = 6,0 cm? pour le premier lit
Asl 6,0
= = =0,00317 < 0,02
p bod _ 30-63 S
ch
Ocp = 1 =0 MPa
Cc
0,18 0,18
C =" =" 0,12
Rd,c Ve 1,5

VeRae =1[0,12-1,56/(100-0,00317 -25) + 010,30 - 0,63
=0,373-0,30-0,63 = 0,071 MN
Le terme Cryck+/(100p, fo) @ pour valeur minimale v,
0 053 0,053

Umin SRR = 5 ——"1,56%? . 252 = 0,344 MPa (vérifié)
Ye
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- VRd,max .
La résistance maximale a I'effort tranchant est donnée par :
acwbwzvl fcd

W max — .~ . :
R cotf + tand avee
Uew =1
fck 25
= 0,6 l - — U, 1 - -~ ) =Y, 4

. (1= 350) =060 = 5550 = 0.5
Z =0,9d =0,9-0,63 = 0,567
Avec une inclinaison des bielles égale a 8 = 45°, soit cotf =1 :

1-0,30-0,567-0,54-16,7
T 0,30 0156+ 10 54 -16 — 0.767 MN

Avec une inclinaison des bielles égale a ¢ = 21,8°, soit cotf = 2,5 :
1-0,30-0,567-0,54-16,7

V max — =0,529 MN
Rd. 2.5+0.,4

= Armatures d’effort tranchant en zone courante
Dans le cas des éléments comportant des armatures d’effort tranchant,
la résistance a I'effort tranchant est calculée par :

A SW

La densité d’armatures transversales le long de la poutre est donnée par :
Asw . VRd.s

s N Zfywa cot 6

La densité d’armatures transversales dans la section a la distance d de
Pappui est telle que Vras = Vra(d), soit dans le cas de bielles inclinées
a45 :

Agw _ Vead) 0,313
S0  Zfywacotd 0,567 - 435

=0,00127 = 12,7 cm?2/ml

Justification des zones d’about

= Ancrage des armatures inférieures

L’effort de traction a ancrer en raison du decalage de la courbe des
moments est, dans le cas de la flexion simple, en supposant une incli-
naison des bielles 8 = 45°.

cotf — cotw
Décalage ay =z > = 0,50z

Effort a ancrer Fg = VEdﬂ =0,50Vgg =0,50-0,396 = 0,198 MN
Z

Section d’acier a ancrer  Afyq = Fg, dou A = 4,6 cm?
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= Equilibre de la bielle d’about
L’équilibre de la bielle d’effort tranchant sur I'appui de rive s’écrit, en
fonction de 'angle d’inclinaison de la bielle d’about 6’ :

VEd

sin 6’

Effort dans la bielle Feir =

VEd

tgt’
Si a; désigne la largeur de l'appui, la largeur a, de la bielle vaut
ar» = day sin 6’.

Effort horizontal Fiyq =

= Contraintes de compression
L’équilibre du nceud donne lieu aux contraintes de compression :

Fea VEd

Compression de la bielle ogrgy = = - 5 limité a f.q.
ba, ba, sin 6’
Fear VEq

Compression du nceud  org2 = = ;
ba, ba, sin 67
Jfed

limité a 0,85(1 — —) fuq.
imité a ( 250)fd

Vea  +/22:0,396

- = = 9,8 MPa
ba, sin 67 0,30-0,27

soit avec 8’ = 45° : ORdy =

25
< 0,85(1 — —)16,7 = 12,8 MPa
250

Dispositions constructives

On se propose de considérer le cas usuel des armatures verticales, soit
o = 90°.

Armatures longitudinales

Pour mémoire.

Armatures transversales

= Dispositions minimales

Les armatures transversales doivent respecter un pourcentage minimal :

A JFox V25
b= s 0,08, — 008X = 0.00080, d’oi pour
o= e sina 2™ o 500 P

des armatures verticales :

AQW
: = by Pw.min = 0,30 - 0,00080 = 2,4 cm?/ml
s

Espacement longitudinal s, =0,75d(14-cot «)=0,75-0,63=0,473 m
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Espacement transversal s nax = 0,75d limité a 600 mm = 0,473 m
= Methode geneérale
La méthode générale est ici appliquée avec une inclinaison des bielles a 45 °.
Espacement initial et armatures d’'une nappe :
P on choisit un espacement initial, supérieur a 7 ou 8 cm, soit ici
5o =0,10 m ;
» on choisit le nombre de brins, égal a priori au nombre de files
d’armatures longitudinales, soit ici 3 brins ;
» on choisit le diametre des barres d’'une nappe correspondant a
'espacement initial, dans la section la plus sollicitée, soit :
Agw =127 -5 =12,7-0,10 = 1,27 cm?. Il faut donc pour une
nappe 3 brins de diamétre 8 mm, qui représentent 1,51 cm?.

On ajuste, arrondi au centimétre inférieur, 'espacement initial en fonction
Agw 1,51

50 AY)

de la section choisie :

=12,7, dou sy = 0,119 m, soit 0,11 m.

Espacements successifs :

On dispose donc des nappes d’armature a partir du nu de Pappui, avec
'espacement initial. Cette disposition est maintenue jusqu’a I'abscisse de
la poutre telle que 'espacement entre les nappes puisse étre augmenteé.
On choisit 'espacement suivant s; puis les autres espacements succes-
sifs 5, par exemple dans la suite dite de Caquot (7, 8,9, 10,11, 13, 16,
20, 25, 35).

Espacement s1 = 0,13 m, qui correspond a une section d’armature :

Agw 1,51 .
. =0,—13=11’6 cm?/ml, qui permet

d’equilibrer un effort tranchant :

= Z2fywa = 0,00116 - 0,567.435 = 0,286 MN,

Section d’armature

S

Effort tranchant Vg =
A)|

atteint dans la section x; :
[
Abscisse de la section Vea(x) = pu(E —x;) = 0,286 MN

6.00

0,286 = 0,132( 5

—x1), dou x; =0,83 m

X
Nombre de répétition de s; = partie entiere de (—l) + 1 = partie entiére

50
de (U53) 1 12¢
*\o11 =
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On répéte donc, a partir la premiére nappe au nu de I'appui, 8 fois un
espacement de 0,11 m.

A partir de la position de la derniére nappe, on dispose les nappes avec
un espacement de 0,13 m, et ainsi de suite jusqu’a la moitié de la tra-
vée, s’agissant d’'une poutre dont le diagramme d’effort tranchant est
symetrique.

Organisation du calcul

Nombre de répétitions Abscisse réelle
de Pespacement 5;_| de la derniére nappe
espacée de 5;—|
0,11 0,00 0,00
0,83
0,13 11,6 0,286 0,83 Ent 011 +1=8 0,00 + 8-0,11 = 0,88
1,24 — 0,88
0,16 9,4 0,232 1,24 En 013 +1=3 0,88+ 3-0,13=1,27
1,59 — 1,27
0,20 7,6 0,182 1,59 Ent —o0l6 =2 (1) 1,27+ 2-0,16 =1,59
1,87 — 1,59
0,25 6,0 0,149 1,87 Ent| ———— | +1 =2 1,59+ 2-0,20=1,99
0,20
2,20 —1,99
0,35 4,3 0,106 2,20 Ent| ————— ) +1 =1 1,99+ 1-0,25=2,24
0.25
3,00 — 2,24
3,00 En 035 =2 (2) 2,24+ 2-0,35=2,94

(1) le nombre d’espacement tombe juste, il n’est donc pas nécessaire d’ajouter un espacement.
(2) en ajoutant 1, la derniére nappe dépasserait le milieu de la travée.

= Méthode simplifiée

La méthode simplifiee consiste a prendre en compte une valeur constan-
te de I'effort tranchant sur une longueur unitaire [ = z(cot 8 + cot «),
égale a la valeur minimale sur la longueur considérée.

Méthode simplifiée avec cot 6 =1 :
Longueur unitaire [ =0,9-0,63(cot 45° + cot 90°) = 0,567 m

l
Effort tranchanta x =1 Vg4(0,567) = pu(E — X)
=0,132(3,00 — 0,567) = 0,321 MN
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Section d'armature Veds 0. 321 13,0 cm?/ml
ection d’armature = = = 13,0 cm?/m
s Zfywacot 8 0,567 - 435
.. Ay 1,51 V. .
Espacement initial = = 13,0, dousg =0,116 m, soit 0,11 m
So So

Organisation du calcul

Nombre de répétitions Abscisse réelle

(MN) ' de I'espacement s; de la derniére nappe
espacee de §;

0.57

0,57 0,321 13,0 0,11 Ent(0 11) 1=6 0,00 + 6:0,11 = 0,66
1,13 — 0,66

1,13 0,246 10,0 0,15 Ent 0]5 +1= 0,66 + 4-0,15=1,26
1,70 — 1,26

1,70 0,171 6,9 0,21 Ent 021 +1= 1,26 + 3-0,21 = 1,89
2,27 — 1,89

2,27 0,097 3,9 0,38 Ent ( 0.38 ) =1(1) 1,89+1-0,38=2,27
3,00 — 2,27

3,0 0,000 0,47 En OT =N (2) 2,27 +1-0,47 =2,74

(1) le nombre d'espacement tombe juste, il n’est donc pas nécessaire d’ajouter un espacement.
(2) en ajoutant 1, la derniére nappe dépasserait le milieu de la travée.

Méthode simplifiée avec cot 6 = 2,5 :
On conserve des armatures verticales, soit « = 90°.

Longueur unitaire [ = z(cot 8 +cot «) =0,9-0,63-2,5=1,42 m
Effort tranchanta x =/
[
Vea(1,42) = pu(i —X)
=0,132(3,00 — 1,42) = 0,209 MN

Asw VRds 0,209
Section d’armature = . = = 3,4 cm?/ml
s Zfywa cot 6 0,567 -435-2,5 /
o A 1,51 N _
Espacement initial — = = 3.4, dou sy = 0,444 m, soit 0,44 m
So So

L’espacement maximal étant de 0,47 m, on peut adopter un espace-
ment constant sur toute la longueur de la poutre de 0,44 m.
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5.3 Liaison entre les membrures
d’une poutre et 'ame [6.2.4]

La résistance au cisaillement de la membrure peut étre calculée en consi-
dérant la membrure dans son plan comme un systeme de bielles compri-
mées et de tirants.

La contrainte de cisaillement longitudinale vgq a la jonction d’'une mem-
brure et de ’ame est générée par la variation de I’effort de compression
ou de traction de la membrure considérée :

_ AFy
N

VEd

avec :
» AF,lavariation de I'effort de la membrure sur la longueur Ax ;
» ¢ Pépaisseur de la membrure au droit de la jonction ;

» Ax la longueur considérée, au plus égale a la moitié de la distance
entre la section de moment nul et la section de moment maximum.

Si vgq est inférieure a & f.4, aucune armature supplémentaire n’est néces-
saire en plus de celles requises pour la flexion. La valeur de k est donnée
par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est égale a 0,50 dans le cas
d’une surface verticale de reprise de bétonnage rugueuse et 1,00 lorsqu’il
n’y a pas de surface verticale de reprise de bétonnage.

Figure 5.5
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Pour éviter 'écrasement des bielles, il convient de vérifier la condition :

VEd -.{_ Vfcd sin Of COS Hf

Les valeurs limites de 6; sont données par ’Annexe nationale. Les valeurs
a utiliser sont: 1 < cotfy <2 pour les membrures comprimées, et
1 < cotby < 1,25 pour les membrures tendues.

La section des armatures transversales par unité de longueur peut étre
déterminée par :

Agt f yd - VEahy
=
St cot 6;

Dans le cas ou le cisaillement de la membrure est combiné a la flexion
transversale, il convient de retenir pour la section des armatures, la sec-
tion précédente ou la moitié de celle-ci augmentée de la section requise
pour la flexion transversale, si la section ainsi obtenue est supérieure.

Il convient d’ancrer les armatures longitudinales tendues dans la mem-
brure au-dela de la bielle nécessaire au report de l'effort dans ’ame dans
la section ol ces armatures sont requises.

5.4 Torsion [6.3]

5.4.1 Geéneralites

Lorsque la résistance en torsion de certains de ses éléments est indispen-
sable a ’équilibre statique d’une structure, on doit procéder a une vérifi-
cation complete a la torsion, couvrant a la fois les états limites ultimes et
les états limites de service.

Lorsque, dans des structures hyperstatiques, les sollicitations de torsion
résultent uniquement de considérations de compatibilité et que la stabi-
lité de la structure n’est pas déterminée par la résistance en torsion, il
n’est généralement pas nécessaire de considérer les sollicitations de tor-
sion a I’état limite ultime.
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La résistance en torsion d’une section peut étre calculée sur la base d’'une
section fermée a parois minces, dans laquelle I’équilibre est assuré par un
flux fermé de cisaillement. Les sections pleines peuvent étre modélisées
directement par des sections fermées a parois minces équivalentes.

Les sections de forme complexe, telles que les sections en T, peuvent étre
tout d’abord décomposées en sections élémentaires, modélisées chacune
par une section a parois minces équivalente, la résistance en torsion de
I’ensemble étant prise égale a la somme des résistances des sections élé-
mentaires.

Il convient que la distribution des moments de torsion dans les sections
élémentaires soit proportionnée a la rigidité en torsion a I’état non fissu-
ré de celles-ci. Dans le cas de sections creuses, il convient de limiter
I'épaisseur des parois fictives a I'épaisseur réelle des parois de la section.

Chaque section élémentaire peut étre calculée séparément.

A'| Feuillet moyen B | Parement extérieur de
la section, périmetre u

Figure 5.6
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5.4.2 Meéthode de calcul [6.3.2]

B Sollicitation tangente de torsion

Le flux de cisaillement en torsion pure dans la paroi peut étre obtenu par :

Tra
2Ax

Trilefi =

La sollicitation tangente due a la torsion dans la paroi est donnée par :

VEdi = TtiletiZi

avec :

» Trq le moment de torsion de calcul ;

A Paire intérieure définie par le feuillet moyen des parois ;
7.i la contrainte tangente de torsion dans la paroi i ;

vwyy

teri Pépaisseur de la paroi fictive. Elle est prise égale a A/u, sans étre
inférieure a deux fois la distance utile des armatures longitudinales.
Dans le cas des sections creuses, elle est limitée par 'épaisseur réelle
de la paroi ; A est laire totale de la section délimitée par le périmetre
extérieur de la section, et u est le périmetre extérieur de la section ;

» z; lalongueur de la paroi i comptée entre les points d'intersection des
parois adjacentes.

L’effet de la torsion et celui de Ieffort tranchant se superposent, sous
réserve de considérer la méme valeur 6 d’inclinaison des bielles.

B Resistance de la section

La résistance d’un élément soumis a des sollicitations d’effort tranchant
et de torsion est limitée par la résistance des bielles de béton. Il convient
de satisfaire la condition suivante :

Tkq VEda

& <1
TRd, max VRd,max h

hY

ou:

» Tgq est le moment de torsion agissant de calcul ;
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»  Vgq est leffort tranchant agissant de calcul ;

»  Tra.max est le moment de torsion résistant de calcul :

TRd.max = 210y fed Axteti Sin 6 cos
» Veamax est Peffort tranchant résistant de calcul. Pour les sections
pleines, on peut utiliser la largeur complete de ’ame.
H Armatures longitudinales de torsion

Les armatures longitudinales de torsion sont calculées a partir de 'expression :

Z Aslfyd Teq
Uy

= cotd
2A

ou uy est le périmetre de la surface Ay, et fyq est la limite d’élasticité de
calcul des armatures longitudinales Ay.

Les armatures longitudinales peuvent étre réduites dans les membrures
comprimées selon I'effort de compression disponible. Elles s’ajoutent aux
autres armatures dans les membrures tendues.

B Armatures transversales de torsion

La section des armatures transversales A, issues des seules sollicitations
de torsion est calculée au moyen de I'expression :

Aswfyd . Tgq
s 2Acotf

» s est Pespacement des armatures transversales de torsion
» fya est la limite d’élasticité de calcul des armatures transversales Ay .

B Sections rectangulaires

Les sections pleines approximativement rectangulaires ne requierent qu'un
ferraillage minimal sous réserve que la condition ci-apres soit vérifiée :

T; Vi
B Ve <1
Trae  VRde
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Tra.c est le moment de fissuration en torsion, qui peut étre déterminé en
posant 7y = feuds SOIt Tra e = 2 fed - Ler,i - Ax-

5.4.3 Dispositions constructives [9.2.3]

Les cadres de torsion sont disposés perpendiculairement a I'axe de I’élé-
ment. Ils sont fermés et ancrés au moyen de crochets pliés a plus de 90°
ou de recouvrements complets le long de 'extrados.

Les recommandations relatives aux armatures d’effort tranchant sont
généralement suffisantes pour la définition de la quantité minimale de
cadres de torsion.

L’espacement des cadres de torsion n’est pas supérieur a u/8, ni a 0,754,
ni a la plus petite dimension transversale de la poutre.

Les barres longitudinales sont disposées au moins a chaque angle et dis-
tribuées uniformément le long du périmetre intérieur des cadres avec un
espacement n’excédant pas 350 mm.

Dans les petites sections, les armatures peuvent étre concentrées aux
extrémités des cHtés.

5.4.4 Torsion géneée

Dans le cas des sections fermées a parois minces comme dans celui des
sections pleines, la torsion génée peut normalement étre négligée.
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Exemple de torsion

Définitions

L’exemple concerne I'étude d’une console soumise a un moment de tor-
sion.

Géométrie
La poutre considérée a une portée de 2,80 m et une section rectangu-

laire de 0,50 m de largeur par 0,70 m de hauteur, parfaitement encas-
trée en A, vis-a-vis de la flexion et vis-a-vis de la torsion.

7
A B C X} 0.70
0,50
| 2,80 1
[ |
| = | = |
| | |
o .
Y 1
! 0,70
X
1 »
|
: 0,70
1
o .
Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression f., = 25 MPa.

Les aciers ont une limite d’élasticité fyx = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI1.

On choisit un enrobage nominal de ¢ o, = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto I'’enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.
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Actions

Actions permanentes

Poids propre g =0,50-0,70-25=8,75 kN/ml
Charges concentrées Gg = G- = 60,00 kN

Actions variables
Charges concentrées indépendantes (g = Q¢ = 30,00 kN

Actions accidentelles
Sans objet.

Sollicitations

Les justifications sont conduites a I'état limite ultime sous la combi-
naison fondamentale.

Sollicitations sous chargements unitaires

Les sollicitations sont dans un premier temps déterminées sous chacun
des chargements unitaires.

Allure des courbes des sollicitations sous chargements unitaires

(M) (42) (D
g
]

G
| | R —
= |
Qg
l 1
I

Moment fléchissant

2,802

Sous g Mga = —8,75- S = —34,3 kNm
1,40°

Mg = —875- 5= —8,6 kNm

MgC = 0 kNm
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= —60-2,80—-60-1,40= —252,0 kNm
= —60-1,40 = —84,0 kNm

MGC = 0 kNm
= —30-2,80 =—84,0 kNm

MQCB = —30- 1,40 = —42,0 kNm
MQCC = 0 kNm
Sous QB MQBA = —30- 1,40 = —42,0 kNm

MQBB = 0 kNm
MQBC = 0 kNm

Effort tranchant
Sous g Vea = 8,75-2,80 = 24,5 kN

Vs = 8,75-1,40 = 12,3 kN
Vec = OKN
Sous G Vgap = 4604 60 = 120,0 kN
Veee = +60,0 kN
Sous Q¢ VQCAC = +430,0 kN
Sous QB VQBAB = —|—30,0 kN
Vosee = 0 kN
Moment de torsion
Sous g T, 0 kNm
Sous G Tgas 0 kNm
TGeC —60-0,70 = —42,0 kNm

—30-0,70 = —21,0 kNm
+30-0,70 = +21,0 kNm
0 kNm

Sous QC TQCAC
Sous QB TQBAB
Toeee

Justifications

Etat limite ultime de résistance en flexion

= Combinaison fondamentale

Moment fléchissant en A

M, = —1,35(34,3 +252,0) — 1,50(84,0 + 42,0) = —576 kNm
Moment fléchissant en B

M, =—-1,35(8,6 +84,0) —1,50-42,0 = —188 kNm

= Section d’acier
M, 0,576
byd?f.q  0,50-0,63%-16,7
Position de 'axe neutre o = 1,25(1 — /T —2u,) = 0,241
x=oud =0,152 m

Moment réduit u, = =0,174  (pivot B)
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Bras de levier B=1—-040 = 0,904
z = Bd = 0,570
Allongement des aciers
. — 3,5%0(1 — ) _ 3,5 %o(1 —.0,241) 11.0%
o 0,241
Contrainte des aciers

17 %o 11,0 —-2,17

88 ] [
s = 1+0,08 =435(1 +0,08———— ) = 441 MP
05 = Jya(l+0.08 - — e, (1+0.08 5577 2
M, 0,576
Section d’armature A, = = = 0,00229 = 22,9 cm?

zoy  0,570.441

Etat limite ultime de résistance a I’effort tranchant
= Combinaison fondamentale
Effort tranchant en A Ve = 1,35(24,54+120,0) + 1,50(30,0430.,0)
= 285 kN
Effort tranchant en B Vo =1,35(12,3 + 60,0) + 1,50 - 30,0 = 143 kN
= Valeurs de référence

—Vra effort tranchant résistant de calcul en I'absence d’armatures
d’effort tranchant :

VRd.c — [CRd.ck\/3 (]Ooplfck) + klac'p]bwd

200 200
— 1+ /=14 /2 =1,56K2
k + 7 + €30 56 0

Ag =0 cm? pour le premier lit

A; =0
P b d
Nrq
. = " =0MP
Tep A a
e _018_018
Rd,C - )/C - ]’5 - 3
VRd,C - 0 MN
Le terme Crq.ck+~/(100p; fo) a pour valeur minimale vy,
O 053 0,053
Vnnin kmfm_.1515@ﬂzyﬂ—ow4mm
VC E]

Vrae =10,34440]-0,50-0,63 = 0,108 MN
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— VRdmax *
La résistance maximale a I'effort tranchant est donnée par :
olcwbwzvlfcf

Wi max — ’ :
Rd. cot  +tan 6 avee
Uew =1
fck 25
=0,6(1 — =0,6(1 — —) =0,54
. =350’ (=35

Z =0,9d =0,9-0,63 = 0,567
Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45°, soitcot 0 =1 :

1-0,50-0,567-0,54-16,7
VRd,max - 1 +1 = 1,276 MN

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8°, soitcot § =2,5:

1-0,50-0,567-0,54-16,7
Vi max — : , ’ = = 0,880 MN
fe 2,5+ 0,4

= Armatures d’effort tranchant

Effort tranchant en A V.= 1,35(24,5 + 120,0) + 1,50(30,0 + 30,0)
= 285 kN

La densité d’armatures transversales dans la section A est sensiblement
égale a :

Asw VRd.s VEd (d) 03285
avec 6 = 45°, = — = — —
s Zfywacot 8 zfywacot 8 0,567 - 435
=0,00116 = 11,6 cm?/ml
Agw Vs Vea(d) 0,285
avec 6 = 21,8°, = — —
s Zfywa cot 0 Zfywacot 6 0,567 -435-2,5

= 0,00046 = 4,6 cm?/ml
Effort tranchant en B Ve =1,35(12,3 + 60,0) + 1,50-30,0 = 143 kN

La densité d’armatures transversales dans la section a droite de B, est
sensiblement égale a :

Asw VRcl S O, 143
0 = 45°, = : = = 0,00058 = 5,8 2 /ml
avec 5 2fyeacot 6 0,567 - 435 cme/m
ASW V S 0, 143
avec # = 21,8°, = Rd.

S Zfywacot 6 0,567 -435-2.5
= 0,00023 = 2,3 cm?2/ml
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Etat limite ultime de résistance a la torsion

= Combinaison fondamentale
Moment de torsion en A Tyag = 1,50-21,0 = 31,5 kNm
Moment de torsion en B Tyge = —1,35-42,0+1,50-21,0 = 88,2 kNm

= Sollicitation tangente de torsion

Aire totale de la section A =0,50-0,70 = 0,35 m?
Périmeétre extérieur u=2(0,50+0,70) = 2,40 m
A B 0,35
u 2,40
supérieure a deux fois la distance utile des armatures longitudinales
Aire intérieure A, = (0,50 — 0,146) - (0,70 — 0,146) = 0,196 m?
Périmetre de l'aire intérieure u; = 2(0,50 — 0,146 + 0,70 — 0,146)

Epaisseur de la paroi fictive lefi = = 0,146 m,

=1,816 m
Contrainte tangente de torsion
Trd 0,0315
P = = = 0,55 MP A
T A 2-0.196-0.146 aen
T 0,0882
T B = 1,54 MPa en B

T 2Aude;  2-0,196-0,146

» Resistance de la section
Les effets de la torsion et de I'effort tranchant se superposent, sous
réserve de considérer la méme valeur ¢ d’inclinaison des bielles.
Trda.max Moment de torsion résistant de calcul :

Tra,max = 2vacwfchk lefi sin € cos 0
avec 8 =45°, Tramax =2-0,54-1-16,7-0,196-0,146 = 0,516 MNm
avec 0 = 21,8°%, Tramax =2-0,54-1-16,7-0,196-0,146-0,371 - 0,928

= 0,178 MNm

Vérification de la résistance :

La résistance d’'un élément soumis a des sollicitations d’effort tranchant
et de torsion est limitée par la résistance des bielles de béton. Il
convient de satisfaire la condition suivante :

T; Vi
Ed + Ed \<\ ]
TRd. max VRd, max

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45° :

0.0315 0,285
Entre A et B — 0,061 4 0.223 = 0.284 < 1
ntre A et 0516 1276~ ot T 2O
0.0882 0,143
—0.1714+0.112 = 0,283 < 1
Entre B et C 0,516+1,276 0,171 + 0, 0,283

117




Copyright © 2013 Dunod.

118

Regles générales

Avec une inclinaison des bielles egale a § = 21,8° :

Entre A et B 0,0315 + 0,285 =0,177+0.324 = 0,501 < 1
0,178 0,880

Entre B et C 0,0882 + 0,143 =0,496 +0.163 = 0,659 < 1
0,178 0,880

= Armatures longitudinales de torsion
Les armatures longitudinales de torsion sont calculées a partir de
'expression :

YA Ti T;
134 = ot 6, soit YAg = M TEd cot 6
Uy 2Ak 2Akfyd
Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45° :
1,816 - 0,0315
Entre A et B TAg =2 ’ = 3,4 cm?
e A e 1= 270,196 - 435 cm
1,816 - 0,0882
Entre B TAg = —— =94 cm?
ntre B et C ol 3 .0.196 - 435 cm
Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8° :
1,816 - 0,0315
E AetB YAy = — ’ 2,5 =8,4 cm?
nire A et 17 270,196 - 435 cm
1,816 - 0,0882
Entre B et C TAg == ’ 2,5=23,5 2
e e e ' 570,196 - 435 cm

Les armatures longitudinales peuvent étre réduites dans les membrures
comprimeées selon 'effort de compression disponible.

Les armatures longitudinales s’ajoutent aux autres armatures dans les
membrures tendues.

= Armatures transversales de torsion

La section des armatures transversales A, issues des seules sollicita-
tions de torsion est calculée au moyen de I'expression :

Aswfyd . TEd Asw TEd

= , Soit =
s 2A cot 6 ) 2Ax fya cot 0
Avec une inclinaison des bielles egale a 6 = 45° :

Entre A et B Aw _ 00315 = 1,9 cm?2/ml
ntre A€ s 2.0.196.435 0 cm/m

Entre B et C Aw _ 0,0882 = 5,2 cm?/ml
s 2.0,196-435 7
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Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8° :

Entre A et B Aw _ 0,0315 = 0,7 cm?2/ml
s 2-0,196-435.2,5
A 0,0882
Entre B et C =2,1 cm?/ml

s 2-0.196-435-2.5

Dispositions constructives

Les dispositions constructives sont définies pour une inclinaison des
bielles de 21,8".

Armatures longitudinales

= Dispositions minimales
Les armatures longitudinales de flexion doivent respecter la condition
de non fragilité :

min 2a56
Agmin = 0,26f bd =0,26——0,50- 0,63 = 4,2 cm?

Sk 500
Il convient que la section minimale d’armatures A i, respecte la condi-
tion :
Agmin = 0,0013hd = 0,0013-0,50-0,63 =4,1 cm?

= Ferraillage

Les barres longitudinales sont disposées au moins a chaque angle et
distribuées uniformément le long du périmetre intérieur des cadres avec
un espacement n‘excédant pas 350 mm. (Dans les petites sections, les
armatures peuvent étre concentrées aux extremités des cotes.)

De facon tres theorique, la répartition de la section des armatures lon-
gitudinales de torsion en 8 points, disposés aux 4 angles et au milieu
des 4 coOtés, se faisant au prorata des longueurs correspondantes du
périmeétre intérieur de longueur 1,82 m de laire Ay, donnerait une
répartition des longueurs de 0,14 + 0,35 + 0,14 soit 0,63 m pour les
petits cotés et 0,28 m au milieu des grands cotes, soit respectivement :

» 2,9 cm? pour les petits c6tés et 1,3 cm? au milieu des grands cotés

entre A et B,

» 8,1 cm? pour les petits cOtés et 3,6 cm? au milieu des grands cotés
entre B et C.
On choisit de disposer dans la section d’encastrement A :

» 2 HA 20 + 2 HA 25 en 1°' it

» 4 HA 20 en 2¢ lit soit un total de 28,7 cm? pour une section de
22,9 +2,9=25,8cm?
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L’arrét des barres du 2¢ lit se fait dans la section droite ou le
(cot 8 — cot &)

2
=0,9-0,63-1,25 =0,71 m, peut étre equilibré par la section d’armatu-
re disponible pour la flexion, soit 16,1 cm? (2 HA 20 + 2 HA 25) déduc-
tion faite de la section nécessaire a la résistance a la torsion, soit
16,1 — 8,1 = 8,0 cm?Z.

Le moment de flexion que peut équilibrer cette section est donnée par
0,576

8,0
22,9

moment, aprés décalage de la courbe de g =z

= 0,201 MNm.

Armatures transversales

Les cadres de torsion sont disposés perpendiculairement a I'axe de
’élément. lIs sont fermés et ancrés au moyen de crochets pliés a plus
de 90 ° ou de recouvrements complets le long de I'extrados.

= Dispositions minimales
Les armatures transversales doivent respecter un pourcentage minimal :

A JT V25
o= —2 > po i = 0,08 Jek _ 0,08~== = 0,00080,
sb,, sin « Jyx 500

d’ou pour des armatures verticales :
= by Py.min = 0,50 - 0,00080 = 4,0 cm?2/ml

Espacement longitudinal s n.x = 0,75d(1 + cot @) = 0,75 - 0,63
=0,473 m

Espacement transversal s max = 0,75d limité 2 600 mm = 0,473 m

Les recommandations relatives aux armatures d’effort tranchant sont

généralement suffisantes pour la définition de la quantité minimale de

cadres de torsion.

Xw

= Ferraillage

Dans le cas présent, il est possible, parce que I'effort tranchant comme
le moment de torsion peuvent étre considérés comme constant par par-
tie, de considérer que le cadre est dédié a la torsion et les épingles ou
les étriers sont dediés a 'effort tranchant, en s’imposant un espacement
commun.

— Armatures transversales entre B et C (le plus sollicité en torsion) :
La torsion mobilise un seul brin du cadre. On choisit un cadre en HA 8.

0.503
—0.24
2.1 m

L’effort tranchant entre B et C nécessite 2,3 cm?/ml.

L'espacement s entre B et C vaut s =
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Avec un espacement s = 0,24 m, la section nécessaire est :
Ag = 2,3-0,24 = 0,55 cm?

Cette section peut étre réalisée avec 2 brins HA 6.
— Armatures transversales entre A et B :
L’espacement s du cadre de torsion entre A et B vaut :

0,503
5 =

0,7

L’espacement des cadres de torsion n’est pas supérieur a u/8, ni a
0,75d, ni a la plus petite dimension transversale de la poutre. On limite
donc s a 0,30 m.

L’effort tranchant entre A et B nécessite 4,6 cm?/ml.
Avec un espacement s = 0,30 m, la section nécessaire est :

Ay =4,6-0,30=1,4
Cette section peut étre réalisée avec 4 brins HA 8.
Une autre solution consiste a conserver entre A et B le méme espace-

ment qu’entre B et C, soit 0,24 m et a disposer deux étriers HA 6, soit
4 brins HA 6.

= 0,72 m.

On verifie bien que la section est suffisante : O,ﬂ = 4,7 cm?/ml

Il en résulte que les armatures transversales sont en définitive consti-
tuees par un cadre HA 8 et deux etriers HA 6 avec un espacement
constant de 0,24 m sur toute la longueur de la console.

5.5 Poinconnement [6.4]

5.5.1 Geénéralités

Il s’agit du poinconnement des dalles pleines et des fondations.

Le poinconnement peut résulter d'une charge concentrée ou d’une réac-
tion d’appui appliquée sur une aire relativement petite, appelée Ajpqq-

La résistance au poin¢connement doit étre vérifiée au nu de laire chargée
et sur le contour de contréle de référence u;.

Si des armatures de poingonnement sont nécessaires, il convient de trou-
ver un autre contour gy ¢r a partir duquel aucune armature de poingon-
nement n’est nécessaire.
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2d Section de contrdle de référence

0 = arctan (1/2) ——----- - -
= 206,6°

Figure 5.7

5.5.2 Contour de controle de reference

On peut admettre que le contour de controle de référence u; est situé a
une distance 2d de l'aire chargée.

La hauteur utile d de la dalle ou de la fondation peut normalement étre
prise a la moyenne des hauteurs utiles des armatures des deux directions
orthogonales.

D
vy
<

Figure 5.8

» Il convient de tracer le contour de maniere a minimiser sa longueur.

» Il convient de considérer des contours de controle a une distance
inférieure a 2d lorsque la charge appliquée est équilibrée par une
pression élevée, comme la réaction du sol dans le cas d’'une fondation.
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» Dans le cas d’une aire chargée au voisinage d’une trémie, c’est-a-dire
a une distance inférieure a 64, comptée entre le contour de l'aire char-
gée et le bord de la trémie, la partie du contour comprise entre les
deux tangentes a la trémie issues du centre de 'aire chargée est consi-
dérée comme non participante.

26{ SGd |€15 €2 €1>€2

/’ \\ ‘
\
|
|

1 | Jo

T |\ a
|
— /

Figure 5.9

o ———————

» Dans le cas d’une aire chargée située a proximité d’un bord ou
d’angle, il convient de choisir un contour de controle selon la figu-
re 5.10.

Figure 5.10

5.5.3 Section de controle de référence

La section de controle de référence est la section dont la trace coincide
avec le contour de contrdle de référence et dont la hauteur est d.

Dans le cas des semelles de hauteur variable, la hauteur utile est mesurée
au nu du contour du poteau.
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5.5.4 Reésistance au poinconnement

On définit, pour chaque section de controle considérée, les contraintes
suivantes :

» wvra. lavaleur de calcul de la résistance au poinconnement d’une dalle
sans armatures ;

P»  Vrys la valeur de calcul de la résistance au poingonnement d’une
dalle avec armatures ;

P Urd.max la valeur maximale de calcul de la résistance au poinconnement.

B Reésistance maximale

Le long du contour du poteau ou de l'aire chargée, il convient de ne pas
dépasser la valeur maximale de calcul de résistance :

VEd < URd,max

La valeur de vrg max est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utili-
ser est donnée par :

URd,max = O,SI/de

La valeur de v est donnée par v = 0,6 (l — 2@8) )

B Résistance d’une dalle sans armatures de poinconnement
[6.4.4]

Il convient de vérifier la résistance au poinconnement pour la section de
controle de référence. Aucune armature de poinconnement n’est néces-
saire si :

VgEd < URrd,c

VEd
Ve = - dans le cas d’une charge centrée
U

Dans le cas d’une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrainte de
poinconnement par application d’un coefficient 5 défini a l'article 6.4.3
de I'Eurocode.
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Pour les structures dont la stabilité générale ne dépend pas du fonction-
nement en portique des dalles et des poteaux, et ou les longueurs des tra-
vées adjacentes ne different pas de plus de 25 %, on peut utiliser des
valeurs approchées de 3, a savoir 1,15 pour un poteau intérieur, 1,4 pour
un poteau de rive et 1,5 pour un poteau d’angle.

Urd,c = CRraq,ck+/(100p, fox) + kiogp

avec :
» f« en MPa et vgg. en MPa ;

200
> k=1+ 7&2,0;avecdenmm;

> py = /PeiyPe; < 0,02 5 avec py, et p,, les valeurs moyennes des pour-

centages d’armatures tendues adhérentes dans les directions y et z
respectivement, calculées sur une largeur de dalle égale a la largeur du
poteau augmentée de 3d de part et d’autre ;

» o la demi-somme des contraintes normales oy et o, dans les direc-
tions y et z (MPa, positives pour la compression).

Le terme Crq.ck+/(100p, foc) a pour valeur minimale vyy,.

Les valeurs de Crq.c, Umin €t k1 sont fournies par I’Annexe nationale. Les

valeurs a utiliser sont :
0,18

Crac =

Te
Vmin = 0,035k3/2 [}
ki = 0,10

B Reésistance d’une semelle sans armatures d’effort
tranchant [6.4.4]

Il convient d’évaluer la résistance au poinconnement le long de contours
de controle, de périmetre u, situés a une distance a du nu du poteau au
plus égale a 2d. Aucune armature de poingconnement n’est nécessaire si :

VEd < URd,c
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» Dans le cas d'une charge centrée, la valeur nette de Peffort agissant
vaut :

VEdred = VEa — AVE4

» Vg est Peffort tranchant appliqué, et AVg, est la valeur nette de la

réaction a l'intérieur du contour de contréle considéré. Dans le cas
d’une semelle, il s’agit de la réaction du sol, diminuée du poids propre
de la semelle.

La contrainte de poingonnement pour la section de contréle considé-
rée vaut :

VEd red
ud

VEd =

2d 2d
URd.c = CRra.cky/ (100ngck)? > Unmin —~
» Dans le cas d’'une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrain-

te de poingonnement par application d’'un coefficient 5 défini a
Iarticle 6.4.4 de I'Eurocode.

B Reésistance d’une dalle ou d’une semelle avec armatures
d’effort tranchant [6.4.5]

O Armatures de poinconnement

Lorsque des armatures de poingonnement sont nécessaires, il convient de
les calculer selon expression :

d 1
URd,cs = 0a75VRd,C + 155_Aswfywd,ef sin o
Sy ud

avec:

» Ay la section d'un cours d’armatures de poingonnement sur un
périmetre autour du poteau, en mm? ;

» s, lespacement radial des cours d’armatures de poinconnement, en mm ;

P fywder la limite d’élasticité efficace des armatures de poingonnement,

en MPa ; fywaer = 250 +0,25d < fywa
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» d la hauteur utile moyenne dans les directions orthogonales, en mm ;

» o« l'angle des armatures de poinconnement avec le plan de la dalle
(v = 90° pour des armatures verticales).

S’il est prévu une seule file de barres pliées vers le bas, on peut prendre

d
pour — la valeur 0,67.
St

Lorsqu’on utilise des produits de marque déposée comme armatures de
poingonnement, il convient de déterminer vrq s par des essais conformes
a ’Agrément technique européen correspondant.

Les armatures de poinconnement minimales [9.4.3] sont données par :

fck 1
= 0,08 _
SpSt Sy 1,5sina + cos o

Asw,min

avec s, 'espacement radial des armatures de poinconnement, et s, I'espa-
cement tangentiel des armatures de poingonnement.

[0 Resistance au voisinage du poteau

La résistance au voisinage du poteau est limitée a :

VEd
UEd = ﬁ — = URd, max
u()d
Poteau intérieur ug est égal au périmeétre du poteau
Poteau de rive ug = ¢+ 3d < 2 + 2¢
Poteau d’angle up=3d <c1 +c

» ¢ estle coté du poteau rectangulaire perpendiculaire a la rive.
P ¢, estle coté du poteau rectangulaire parallele a la rive.

» 3 est un coefficient tel que défini plus haut dans le cas de chargement
excentré.
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[0 Contour de controle U,

Il convient de déterminer le contour de controle uyy, respectivement
Uou.eff pOUT lequel aucune armature de poingonnement n’est requise, au
moyen de I'expression :

VEa

URd,cd

Uout,eff = /6

I convient de placer la file extérieure des armatures de poingonnement a
une distance au plus égale a kd a I'intérieur du contour u,, respective-
ment uout’eff.

La valeur de k est 1,5.

>2d
000
000
ooo A,
kd 000
ocoo
! oo0QooO 0Oo0o0oO
\ oOo00O0 o000 ]
v o000 0o0o0o0Q
[« J o]
000
[eNeNa]
000 d

000

e

Contour #y, .f

A | Contour #,,, B

Figure 5.11

Le contour uyy . est défini comme les parties du contour continu telles
que I'espacement des cadres ou étriers le long d’'un contour n’est pas
supérieur a 2d.

5.6 Modeles bielles et tirants [6.5]

5.6.1 Geneéralites

Lorsqu’il existe une distribution non linéaire des déformations relatives,
il est possible d’utiliser des modeles bielles et tirants pour le dimension-
nement a PELU.
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Les vérifications a I'ELS peuvent également utiliser ce type de modele, a
condition d’assurer les conditions de compatibilité pour le modele, en
choisissant notamment la position et 'orientation des bielles principales
conformément a la théorie de I’élasticité linéaire.

La modélisation par bielles et tirants consiste a définir :

» des bielles, qui représentent des zones ou transitent les contraintes de
compression ;

» des tirants, qui représentent les armatures ;
» des nceuds, qui assurent leur liaison.

Il convient de déterminer les efforts dans ces éléments de telle sorte qu’a
I’état limite ultime, ils continuent a équilibrer les charges appliquées.

Des modeles bielles et tirants adaptés peuvent étre définis par exemple a
partir des isostatiques de contrainte et des répartitions de contraintes
obtenues en application de la théorie de I’élasticité linéaire, ou bien enco-
re, ils peuvent étre obtenus en appliquant la méthode basée sur le chemi-
nement des charges.

Tous les modeles bielles et tirants peuvent par ailleurs étre optimisés en
faisant appel a des criteres d’énergie.

5.6.2 Bielles

» La résistance de calcul d’une bielle de béton, en 'absence de traction
transversale, est calculée par :

ORd,max — f cd

» La résistance de calcul d’une bielle de béton, en présence de traction
transversale, est réduite, selon I'expression :

/
ORd,max = 0,6v ﬁ:d

! ( ka)
vi=|1-
250

avec:
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5.6.3 Tirants

La résistance de calcul des armatures est la limite élastique de calcul fyq.
Il convient d’ancrer convenablement les armatures dans les noeuds.

Les armatures requises pour équilibrer les forces au noeud de concentra-
tion d’efforts peuvent étre réparties sur une certaine longueur.

Lorsque les armatures dans la zone du nceud s’étendent sur une longueur
importante d'un élément, il convient de répartir les armatures sur la zone
ol les isostatiques de compression sont courbes (tirants et bielles).

bcf bef

Tyt Tyt

Région sans 34 B )

discontinuité¢ — h=>5 \ z=h2 hi= HI2

B] o —

@ Région de <

discontinuité [p]

F b
A z,
b= b
b= 0,5 H+0,65 a; a< b
(a) Discontinuité partielle (b) Discontinuité totale
Figure 5.12

L’effort de traction T peut étre obtenu au moyen des expressions sui-
vantes :

H
» Pour les régions de discontinuité partielle (b < ?) :
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» Pour les régions de discontinuité totale (b > E) :

1
T=-(1-07%)\F
4 2

5.6.4 Noauds

Les regles pour les noeuds s’appliquent également aux régions dans les-
quelles des forces concentrées sont transmises a un élément mais qui ne
sont pas dimensionnées a I'aide de la méthode des bielles.

Les nceuds de concentration d’effort peuvent apparaitre par exemple :

» la ou sont appliquées des charges ponctuelles, au droit des appuis,

» dans les zones d’ancrage, avec concentration d’armatures de béton
armé,

» dans les parties courbes des armatures et enfin dans les jonctions et
angles des éléments.

Le dimensionnement des nceuds de concentration d’effort et les disposi-
tions constructives correspondantes sont déterminants pour I'établisse-
ment de la capacité résistante.

Les efforts agissant dans les noeuds doivent s’équilibrer. On doit notam-
ment tenir compte des efforts transversaux de traction perpendiculaires
au plan du nceud.

Les valeurs de calcul des contraintes de compression a l'intérieur des
neoeuds peuvent étre déterminées de la maniere suivante, la contrainte
maximale pouvant étre appliquée sur les faces du nceud étant org max :

B Nouds comprimes, en 'absence de tirant ancre dans le
noud

/!
Tl = 102 [

La valeur de k; est 1. On peut cependant, sur justifications spéciales,
admettre une valeur supérieure sans excéder la valeur limite 1/v'.
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[(TIILITITTIT1* 9Rd, 1
TP;:d,lr

Fq 1{4
‘ Foar=Fair+ Fade

a4 |
] ]

Figure 5.13

B Noeuds soumis a compression et a traction, avec tirant
ancré dans le nceud dans une seule direction

/
ORd,max = kZV fcd

La valeur de k, est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,85.
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 1,00.
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2 250 a
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Figure 5.14
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B Noeuds soumis a compression et a traction, avec tirant
ancré dans le nceud dans plus d’une direction

/!
ORd,max = K3V’ fud

La valeur de k3 est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,75.
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 0,9.

Figure 5.15
B Majoration de la contrainte de compression

Les valeurs de calcul de la contrainte de compression données précé-
demment peuvent étre majorées, jusqu’a 10 %, lorsqu’une des conditions
ci-apres est remplie :

» le nceud est soumis a une compression tri-axiale ;

» tous les angles entre bielles et tirants sont supérieurs ou égaux a 55° ;

» les contraintes au droit des charges appliquées sont uniformes, et le
neeud est confiné par des armatures transversales ;

» les armatures sont disposées selon plusieurs cours ;

» le nceud est confiné de maniére fiable par frottement ou par une dis-
position particuliere d’appui.

Un neeud soumis a une compression tri-axiale peut étre vérifié en consi-

dérant que le béton est confiné, et avec :

ORd,max = kqv ,fcd
La valeur de k4 est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 3,0.

On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 3,00/v".
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Exemple de poutre-cloison (paroi fléchie)

Définitions

L’exemple concerne I'étude d’une travée isostatique d’une poutre-
cloison.

Géométrie
La poutre-cloison considérée a une ouverture de 5,00 m et des appuis

de 0,60 m largeur. La hauteur /# de la paroi est de 5,00 m et son épais-
seur ¢ est de 0,20 m.

5,00

0l60! 5,00 0,60

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression f = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d'élasticité f;x = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI.

On choisit un enrobage nominal de ¢,om = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto I'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.

Actions

On suppose dans cet exemple que les charges sont appliquées en par-
tie supérieure de la paroi.
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Actions permanentes

Charges uniformes, y compris le poids propre
g = 200,00 kN/ml

Actions variables
Charges uniformes g = 40,00 kN/ml

Actions accidentelles
Sans objet.

Combinaison d’actions

Les justifications sont a conduites a I'état limite ultime sous la combi-
naison fondamentale.
pu = 1,35¢ + 1,50¢ = 330,00 kN/ml

Sollicitations

Les sollicitations sont déterminées en choisissant un systéme de bielles
et de tirants.

Geomeétrie des bielles et tirants

Le tirant principal CD en partie inférieure est situé a 0,375 m de la fibre
inférieure, par référence aux spécifications des regles BAEL, selon les-
quelles les armatures principales sont réparties sur une hauteur de
0,15A, soit 0,75 m.

Les bielles AC et BD joignent les milieux de chaque moitié de la lon-
gueur L de 6,20 m de la paroi, correspondant aux points de passage
des résultantes des charges appliquées réparties en deux parts égales,
aux axes des appuis.

La portée etant la distance / entre axes des appuis, la distance utile
entre 'effort de compression selon AB et I'effort de traction CD est

[
appelée z et calculée par référence aux regles BAEL : z = O’Zh(E + 2)

soit 3,12 m.
L'inclinaison de la bielle sur la verticale est donnée par :
[ L
"4 2,80-—1,55
g =24 _ — 0,401, soit 0 = 21,8°
Z 3,12

La hauteur H de la bielle fictive est égale a 2 fois la longueur de la demi-
bielle, soit :

2 2.3.12
H=_°°

cos 6 - 0,928

135




Copyright © 2013 Dunod.

136

Regles générales

; ;
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%37 [ ;
F
[=5,60 |
I

La largeur de la bielle dans sa section médiane est :

L 3,10
b = = =3,34 m
2 cos 0 0,928

On est donc dans le cas d’une discontinuité partielle : b < ER

La largeur de la bielle a son extremité est :
largeur appui a 0,60
— MESAPPHL A — 0,65 m

a = =
cos 6 0,928

Efforts des bielles et tirants
L'effort vertical F; repris par chaque appui est :

L 6,20
F, = puE = 3307 = 1023 kN
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L'effort de compression de la bielle est :
B 1925 00k

T cos 6 0,928

L’effort de traction du tirant principal est :

F; = Fitgd =1023-0,401 =410 kN
L'effort de traction du tirant secondaire est :

F,b—a 10233,34 —0,65
T =— = =206 kN
4 b - 3,34

Justifications : état limite ultime de résistance

Compression de la bielle

Section de la bielle Avpiclle = € - ber = 0,20 - 3,34 = 0,668 m?
Contrainte d i B _ LIS o we <f
ontrainte de compression Oy = = =1, a<f.
g’ belle = A e 0,668 ‘
= 16,7 MPa
Compression du nceud inférieur
Section de la facette 1 Ag =e-a; =0,20-0,60 =0,120 m?
Contrainte d i Fo L0233 o5 wp
ontrainte de compression o, = = = 8, a
P LT AL T 0,120
< 0,85(1 — &)fcd = 12,8 MPa
250
La vérification de la facette 2 est équivalente.
Armatures du tirant principal
F; 0,410
Section d’armature Ay = — = —— =94 cm?
P fua 435
Armatures du tirant secondaire
T 0,206
Section d’armature Ay = — = =4.7 cm?
fyd 435

Dispositions constructives

Armatures minimales

Il convient normalement de ferrailler les poutres-cloisons avec un qua-
drillage d’armatures perpendiculaires situés sur chaque face, avec un

minimum de Ag dbmin-
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La valeur de A gpmin €St de 1 %, avec un minimum de 1,5 cm?/m sur
chaque face dans chaque direction.

Toutefois, dans les cas de justification des efforts internes, contraintes
et ferraillages par des schémas appropriés de bielles et tirants, et
voutes, la valeur de A gomin A utiliser est 0.

Il convient normalement de limiter la distance entre les barres a 2 fois
I’épaisseur de la poutre-cloison et a 300 mm.

Armatures principales

Les armatures principales, soit 2 fois 3 HA 16, sont réparties sur une
hauteur de 0,75 m.

Armatures réparties

Les armatures horizontales du tirant secondaire sont réparties sur les
deux faces et sur la hauteur de la bielle, au-dessus des armatures prin-
cipales, soit sur une hauteur de 2,75 m.

Section d’armature : Ay - cos 8 =4.7-0,928 =4,4 cm?

Les armatures verticales du tirant secondaire sont réparties sur les deux
faces et sur la largeur de la bielle, soit sur 3,10 m.

Section d’armature : Ag- sin 8 =4,7-0,372 =1,7 cm?

5.7 Pressions localisées [6.7]

Dans le cas de pressions localisées, on doit considérer I’écrasement local
ainsi que les efforts transversaux de traction générés.

Dans le cas d’'une charge uniformément répartie sur une surface A,
effort de compression limite peut étre déterminé comme suit :

Acl

FRdu = Acﬂfcd \<~. 053ACOde

c0

ou A est 'aire chargée, et A, est 'aire maximale de diffusion utilisée
pour le calcul, homothétique de A.

Il convient que 'aire de diffusion A requise pour I'effort de compres-
sion limite Fry, satisfasse les conditions suivantes :
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» la hauteur de diffusion de la charge dans la direction de celle-ci est
telle qu’indiquée sur la figure 5.16 ;

| Ligne d'action

h> (bz - bl) et
2 (dy — dy)
4< 3d;

g [72S 351 4 ACI

Figure 5.16

» le centre de 'aire de diffusion A, est situé sur la ligne d’action pas-
sant par le centre de l’aire chargée A ;

» sila section de béton est soumise a plusieurs efforts de compression,
il convient de disjoindre les aires de diffusion.

Il convient de réduire la valeur de Fgrqy si la charge n’est pas uniformé-
ment répartie sur la surface A,y ou s’il existe des efforts tranchants
importants.

Il convient de prévoir des armatures pour reprendre les efforts de trac-
tion transversale dus a I'effet de la charge.
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Etats limites
de service

6.1 Generalites [7.1]

Les états limites de service courants concernent :
» la limitation des contraintes ;

» la maitrise de la fissuration ;

» lalimitation de la déformation.

Pour le calcul des contraintes et des déformations, on peut considérer la
section non fissurée tant que la contrainte de traction maximale ne
dépasse pas fe efr-

Cette valeur peut étre remplacée par fim ou fuma @ condition que le
calcul de la traction minimale des armatures soit basé sur la méme valeur.
La valeur f.m, peut étre prise en compte pour le calcul de la largeur des
fissures.

6.2 Limitation des contraintes [7.2]

La contrainte de compression dans le béton doit étre limitée afin d’éviter
les fissures longitudinales, les microfissures ou encore des niveaux élevés
de fluage, lorsque ceux-ci pourraient avoir des effets inacceptables pour
le fonctionnement de la structure.
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6.2.1 Calcul des contraintes

Le calcul des contraintes a I’état limite de service est habituellement fait
en considérant une valeur du coefficient d’équivalence # a appliquer aux
sections d’acier, qui vaut :

Eq
EC[I]

1 + vef ELS

Le coefficient ¢, ; 5 est le coefficient de fluage correspondant la combi-
naison considérée :

_ MOEqp
Pef,ELS = Poo
Mogq
»  Myggp : moment sous combinaison quasi-permanente ;
» Mg : moment sous combinaison caractéristique, fréquente ou

quasi-permanente ;
» Si une grande précision n’est pas nécessaire, on pourra prendre
Voo =2 €t
* n = 15 pour le calcul des contraintes sous combinaison caractéris-
tique, ou
« n =18 pour le calcul des contraintes sous combinaison quasi-
permanente.

6.2.2 Contrainte de compression du béton [7.2]

Des fissures longitudinales peuvent apparaitre si le niveau de contrainte
sous la combinaison caractéristique de charges excede une valeur critique.
Une telle fissuration peut conduire a une réduction de la durabilité.

En I'absence d’autres dispositions telles que augmentation de 'enrobage
des armatures dans la zone comprimée ou confinement au moyen
d’armatures transversales, il peut étre pertinent de limiter les contraintes
de compression a une valeur k; f;x dans les parties exposées a des envi-
ronnements correspondant aux classes d’exposition XD, XF et XS.
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La valeur de k; est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser

est 0,6.

» Si, sous charges quasi-permanentes, la contrainte dans le béton est
inférieure a k; f.x, on peut admettre que le fluage est linéaire.

» Sila contrainte dans le béton excede k- f, il convient de considérer
un fluage non linéaire.

La valeur de k, est 0,45.

6.2.3 Contrainte de traction des aciers [7.2]

La contrainte des aciers sera limitée de facon a éviter les déformations

non élastiques et les fissurations ou déformations inacceptables.

» On peut considérer qu'un niveau de fissuration ou de déformation
inacceptable est évité si, sous la combinaison caractéristique de charges,
la contrainte de traction dans les armatures n’excede pas ks feyk.

» Lorsque la contrainte est provoquée par une déformation imposée, il
convient de limiter la contrainte de traction a kg fyx.

Les valeurs de k3 et k4 sont fournies par ’Annexe nationale. Les valeurs a

utiliser sont k3 = 0,8 et ky = 1.

» On peut considérer qu'un niveau de fissuration ou de déformation
inacceptable est évité si, sous la combinaison caractéristique de
charges, la contrainte de traction dans les armatures n’excede pas
0,8 fyk-

» Lorsque la contrainte est provoquée par une déformation imposée, il
convient de limiter la contrainte de traction a fyy.

6.3 Maitrise de la fissuration [7.3]

6.3.1 Limite de Pouverture calculée des fissures
[7.3.2]

La fissuration du béton doit étre limitée de facon a ne pas porter préju-
dice au bon fonctionnement de la structure et ne pas rendre son aspect
inacceptable.
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La fissuration est normale dans les structures en béton armé soumises a
des sollicitations de flexion, d’effort tranchant, de torsion ou de traction
résultant soit d'un chargement direct soit de déformations génées ou
imposées.

Les fissures peuvent étre admises sans que 'on cherche a en limiter
I'ouverture sous réserve qu’elles ne soient pas préjudiciables au fonction-
nement de la structure.

La valeur limite de Pouverture calculée des fissures wy,.x est donnée par
I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est indiquée ci-dessous, sous com-
binaison quasi-permanente. L’attention est attirée sur le fait qu’il s’agit
d’une valeur conventionnelle de calcul.

» Pour les classes d’environnement X0 et XC1, la garantie d’aspect est
assurée pour une ouverture de fissure inférieure a 0,4 mm. La limita-
tion de la fissuration n’a pas d’incidence sur la durabilité.

Sauf indication spécifique des DPM, on peut considérer que les dis-
positions constructives minimales imposées par ailleurs permettent
d’assurer la maitrise de la fissuration. Le calcul de wy,,x n’est alors pas
requis.

» Pour les classes d’environnement XC2, XC3, XC4, Pouverture des fis-
sures est limitée a 0,3 mm.

Dans le cas des batiments des catégories d'usage A a D, et sauf indi-
cation spécifique des DPM, on peut considérer que les dispositions
constructives minimales imposées par ailleurs permettent d’assurer la
maitrise de la fissuration. Le calcul de wy,,x n’est alors pas requis.

» Pour les classes d’environnement XD1, XD2, XS1, XS2, et XS3,
Pouverture des fissures est limitée a 0,2 mm.

En l'absence d’exigence spécifique, comme ['étanchéité a I'eau par
exemple, on peut admettre que la limitation des ouvertures calculées aux
valeurs wp,, ci-dessus sera satisfaisante du point de vue de 'aspect et de
la durabilité.

L’ouverture des fissures peut étre calculée suivant les indications qui sui-
vent. Une alternative simplifiée consiste a limiter le diametre ou 'espace-
ment des barres suivant les indications qui suivent.
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6.3.2 Section minimale d’armature [7.3.2]

Si la maitrise de la fissuration est requise, une section minimale d’arma-
ture doit étre mise en place dans les zones pouvant étre soumises a une
contrainte de traction.

La section minimale d’armature peut se déduire de 'expression :

kc kfct, effAct

o

As, min —

Dans le cas général :
» A min est la section d’armature de la zone tendue ;

» A estaire de la zone de béton tendu. La zone tendue est la partie de
la section dont le calcul montre qu’elle est tendue juste avant la for-
mation de la premieére fissure ;

» o, est la contrainte maximale admissible. Cette valeur est égale a fyx,
sauf si une valeur plus faible est nécessaire pour satisfaire aux limites
d’ouverture des fissures, en fonction du diametre ou de I’espacement
des barres ;

P fu efr st la résistance a la traction du béton effective au moment sup-
posé de la formation des fissures. fi; .5 est égale a fom, ou @ une valeur
inférieure f.m (1), si le calcul est fait avant 28 jours ;

» k estle coefficient prenant en compte l'effet des contraintes non uni-
formes auto-équilibrées :

* k = 1,00 pour les éléments de section (ames, ailes...) dont la plus
grande dimension est inférieure a 300 mm,

* k= 0,65 pour les éléments de section (dmes, ailes...) dont la plus
grande dimension est supérieure a 800 mm ;

les valeurs intermédiaires sont obtenues par interpolation ;

P k. estle coefficient prenant en compte la nature de la distribution des
contraintes, avant fissuration :

* en traction pure :

k. =1,0
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» en flexion simple ou composée :

. pour une section rectangulaire ou I'dme d’un caisson ou d’une
sectionen T :

ke :0,4(1 - ha—) <1
klh_*fct,eff

. pour les membrures d’un caisson ou d’une section en T :

F
ke =09———— >0,5
Act f ct, eff
Ned : . : 1
e = - est la contrainte moyenne du béton de la section considérée.

Ngqg est effort normal de service sous la combinaison d’action
considérée. La compression est positive.

h* = min {h et 1,0 m}

k, caractérise l'effet de leffort normal sur la distribution des
2h*
3h

contraintes. k; = 1,5 dans le cas d’'une compression et vaut

dans le cas d’une traction.

F,, est I'effort de traction dans la table juste avant la fissuration due
au moment de fissuration calculé avec f .

6.3.3 Maitrise de la fissuration sans

justification par le calcul [7.3.3]

Dans le cas de dalles de batiment fléchies sans effort normal significatif
de traction, aucune mesure particuliere n’est nécessaire pour le controle
de la fissuration dans la mesure ou la hauteur totale n’est pas supérieure
a 200 mm et les dispositions constructives minimales sont respectées.

Lorsque on a prévu au moins les armatures minimales définies ci-des-
sus, la limitation des fissures a des valeurs acceptables et 'absence de fis-
suration incontrdlée peuvent étre assurées dans les conditions suivantes,
la contrainte de I'acier o étant calculée immédiatement apres fissuration,
sous la combinaison d’actions considérée.
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» Sila fissuration est due principalement a des déformations génées, le
diametre des barres ne doit pas excéder les valeurs du tableau 6.1.
» Si la fissuration est due principalement au chargement, le diametre

des barres ou leur espacement ne doit pas excéder les valeurs du
tableau 6.1.

Les valeurs du diametre maximal du tableau sont basées sur les hypo-
theses suivantes : ¢ = 25 mm ; fo e = 2,9 MPa ; he; = 0,5 ; d = 0,9h ;
ki =083k; =053k =04;k=1,03k =0,4etk’=1,0.

Les valeurs de I'espacement maximal du tableau sont basées sur les
mémes hypotheéses complétées par : & = 400 mm et un seul lit d’arma-
tures.

Le domaine couvert par le tableau 6.1 peut étre élargi en utilisant la
méthode de calcul de 'ouverture des fissures ci-apres.

Tableau 6.1

Contrainte de 'acier o, (MPa) 160 200 240 280 320 360 400 450

Ouverture limitée a 0,4 mm

Diameétre maximal des barres HA (mm) 0] 32 20 16 12 10 8 6
Espacement maximal (mm) 300 300 250 200 150 100

Ouverture limitée a 0,3 mm

Diamétre maximal des barres HA (mm) [EEpA 25 16 12 10 8 6 5
Espacement maximal (mm) 300 250 200 150 100 50
Ouverture limitée a 0,2 mm

Diamétre maximal des barres HA (mm) WA 16 12 8 6 5 4

Espacement maximal (mm) 200 150 100 50

Dans le cas des poutres de hauteur totale supérieure a 1000 mm, il
convient de prévoir des armatures de peau supplémentaires afin de mai-
triser la fissuration sur les joues de la poutre.

On peut admettre que la fissuration due a effort tranchant est controlée
de maniere satisfaisante si les espacements des armatures transversales
sont conformes aux dispositions constructives minimales.
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6.3.4 Calcul de Pouverture des fissures [7.3.4]

Selon les Recommandations professionnelles, le calcul de 'ouverture des
fissures dispense du calcul de section minimale d’armature.

La largeur de calcul des fissures peut se déduire de la relation :
Wk = St, max(Esm — Eem)

avec :

» wyi ouverture de calcul de la fissure ;

> s.max l'espacement maximal des fissures ;

» e la déformation moyenne de 'armature sous la combinaison
d’actions ;

» ccm la déformation moyenne du béton entre fissures sous la combi-
naison d’actions.

Os — k e (1 + aepp,eff)

tpp,eff

> 0,62

On peut prendre (€gn — Eem) =
peut p ( ) E, E;

avec :

» o, la contrainte des armatures tendues calculée en section fissurée ;

> £
e = ;
° Eem
Aq . > .
> et = A avec A . la surface effectivement tendue. Il s’agit
c,e

généralement de la zone de béton entourant les armatures tendues,
d’une hauteur A s = min[2,5(h —d) ; (h —x)/3; h/2] ;

» k. = 0,6 pour un chargement de courte durée ;

» k. = 0,4 pour un chargement de longue durée.

B Distance entre les armatures inférieures a 5(c + 9/2)
Dans le cas ou la distance entre les armatures est inférieure a 5(c + /2),

I’espacement maximal des fissures peut étre calculé par :

1)
Sr’ max — k3C —l_ k]k2k4 —
pp,eff
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En outre, la valeur de s, ,.x ne peut étre inférieure a la valeur déterminée
dans le cas ou la distance entre les armatures est inférieure a 5(c + @/2).

avec :
» ¢ I'enrobage des armatures ;
@ le diametre moyen des armatures ;

ki = 0,8 pour les barres a haute adhérence ;
k, le coefficient prenant en compte la répartition des contraintes :

vwvyy

k, = 1,0 en traction simple, k, = 0,5 en flexion ; k; est la valeur inter-

. : , €11+ & , .
polée en cas de traction excentrée o €] et &5 étant les déforma-
€1

tions maximale et minimale en limite de la section considérée, calcu-
lées en section fissurée ;

P ki et ky les coefficients donnés par I’Annexe nationale. Les valeurs a
utiliser sont :

» k3= 3,4 pour un enrobage inférieur ou égal a 25 mm
= 3,4(25/c)*? pour un enrobage supérieur a 25 mm (¢ en mm).
» k4 = 0,425

Niveau du centre de

gravité des armatures

&

(9]
™

Aire de la section effective

de béton autour des
armatures tendues

e e o o o ] Aire de la section
ol 4 - g effective de béton
_______________ autour des armatures
. e o ° . . , .
| L\ i - tendues en partie supérieure
]

cef Aire de la section effective

de béton autour des armatures
(b) Membrures tendues tendues en partie inférieure

Figure 6.1
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B Distance entre les armatures supérieure a 5(c + J/2)

Dans le cas ot la distance entre les armatures est supérieure a 5(c + &/2)
ou s’il n’y a pas d’armature adhérente dans la zone tendue, 'espacement
maximal des fissures peut étre calculé par :

Sr, max = 1,3(h — x)

En outre, la valeur de s, m,x ne peut étre inférieure a la valeur déterminée
dans le cas ou la distance entre les armaturés est inférieur a 5(c + &/2).

|
T

=l

S5(c+@/2)
Axe neutre @ Espacement des fissures pour
un espacement des armatures
Béton tendu >5(c+@/2)

Espacement des fissures Ouverture réelle des fissures

pour un espacement des
armatures < 5(c + @ /2)

Figure 6.2 Quverture des fissures en fonction de la distance a 'acier
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Exemple de flexion simple ELS

On calcule les contraintes dans la section dont les armatures ont été
déterminées a l'eétat limite ultime de résistance (voir « Exemple de
flexion simple ELU » en paragraphe 5.1.2).

On prendra en compte pour la suite la section d’acier théorique. On
peut naturellement prendre en compte la section réelle mise en ceuvre,
pour peu que celle-ci ait été choisie.

On se limite dans cet exemple a la situation B, la plus courante.

= Ferraillage

La section d’acier théorique est A, = 12,8 cm?. On choisit de disposer
deux lits de 3 files, soit 6 barres. Aprés optimisation on disposera 5 HA
16 et 1 HA 20, soit 13,2 cm?.

Les calculs suivants sont faits avec la valeur théorique de la section d’acier.
Calcul des contraintes :

Section d’acier A, =12,8 cm?
Pourcentage d’aci 4; 12, 0.00677
ourcentage acler = — = = VU,
9 P = bd = 3063

= Sous la combinaison caractéristique

/ 2
Position de 'axe neutre a = 15p ( 1+ 50 1)
P

=15-0,00677 \/1+—
15 -0.00677

x =ad =0,361-0,63 =0,227 m
On écrit 'équilibre des moments, par exemple, au point de passage de
'axe neutre.

— 1) = 0,361

, 2x x2 2x
Equation d’équilibre Mg = NC? + Ny(x — d) = Kb??
F15K A(x — d)?
.. MSCB
Coefficient K =

3

b% F15A(x — d)?

0,225
= : = 52,53

N 0,227°
0,30 +15-0,00128(0,227 — 0,63)2
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Contrainte du béton o. = Kx =52,53.0,227 = 11,9 MPa
Contrainte des aciers o, = 15K (x —d)

=15-52,53(0,227 — 0,63) = =317 MPa

= Sous la combinaison quasi-permanente

/ 2
Position de I'axe neutre o = 18p 14+ — —1
18p

2
= 18-0,00677 \/l—l—— —1
18- 0,00677

= 0,387
x =ad =0,387-0,63 =0,244 m
On écrit I’équilibre des moments, par exemple, au point de passage de
I'axe neutre.

, 2
Equation d’équilibre M.z = Nc?x + Ni(x — d)

2
2
— Kb%?x + 18K A (x — d)>

M
Coefficient K K = seB

)C3
b + 18A,(x — d)?

3
0,171
= = 35,0
0,244°
0,30 + 18 -0,00128(0,244 — 0,63)?
Contrainte du béton o. = Kx =35,0-0,244 = 8,5 MPa
Contrainte des aciers o, = 18K (x —d) = 18 -35,0(0,244 — 0,63)
= —243 MPa

= Section minimale d’armature
La section minimale pour la maitrise de la fissuration est donnée par :

kekfer,eftAc
Agin = TR etettAa
Os
Section homogeéene Aphom = bh + 184, = 0,30-0,70 + 18 - 0,00128
= 0,233 m?
h2
Moment statique Myom = bE + 18A.d

0,707
= 0,30 > + 18-0,00128 - 0,63

= 0,0880 m3
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A tr Miom _ 0.0880 ) 170

Xe neutre Xhom = = =V, m
h Avom 0,233

Aire de béton tendu Ay = b(h — Xpom)

=0,30- (0,70 — 0,378) = 0,0967 m?2
Contrainte admissible os, = fyx = 500 MPa, ou plutdot 240 MPa, pour

respecter la condition sur le diaméetre maximal (voir tableau 6.1).

0,70 — 0,30
Coefficient de dimension k£ = 1,00 — 0,35# =0,72

Coefficient de contrainte k. = 0,40 en flexion simple
kckfct,effAct

O-S
_0,40-0,72-2,56 - 0,0967
B 240

= Maitrise de la fissuration sans justification par le calcul

La section d’armature mise en ceuvre est supérieure a la section mini-
male pour la maitrise de la fissuration. La contrainte de traction des
aciers est de 243 MPa sous combinaison quasi-permanente.

On peut admettre que la limitation de 'ouverture des fissures a 0,4 mm
est assurée si le diameétre des aciers n’est pas supérieur a 20 mm, ou si
'espacement est inférieur a 250 mm, ce qui est le cas.

Armature minimale  Agin =

=3,0 cm?

= Calcul de 'ouverture des fissures

La largeur d’ouverture de calcul des fissures peut se déduire de la rela-
tion Wy = $r max (Esm — €cm)

Calcul du terme (&g, — €cm) :

h — h
heat  =min2,5(—d); —=: 5]
0,70 — 0,227 0,70
= min[2,5-0,07 ; 3 ; 7 ]
= min[0,175; 0,158 ; 0,35] =0,158 m
A et = bh.os = 0,300,158 = 0,0474 m?
A 0,00128
e = = = 0,0270
Pp.ctt Acer  0,0474
E, 2
o _ _ 00000:6,45
Ecn 31000
ki = 0,4 pour un chargement de longue durée
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o, — kt fct.eff(l -+ Ofepp,eff) o
Esm — Eem = Pocft > 0,6— (valeur minimale)
E, E,
243 — 0,4 2,56 (1 +6,45-0,0270)
10,0270 ’ ’ 243
= = 0,6
200000 200000
198 146

= >

20000 © 200000
= 0,99 %0 = 0,73 %o

Calcul du terme §; max :

& 16
Espacement de référence =5(c+5)=5(30—|—8—|—?) =230 mm

en supposant que le diameétre des cadres est de 8 mm.
Dans le cas ou la distance entre les armatures est inférieure a

[%) a
S5(c + 5), ’espacement maximal s, .., des fissures peut étre cal-
culé par :

[%]
Semax = k3¢ + kikaky
pp.eff

enrobage des armatures = 38 mm

c

%) diametre moyen des armatures = 16 mm
ki = 0,8 pour les barres a haute adhérence
ko = 0,5 en flexion
2/3 2/3
k3 =34 (é) =34 (é) = 2,57 pour un enrobage
c 38
supérieur a 25 mm
ky =0,425

16
Stmax =2,97 -384-0,8-0,5 - 0,4250

)

La largeur d’ouverture de calcul des fissures :
Wi = St.max (Esm — €em) = 198 -0,00099 = 0,20 mm < 0,4 mm

0 =97,74100,7=198 mm
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On calcule les contraintes sous les combinaisons a I'état limite de ser-
vice dans la section dont les armatures ont été déterminées a I’état limi-
te ultime de résistance en flexion composée (voir I’encart « Exemple de
flexion composée ELU » en paragraphe 5.1.2).

Dans le cas présent, il s’agit de la combinaison caractéristique.

On prendra en compte pour la suite la section d’acier théorique. On
peut naturellement prendre en compte la section réelle mise en ceuvre,
pour peu que celle-ci ait été choisie.

On ne tient pas compte des imperfections géométriques a I’ELS.

» Effort normal positif

Moy 0,405
Excentricité = — = = 1,013 m
Xeente ‘T Ne 0,400
Centre de pression c=ys—e=0,221 -1,013 =-0,792 m

On calcule les coefficients de I'équation du 3¢ degré : y°> +3py +2g =0
Section d’acier A, = 17,8 cm?
Coefficient 3p
b b Al A
3p=-3—c*+ 3(19_ — D(c—h,)? — 6nb—5(c —d) — 6nb—(c —d)

bW W w

= 31’50( 0,792)* + 3 1,50 1)(=0,792 —0,16)?
70400 0,40 ’ ’
0,00178
—6.15 (—0,792 — 0,63)
0,40

= —7,057+4 7,477 4+ 0,570 = 40,990
Coefficient 2q

/

b b Al A
2qg = +2b—c3 - Z(b— —D(c—h,) + 6nb—5(c —dH? + an—(c —d)?

., 1,50 3 1,50 3
= +20,m( 0,792)° -2 (m 1) (—0,792 — 0,16)
0,00178 5
+6.15 0.40 (—0,792 — 0,63)
= —3,726 + 4,745 + 0,810 = 1,829
Encadrement de y c—h<y<c,
soit —0,792-0,70 = —1,492 < y < —0,792
Solution de I'équation y=—0,958 m
Axe neutre x=c—y=0,166 m

Exemple de flexion composée ELS
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Coefficient K

NSBI‘
K== (x — ho)?
b? — (b — bw)T +nAl(x —d') +nA;(x —d)
B 0,400
N 0,166 0,166 — 0,16)>
1,50 — (1,50 — 0,40) ( 5 ) +15-0,00178(0,166 — 0,63)
0,400
= ’ = 48,2
0,0207 — 0,0000 — 0,0124
Contrainte du béton o. = Kx =48,2.0,166 = 8,0 MPa

Contrainte des aciers
o, =nK(x —d) =15.48,2(0,166 — 0,63)

= —335 MPa
= Effort normal négatif
Excentricité e = Myee _ 0495 —1,013 m
Ner  —0,400

Centre de pression c=vg—e=0221+1,013 =+1,234 m
On calcule les coefficients de I'équation du 3¢ degré : y* +3py +2g =0
Section d’acier A, = 25,3 cm?
Coefficient 3p 3p =—3c* — 6n% (section rectangulaire

sans acier comprime)

0,00253

= —3(1,239)% -6 - 15 (1,234 — 0,63)

= —4,568 — 0,092 = —4,660
Coefficient 2¢g

A,
2g = +2¢3 + 6nb—(c — d)? (section rectangulaire sans acier comprimé)

0,00253

= +2(1,234)3 + 6.15 (1,234 — 0,63)2 = 40,0867

— 13,758 + 0,055 = +3,813

Encadrement de y c—h<y<c,

soit 1,234 — 0,70 =0,534 <y < 1,234

Solution de I'équation y=1,119 m

Axe neutre x=c—y=0,115m
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. Nser
Coefficient K K=—
b% FnA(x — d)?
B —0,400
B 0,1152
1,50 —15-0,00253(0,115 — 0,63)

—0,400
~ 0,00992 — 0,01954
Contrainte du béton o, =Kx =41,6-0,115=4,8 MPa
Contrainte des aciers o, =nK((x —d)=15-41,6-(0,115—0,63)
= —321 MPa

= 41,6

6.4 Etat limite de déformation [7.4]

6.4.1 Generalites [7.4.1]

La déformation d’un élément ou d’une structure ne doit pas étre préju-
diciable a leur bon fonctionnement ou a leur aspect.

Il convient de fixer des valeurs limites appropriées des fleches, en tenant
compte de la nature de 'ouvrage, des finitions, des cloisons et acces-
soires, et de sa destination.

Il convient de limiter les déformations aux valeurs compatibles avec les
déformations des autres éléments liés a la structure tels que cloisons,
vitrages, bardages, réseaux ou finitions.

Dans certains cas, une limitation des déformations peut étre nécessaire
afin d’assurer le bon fonctionnement de machines ou d’appareils sup-
portés par la structure, ou pour éviter la formation de flaques sur les
toitures-terrasses.

6.4.2 Limites de fleches [7.4.1]

Les limites de fleches données ci-dessous devraient généralement assurer
un comportement satisfaisant des constructions telles que logements,
bureaux, batiments publics ou usines.
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L’aspect et la fonctionnalité générale de la structure sont susceptibles
d’étre altérés lorsque la fleche calculée d’une poutre, d’une dalle ou d’une
console soumises a des charges quasi permanentes est supérieure a £/250
ou ¢ représente la portée.

Il convient de limiter a £/500 les déformations d’'un élément apres
construction, sous charges quasi permanentes, susceptibles d’endomma-
ger les éléments de la structure avoisinants I’élément considéré.

Pour plus d’informations sur les déformations et leurs valeurs limites, on
peut se reporter a I'ISO 4356.

6.4.3 Cas de dispense du calcul [7.4.2]

Il n’est généralement pas nécessaire de calculer les déformations de
maniere explicite, des regles simples suffisant pour éviter les problemes
de fleche en situation normale.

Des vérifications plus rigoureuses sont nécessaires pour les éléments ne
satisfaisant pas ces conditions limites ou lorsque d’autres valeurs limites
que celles admises dans les méthodes simplifiées conviennent.

B Section rectangulaire

Les regles simples concernent les limites du rapport portée/hauteur des
poutres et dalles en béton armé données par les expressions suivantes,
établies en admettant que la contrainte de 'acier tendu de la section la
plus sollicitée de la travée est égale a 310 MPa a ’ELS, ce qui correspond
sensiblement a un acier fyx = 500 MPa :

32
l
E=K|:11+1a5 fck@+392\/fck(@_ ) ] sip < py
p p

¢ Po L — o] ..
- =K |11+ L5y fu + =V S — | S1p>p
d { p—p 12 Po ’
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p est la valeur limite du rapport portée/hauteur ;

K est un coefficient qui dépend du systeme structural ;
po est le pourcentage d’armature de référence o/ fo x 1073
p est le pourcentage d’armature tendue de la section la plus sollicitée ;

vvyyvyvyy

p' est le pourcentage d’armature comprimée nécessaire dans la sec-
tion la plus sollicitée ;

» [« est exprimé en MPa.

B Valeurs de base du rapport portee/hauteur utile

Les valeurs du rapport //d du tableau résultent des formules ci-dessus
pour des cas courants, avec un béton C30, o, = 310 MPa, pour p = 0,5 %
(béton faiblement sollicité) et 1,5 % (béton fortement sollicité),
en I’absence d’effort normal de compression.

Systéme structural l/d pour | l/d pour
p<05%|p=1,5%
20 14

Poutre sur appuis simples

Dalle unidirectionnelle sur appuis simples 30 25
Travée de rive d’'une poutre continue 1,3 26 18

Travée de rive d'une dalle
unidirectionnelle continue

Travée de rive d’'une dalle bidirec- 35 30
tionnelle continue le long d’un

grand co6té

Travée intermédiaire d’une poutre 1,5 30 20
Travée intermédiaire d’'une dalle 40 35

unidirectionnelle ou bidirectionnelle

Plancher-dalle pour la plus grande portée 1,2 24 17
Poutre en console 0,4 8 6
Dalle en console 12 10
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Dans le cas des dalles bidirectionnelles, il convient de considérer la plus
petite portée. Les valeurs indiquées sont généralement sécuritaires. Le
calcul est susceptible de montrer fréquemment que des rapports plus
faibles peuvent convenir.

B Niveau de contrainte

Lorsque 'on admet d’autres niveaux de contrainte pour les aciers tendus
a ’ELS, il convient de multiplier les valeurs obtenues par le rapport :

310 500
T A‘Z rov
R (S

» o, est la contrainte de 'acier tendu a ’ELS dans la section la plus sol-
licitée ;

v

As prov €st la section d’acier effective dans la section considérée ;
P A req et la section d’acier nécessaire a ’ELU dans la section considérée.

B SectionenT

Pour les sections en T, lorsque le rapport de la largeur de la membrure a
la largeur de ’'ame est supérieur a 3, il convient de multiplier les valeurs
de £/d par 0,8.

H Grande portée
» Dans le cas des poutres et des dalles autres que les planchers-dalles, de

portée supérieure a 7,00 m, supportant des cloisons susceptibles

d’étre endommagées si les fleches sont excessives, il convient de

7
multiplier les valeurs de ¢/d données par —.

eff
» Dans le cas des planchers-dalles dont la plus grande portée est supé-
rieure a 8,5m et qui supportent des cloisons susceptibles d’étre

endommagées si les fleches sont excessives, il convient de

- 8,5
multiplier les valeurs de ¢/d données par "=
eff
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6.4.4 Verification des fleches par le calcul [7.4.3]

Lorsqu’un calcul est nécessaire, les déformations doivent étre calculées
dans des conditions de chargement qui font 'objet de la vérification. La
méthode de calcul doit représenter le comportement réel de la structure,
avec un degré de précision adapté aux objectifs du calcul.

B Influence de la fissuration

» Il convient de considérer comme non fissurés les éléments qui ne sont
pas censés étre chargés au-dela du niveau de chargement qui provo-
querait, dans une section quelconque, un dépassement de la résistan-
ce en traction du béton.

» Pour les éléments dont on prévoit qu’ils seront partiellement fissurés,
il convient de les considérer comme se comportant d’'une maniere
intermédiaire entre I’état non fissuré et I’état entierement fissuré.

S’ils travaillent principalement en flexion, leur comportement peut étre
calculé de maniere appropriée en utilisant 'expression :

a=Eag+ (1 =9
ou:
» « est le parametre de déformation considéré (déformation, courbu-
re, rotation ou fleche) ;
» o est la valeur du parametre calculé dans I’état non fissuré ;

» oy est la valeur du parametre calculé dans I’état entierement fissuré ;

» ¢ est un coefficient de distribution qui tient compte de la participa-
tion du béton tendu dans la section :

o 2
=1oA(3)

« &£ =0 pour les sections non fissurées ;

- 3 est un coefficient prenant en compte la durée ou la répétition du
chargement; 5 = 1,0 dans le cas d’'un chargement unique de cour-
te durée ; 5= 0,5 dans le cas d'un chargement prolongé ou d’un
grand nombre de cycles de chargement ;
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* 0, est la contrainte des armatures tendues calculée en supposant la
section fissurée ;

* 0 est la contrainte des armatures tendues calculée en supposant la
section fissurée sous les conditions de chargement provoquant la
premiere fissure.

a M., )
Le rapport — peut étre remplacé par ﬁ“ dans le cas de la flexion
S

simple, M., représentant le moment de fissuration.

B Caracteres du béton
En regle générale, on utilisera la valeur de résistance a la traction fim.

Lorsqu’on peut montrer qu’il n’y a pas de contraintes axiales, provoquées
par le retrait ou les effets thermiques, on peut utiliser fium, .

Dans le cas de charges d’une durée telle que le béton subit un fluage, la
déformation totale peut étre calculée en utilisant le module d’élasticité
effectif du béton :

Ecm

T+ p(00,1))

Ec, eff

B Deéformation due au retrait

Les courbures dues au retrait peuvent étre évaluées par :

1 S
— = Ecslle—
Fes /

v

. est la déformation libre de retrait ;

» S est le moment statique de la section d’armature par rapport a ’axe
passant par le centre de gravité de la section ;

[ est le moment d’inertie de la section ;

» . est le coefficient d’équivalence effectif : ae = ——

c,eff

Il convient de calculer S et 7 pour I'état non fissuré et pour I’état entiere-
ment fissuré, et d’interpoler comme indiqué ci-dessus pour tenir comp-
te de I’état de fissuration.
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H Intégration numeérique

La méthode la plus rigoureuse pour déterminer la fleche consiste a cal-
culer la courbure dans un grand nombre de sections le long de I’élément,
puis a calculer la fleche par intégration numérique.

Dans la plupart des cas, on pourra se contenter de deux calculs :
» dans un premier temps en supposant I’élément non fissuré ;

» dans un deuxiéme temps en supposant I'élément entierement fissuré,
puis on interpolera comme indiqué ci-dessus pour tenir compte de
’état de fissuration.

6.4.5 Recommandations professionnelles

Les Recommandations professionnelles détaillent pour les batiments cou-
rants une méthode conventionnelle, justifiée par son usage traditionnel.

Il s’agit de la méthode de calcul des fleches nuisibles des poutrelles et
poutres de batiment, mentionnée dans I’Annexe nationale dans la note a
la clause 7.4.3 2(P). Elle est basée sur la formule 7.18 de la clause 7.4.3 (3)
en choisissant comme parametre de déformation la fleche a mi-portée de
la travée considérée, en tenant compte du processus de chargement.

B Limites des fleches nuisibles

La fleche nuisible a pour valeur : w, — wy

hY

ou :
» w, est la fleche totale ;

> wy est la fleche qui s’est produite avant la mise en ceuvre des éléments
fragiles.

La fleche nuisible est limitée a :

L .
> %51£§7m,

» etl,4cm + sif >7m.

1000
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B Parametre de déeformation

La formule (7.18) s’écrit w = we.C + wy.(1 — ()

dans laquelle :

>

>

w, est la fleche calculée avec ’hypotheése que toutes les sections
droites de ’élément sont fissurées,

wy, est la fleche calculée avec I'hypothese que toutes les sections
droites de I’élément ne sont pas fissurées,

¢’ coefficient de distribution qui tient compte de la participation du
béton tendu.

Hypotheses liées a application de cette méthode

Il existe un élément fragile pour lequel la fleche de ’élément qui le
porte peut étre nuisible, ce qui justifie le calcul.

On adopte un seul coefficient d’équivalence acier béton, soit n = 15,
aussi bien dans le cas des sections droites non fissurées et homogé-
néisées (indice h), que dans celui des sections droites fissurées ou effi-
caces (indice e).

A défaut de justifications particulieres on passe des déformations ins-
tantanées du béton (indice 1), a celles de longue durée (indice v), par
le coefficient ¢ = 2.

Les fleches provenant des gradients de déformations imposées (tem-
pérature, retrait) sont négligées.
Il est tenu compte de la continuité en se ramenant a I’étude d’une

poutre isostatique associée soumise au seul moment en travée M, et

£

10E1
appuis, E le module de déformation du béton (indice i ou v) et 7 le
moment d’inertie de la section de béton (indice h ou e).

en admettant la formule w = , avec ¢ la distance entre nus des

Le moment de premiere fissuration du béton M., est celui qui conduit
a la contrainte de traction f.m a dans la section droite homogénéisée.
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B Méthode de calcul conventionnelle

On considere les moments en travée associés aux chargements suivants :

» M, dt au poids propre de I'élément ;

» M, di aux charges d’équipement mises en ceuvre avant les éléments
fragiles ;

» M, di aux charges d’équipement mises en ceuvre apres les éléments
fragiles ;

» M, dt aux charges d’exploitation.

La fleche totale w, a pour valeur :

Wy = wetCt + wp (1 — Cr)

avec
2 2
b — Mp il M,e
10E, 1. 10E;1.
My or 02 M, ¢?
> owy = prefr + d

10E,1, ' 10EI
> Ct =0 s1 Mp+c+r+q < MCI’
M,

=1— | ———— st Mpicqriq > Mo

Mp+c+r+q

La fleche a déduire wq est celle qui s’est produite avant la mise en ceuvre
des éléments fragiles.

» Si cette mise en ceuvre intervient immédiatement apres le décoffrage
de I’élément porteur, elle a pour valeur :

Wdi = WediCgi + Whai(1 — ()

avec :
o = Ml
“ T 0E; I,
M 02
* Whii = T
10E; 1,
‘ Cdi =0si Mp+c < Mcr
=1 M G m M
= T L S1 Mpte = Mer
p+c
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» Si cette mise en ceuvre intervient trés longtemps apres le décoffrage
de I’élément porteur, elle a pour valeur :

Wy = wedVCdv + whdv(l — Cdv)

avec :
M, ¢? . M. ¢?
w =
VT 10E I, T 10E;L,
M,¢? M.0?
Whdy =

+
10E I, 10E;1,
Cdv =0 si Mp+c < Mcr

MCI'

=1-— 51 Mpye > M,

ptc

Selon le temps écoulé entre le décoffrage du gros ceuvre et la mise en
ceuvre des éléments fragiles, il appartient au concepteur de choisir la
valeur convenable comprise entre wg; et wyy, caractérisée par un coeffi-
cient ¢/ compris entre 0 et 1 tel que wyg = wg; + ¥ (wgy — wy;) -
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7.1 Effets du second ordre [5.8]

7.1.1 Generalites

L’analyse des effets du second ordre concerne les éléments et les struc-
tures soumis a une charge axiale.

Les effets globaux du second ordre sont a considérer dans les structures a
neeuds déplagables.

Lorsque les effets du second ordre sont pris en compte, I’équilibre et la
résistance doivent étre vérifiés a I'état déformé, calculé en tenant compte
des effets appropriés de la fissuration, des propriétés non linéaires des
matériaux et du fluage.

Pour les batiments, les effets du second ordre peuvent étre négligés s’ils
représentent moins de 10 % des effets du premier ordre correspondant.

Ce critere peut étre remplacé par un critere d’élancement pour les élé-
ments isolés ou par un critere sur 'effort global pour les effets globaux du
second ordre dans les batiments.

7.1.2 Elancement

B Longueur efficace

La longueur efficace ¢, peut étre définie comme la longueur de flambe-
ment, c’est-a-dire la longueur du poteau bi-articulé soumis a un effort
normal constant, ayant la méme section droite et la méme charge de
flambement que I'élément considéré.
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» Les valeurs retenues a partir de la hauteur libre ¢ d’un élément isolé
sont les valeurs déterminées par la résistance des matériaux en fonc-
tion des conditions d’encastrement aux extrémités :

Mat parfaitement encastré en pied et libre en téte €y = 2¢

Poteau articulé a une extrémité et encastré a l'autre £y = 0,7¢

Poteau bi-encastré a nceuds non déplacables £y =0,5¢
Poteau bi-encastré a nceuds déplacables by =14

» Dans le cas d’éléments comprimés appartenant a des portiques régu-
liers, la longueur efficace est déterminée de la maniere suivante :

. ky ko
Elements £y =0,5¢ (1 == —) (1 + —)
contreventés \/ 0,45 + ki 0,45 + k2

- kiko ( ki ) ( ko )
Elements Lo = £max 1+ 10 01+ 14
non contreventés {\/ ki + k2 1+k 1+ ko

ou:

6 EI

» ki et ky sont les souplesses k = TR respectives des encastrements

partiels aux extrémités 1 et 2 ;

» 0 est la rotation d’appui sous l'effet d’'un moment M ;
» ET estla rigidité de flexion de I’élément comprimé ;
» ¢ est la hauteur libre de 'élément entre liaisons d’extrémité.

L’encastrement parfait n’existant pas dans la pratique, on recommande
une valeur minimale de 0,1 pour .

» Selon les Recommandations professionnelles, les poteaux d’étage

courant des batiments, lorsque leur raideur n’est pas prise en compte
dans le contreventement et pour autant qu’ils soient correctement
connectés en téte et en pied a des éléments de raideur supérieure ou
égale, peuvent étre représentés par £, = 0,7¢.
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B Elancement

L’encastrement A d’un poteau est le rapport de la longueur efficace ¢, au
rayon de giration i de la section de béton non fissuré calculé dans le plan
de flambement :
A = —
l
7.1.3 Critere d’élancement pour les élements
isolés [5.8.3.1]

Les effets du second ordre peuvent étre négligés si I’élancement A est infé-
rieur a une valeur limite \j,. La valeur limite \j, releve de ’Annexe
nationale. La valeur a utiliser est définie par :

. _ 20ABC
lim — \/E

ou:
A= HO;% (A = 0,7 par défaut)
B=1+2w (B = 1,1 par défaut)
C=17—rn (C = 0,7 par défaut)
avec :

» . le coefficient de fluage effectif ;

Asfyd
w =

Acfcd

NEgg

B Acfcd

M 5 L iz .\
> rm= M+01 le rapport des moments d’extrémité du premiere ordre
02

(IMo1| < |Mpa|), pris en valeur algébrique, les moments étant de
méme signe s’ils provoquent des tractions sur la méme face.

>

le ratio mécanique d’armatures longitudinales ;

> n I’effort normal relatif ;

Il convient de prendre r,, = 1 dans le cas des éléments contreventés,
pour lesquels les moments du premier ordre résultent de maniere pré-
pondérante des imperfections géométriques ou des charges transversales.
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7.1.4 Critere pour les effets globaux

dans les batiments [5.8.3.3]

Les effets globaux du second ordre peuvent étre négligés lorsque :

Mg ZEchc
ng+1,6 L2

Fypa <k

@]
s;

vV vVvVvVYy

Fy gaq est la charge verticale totale sur tous les éléments ;
k, releve de I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,31 ;
ns est le nombre d’étages ;

L est la hauteur totale du batiment au-dessus du niveau d’encastrement ;

E.q = —. g reléve de ’Annexe nationale. La valeur a utiliser de g
VeE
est 1,2 ;

I. est le moment d’inertie de la section de béton non fissuré des élé-
ments de contreventement.

7.2 Methodes d’analyse [5.8.5]

Lorsque les effets du second ordre doivent étre pris en compte, on peut
employer une méthode générale ou deux méthodes simplifiées.

>

La méthode générale est basée sur une analyse non linéaire incluant la
non-linéarité géométrique, c’est-a-dire les effets du second ordre.
L’effet du fluage doit étre pris en compte.

La méthode basée sur une rigidité nominale est une méthode simplifiée
de calcul des sollicitations en tenant compte des effets de la fissura-
tion, de la non-linéarité des matériaux et du fluage sur le comporte-
ment global. Cette méthode peut-étre utilisée a la fois pour les élé-
ments isolés et pour les structures completes, a condition que la rigi-
dité nominale soit estimée de maniere appropriée.

La méthode basée sur une courbure nominale est une méthode sim-
plifiée de calcul qui convient avant tout pour les éléments soumis a
un effort normal constant et de longueur efficace donnée ¢,,.
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7.2.1 Effet du fluage [5.8.4]

L’effet du fluage doit étre pris en compte dans I'analyse des effets du
second ordre en considérant les conditions générales relatives au fluage
et la durée d’application des charges.

La durée d’application du chargement peut étre prise en compte d’une
maniere simplifiée au moyen d’un coefficient de fluage effectif ¢ ; qui,
utilisé conjointement avec la charge de calcul, donne une déformation de
fluage correspondant a la charge quasi-permanente :

> p(oo,ty) est la valeur finale du coefficient de fluage.

» Mogg, est le moment fléchissant su premier ordre dans le cas de la
combinaison quasi-permanente de charges (ELS).

»  Mogq st le moment fléchissant su premier ordre dans le cas de la com-
binaison de charges de calcul (ELU).

Il'y a lieu de tenir compte des imperfections géométriques dans le calcul
des moments Mogq, et Mogq.

L’effet du fluage peut étre ignoré si les trois conditions sont satisfaites
conjointement :

p(00,fp) < 2
A< 75
Mogq

Ed

> h
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7.2.2 Methode basée sur une courbure nominale
[5.8.8]

La méthode permet de calculer un moment nominal du second ordre
basé sur une déformation, en fonction de la longueur efficace et d’'une
courbure maximale estimée.

Le moment de calcul qui en résulte est utilisé pour le dimensionnement
des sections en flexion composée.
B Moment de calcul

Le moment de calcul vaut :

Mgy = Mogq + M>

» Mogq est le moment du premier ordre, compte tenu de I'effet des
imperfections.

» M, est le moment nominal du second ordre.

La valeur maximale de Mgy est donnée par les distributions de Mygy et
M, ; la distribution de M, peut étre prise comme parabolique ou comme
sinusoidale sur la longueur efficace.

Des moments d’extrémité du premier ordre My, et My, différents peu-
vent étre remplacés par un moment d’extrémité du premier ordre équi-
valent My, :

My = 0,6My; + 0,4My; = 0,4M,

Il convient de prendre My, et My, de méme signe s’ils provoquent la trac-
tion sur la méme face et de signes opposés dans le cas contraire. En outre,
(M| = [Mo|.

B Moment nominal du second ordre

Le moment nominal du second ordre M, est donné par :

M> = Ngqe
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P> Ngg est 'effort normal agissant de calcul,
» ¢, est la déformation :

165
€ = ——
rc

avec :

1
— la courbure,
.

¢y la longueur efficace,

¢ un coefficient dépendant de la distribution des courbures.

Dans le cas d’une section constante, on adopte normalement ¢ = 10. Si
le moment du premier ordre est constant, il convient d’adopter une
valeur inférieure (8 constituant une limite inférieure, qui correspond a
un moment total constant).

B Courbure

Dans le cas des éléments de section droite constante et symétrique, fer-
raillage compris, on peut adopter :
1 1

- =K, K,—
r (101"0

» K, est un coefficient de correction dépendant de l'effort normal :

nu_n
K=—1"" <1
Ny — Apal

N, . , )
n = 4 est Peffort normal relatif, avec Ngq Peffort normal agis-
cd

sant de calcul,

Asfyd

Ac fcd
armatures, et A, est I’aire de la section droite du béton,

s ny,=14+w,avec w = ou A, est l'aire totale de la section des

* npy = 0,4 est la valeur de n correspondant au moment résistant
maximal.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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» K, est un coefficient tenant compte du fluage :

K, =1+ Bp; =1

N

ou:
* . est le coefficient de fluage effectif,
c )\ Ly
- 3=0,35+ 2];18 ~ 1307 avec A I'élancement.
|
» —vaut:
ro
1 . Eyd
ro  0,45d
ou:
* Eyd = %a

S
* d est la hauteur utile ; si toutes les armatures ne sont pas concen-
trées sur les faces opposées, mais qu’une partie est distribuée paral-

: : h
lelement au plan de flexion, d est définie pard = 2 + is, ou i estle

rayon de giration de la section totale d’armatures.

7.2.3 Methode enveloppe

Les Recommandations professionnelles proposent une méthode simpli-
fiée enveloppe de la méthode basée sur une courbure nominale, appli-
cable aux poteaux de batiment sous charges centrées, a extrémités articu-
lées non déplagables, dans les conditions suivantes :

» élancement A < 120

classe de résistance du béton 20 MPa < f < 50 MPa

épaisseur dans le sens du flambement 4 > 0,15 m

distance des aciers a la paroi la plus proche ¢’ < Min[0,30/4 ; 100 mm]

armatures symétriques, par moitié sur chaque face

vvyyvyy

chargement a au moins 28 jours
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L’effort normal résistant du poteau est donné par la formule :

Ngrq = kpks [chd + Asfyd]

hY

ou :
» B laire de la section du poteau ;

» A, la section utile des aciers, a savoir la section des aciers limités a
ceux disposés a la distance d’ des parois en deux lits symétriques pour
une section rectangulaire ou en six barres réparties pour une section
circulaire ;

» ky vaut respectivement :

kn = (0,75 4+ 0,5h) (1 — 6p8)
Pour une section rectangulaire pour i < 0,50 m

sinon kp = 1

kn = (0,70 4+ 0,5D)(1 — 8p6)
Pour une section circulaire pour D < 0,60 m

sinon kp = 1

p pourcentage d’acier rapporté a la section totale de béton A;/B
S=d/h

A défaut de connaitre p et §, on peut prendre a titre conservatoire :
ky, = 0,93

» k vaut respectivement :

fyk
ks =1,6 —0,60 —
° 500
Pour une section rectangulaire pour fyk > 500 et A > 40

sinon kg = 1

fyk
kn =1,6—0,65 —
h 500
Pour une section circulaire pour fyr > 500 et A > 30

sinon ks = 1
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» « vaut respectivement :

/

Pour une section rectangulaire

Pour une section circulaire

3 Poteaux [9.5]

Les regles qui suivent s’appliquent aux poteaux dont la plus grande
dimension transversale 4 est inférieure ou égale a 4 fois la plus petite
dimension transversale b.

/

u
>

.3.1 Armatures longitudinales

Diametre et nombre minimal

Il convient que le diametre des armatures longitudinales ne soit pas
inférieur a @,,;, = 8 mm.
Pour les poteaux de section polygonale, il convient de disposer une
barre dans chaque angle.

Pour les poteaux de section circulaire, il convient de disposer au

moins 4 barres. Les Recommandations professionnelle recomman-
dent de disposer au moins 6 barres.

Il convient que chaque barre ou paquet de barres placé dans un angle
soit maintenu par des armatures transversales. Il convient, dans une
zone comprimée, de ne pas disposer de barre non tenue a plus de 150
mm d’une barre tenue.
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B Pourcentage minimal

Il convient que la section des armatures longitudinales ne soit pas infé-
rieure a A, . La valeur de A ;i peut étre fournie par I’Annexe natio-
nale. La valeur a utiliser est :

Noa

As,min = 0,10
fyd

avec un minimum de 0,002A.

P> Npq est leffort normal agissant.
» fya est la limite d’élasticité de calcul des armatures.
B Pourcentage maximal

Il convient que la section des armatures longitudinales n’excede pas
Ag max- La valeur de A . peut étre fournie par ’Annexe nationale. La
valeur a utiliser est :

Agmax = 0,04A, hors zones de recouvrement
Agmax = 0,08A, au droit des recouvrements

7.3.2 Armatures transversales

B Diametre

Il convient que le diametre des armatures transversales (cadres, boucles
ou hélice) ne soit pas inférieur a 6 mm ni au quart du diametre maximal
des barres longitudinales.

Si les armatures transversales sont constituées par les fils d'un treillis
soudé, le diametre des fils ne sera pas inférieur a 5 mm.
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B Espacement
Il convient de limiter 'espacement des armatures transversales a s gnax-

La valeur de 5. max peut étre fournie par I’Annexe nationale. La valeur a
utiliser est la plus petite des trois valeurs :

» 20D min, aveC Simin le diametre minimal des armatures longitudinales ;
» la plus petite dimension du poteau ;
» 400 mm.

Il convient de réduire 'espacement s.j max par un facteur de 0,6 :

» dans les sections situées a une distance au-dessus ou au-dessous d’une
poutre ou d’une dalle, au plus égale a la plus grande dimension de la
section transversale du poteau ;

» dans les zones de recouvrement d’armatures si le diametre des barres
longitudinales excede 14 mm ;

» un minimum de 3 cours d’armatures transversales doivent étre régu-
lierement disposées sur la longueur du recouvrement.

B Changement de direction

Dans le cas de changement de direction des barres longitudinales, il
convient de calculer 'espacement des armatures transversales en tenant
compte des efforts transversaux associés.

Ces effets peuvent étre ignorés si le changement de direction est inférieur
ou égal a 1 pour 12.
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Exemple de poteau

Définitions

L’étude concerne un batiment de bureaux paysagers R + 5, sous une ter-
rasse inaccessible, sur 3 niveaux de sous-sols a usage de parking pour
véhicules légers. Le batiment est contreventé par refends. Le gros ceuvre

de la superstructure est réalisé en moins de 3 mois.

On se propose de faire la descente de charges du poteau intérieur voi-
sin de rive, en file B, et de déterminer les armatures de ce poteau dans

la hauteur du rez-de-chaussée.

Géomeétrie

Les dimensions du batiment sont données sur la figure jointe.

© ©

| | 0,20

5,20

0,40
&

_€
| | 0,40

6,80

0.20
-4

0,20 4,80 | |0.4u 5,50 | |0.40

.

Vue en plan

0.20 | |

Coupe

181




B Regles applicables aux éléments courants

Terrasse
<
=,
o
Niveau 5
]
S
o
Niveau 4
(=]
+
o
Niveau 3
(=]
<
o
Niveau 2
<
T
o
Niveau 1
<o
I
o
Rez-de-chaussée
o
bes
o Niveau -1
<o
Wy
o
Niveau -2
o
v
o Niveau -3
- L1 L1 | 1
o0
Elévation
Matériaux
Le béton est un C30/37. Sa résistance caractéristique mesurée sur
cylindre est fox = 30 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f;x = 500 MPa.
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Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
du poteau étudié, a I'intérieur, est la classe XC1.

L’enrobage minimal vis-a-vis de la durabilité cpin g €5t 15 mm. L'enro-
bage minimal vis-a-vis de l'adhérence cninp est égal, a priori, au dia-
metre de la barre.

L’enrobage nominal ¢ oy = Max Ciinp ; Cmin.gur + 10 mm.

Ainsi, pour une barre de diameétre entre 6 et 14 mm, l'enrobage
Chom = 15+ 10 =25 mm ; pour une barre de diamétre entre 16 et
32 mm, Cpom = & + 10 mm.

En choisissant un enrobage nominal pour les cadres de 30 mm, on res-
pecte de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de dia-
metre jusqu’a 25 mm.

Actions

Actions permanentes
Poids propre

Dalle 0,20 - 25 = 5,00 kN/m?

Poutre (retombée) 0,40 - 0,20 - 25 = 2,00 kN/ml

Poteau 0,40 - 0,40 - 25 = 4,00 kN/ml

Equipements

En terrasse 21 = 1,50 kN/m? étanchéité, protection...

Bureaux 21 =0,50 kN/m?2 plancher technique et faux-plafond
Rez-de-chaussée g1 = 1,50 kN/m? revétement de sol et cloisons

Actions variables

En terrasse g = 1,00 kN/m? entretien

Bureaux q = 2,50 kN/m? exploitation
Rez-de-chaussée q = 5,00 kN/m? exploitation
Sous-sols q = 2,50 kN/m? exploitation

On applique le coefficient de réduction «, pour la charge apportée par
n étages.

Actions accidentelles
Sans objet.

Sollicitations

La descente de charges est présentée sous la forme d’un tableau.
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Tableau de descente de charges

Valeurs Valeurs Valeurs
partielles cumulées pondérées

o[ o Jas]av

Sous la terrasse
Poids propre de la dalle

5,20I |6,80 4,80I I5,50 .
5,00(2.0,40.2)(2.0,40.2)1,10—
5,00 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = 195
Poids propre de la poutre
2,00 (4’280: 0,40 :5’250) 1,10 =
2,00 x 5,55 x 1,10 = 12
Poids propre du poteau
4,00 (3,40 - 0,40) = 12

20 =219

Equipement sur la dalle
1,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g1 =59
Charge d’exploitation sur la dalle
1,00 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = qg=39 278 39 278 39 317 434
Sous le niveau 5
Poids propre g0 =219
Equipement sur la dalle
0,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g1 =20
Charge d’exploitation sur la dalle
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g=97 239 98 517 137 654 903
Sous le niveau 4
Poids propre et équipement g =239
Charge d’exploitation sur la dalle
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = q=97 239 98 756 234 990 1 372
Sous le niveau 3
Poids propre et équipement g =239
Charge d’exploitation sur la dalle oy =0,967
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = qg=97 239 98 995 322 1317 1 827
Sous le niveau 2
Poids propre et équipement g =239
Charge d’exploitation sur la dalle oy = 0,900
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = q=97 239 98 1 234 391 1 625 2 252
Sous le niveau 1
Poids propre et équipement g =239
Charge d’exploitation sur la dalle o, = 0,860
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = q=97 239 098 1473 459 1932 2677
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Tableau de descente de charges (suite)

Vale Valeurs Valeurs
parti cumulées pondérées

urs
elles
cTalc] a Jes[av

Sous le Rez-de-chaussée

Poids propre de la dalle 195
Poids propre de la poutre 12
Poids propre du poteau

4,00 (2,50 - 0,40) = _ 8
g0 =215
Equipement sur la dalle
1,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g1 =59
Charge d’exploitation sur la dalle
5,00 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g=195 274 195 1 747 654 2 401 3 340
Sous le niveau -1
Poids propre g0 =215
Charge d’exploitation sur la dalle
2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g=97 215 98 1962 752 2714 3777
Sous le niveau -2
Poids propre de la dalle 195
Poids propre de la poutre 12
Poids propre du poteau
4,00 (3,30 - 0,40) = 12
20 =219

Charge d’exploitation sur la dalle

2,50 x 6,40 x 5,55 x 1,10 = g=97 219 98 218l 850 3031 4219

Les valeurs partielles de poids propre de chaque niveau n correspondent
aux charges du niveau proprement dit, a savoir de la dalle et de la
poutre, et incluent celle du poteau de I'étage inférieur du niveau n — 1,
autrement dit les charges reportées en pied du poteau du niveau infé-
rieur.

La descente de charges du niveau —2 représente la charge en pied du
poteau du niveau —3. S’agissant au niveau —3 d’un dallage sur terre-
plein, les charges du niveau —3 ne se reportent pas sur le poteau.
L'effort normal a I’état limite ultime que supporte le poteau du rez-de-
chaussée (c’est-a-dire situé dans la hauteur du rez-de-chaussée, sous le
plancher du niveau 1) est N, = 2677 kN.
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Justifications

Calculs préliminaires
= Hauteur libre

La hauteur libre [ est comptée d’axe en axe, ou de dessus de plancher
a dessus de plancher, soit 3,40 metres.

= longueur efficace ou longueur de flambement

La longueur de flambement [, doit étre déterminée dans les deux plans
principaux de flambement possibles XOZ et YOZ.

Pour chaque plan de flambement, on détermine les conditions d’encas-
trement en téte et en pied du poteau.

— Souplesse des encastrements :
Une poutre isostatique soumise a un moment M a une extrémité subit
une rotation @ telle que :

3ET
M = T@
Si la poutre est parfaitement encastrée a 'autre extrémité, alors :
4ET
M = TG,

ce qui revient a considérer une portée réduite égale a 0,75l.
La souplesse de I'encastrement d’un poteau a chaque extrémité i est
déterminée par :

EI, N EI,

_ I I
-~ 3EIl, 3EI
+

Iy, I8
Les termes du nhumérateur correspondent au poteau considéré et, le cas
échéant, au poteau adjacent situé au-dessus ou au-dessous du poteau
considéré, susceptible de contribuer a la rotation au flambement.
Les termes du dénominateur correspondent aux poutres du plancher
s’opposant a la rotation du poteau.

— Caractéristiques des eéléments :

L'inertie I considérée est 'inertie de flexion dans le plan de flambement
étudié.

Pour les poutres, en forme de T, l'inertie de flexion dans un plan vertical
est calculée en tenant compte de la table de compression, la largeur de
la table de chaque coté de la nervure étant limitée au 1/10 de la portée.
La longueur [ de Pélément est mesurée entre axes. Les conditions
d’encastrement des poutres peuvent étre prises en compte, en rédui-
sant la longueur de I’élément.

ki
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— Longueur de flambement :
La longueur de flambement est donnée, pour des éléments a nceuds non
déplacables par :

ky ks
lo=05 {1+ —— )1+ —>—
0 \/( +0,45—|—k1)( +O,45—|—k2)

— Longueur de flambement dans le plan vertical XOZ :

Caractéristiques des éléments

e oteau [ Poutre w poutre e

Largeur de la nervure 0,400 0,400 0,400
Hauteur de la nervure 0,400 0,400 0,400
Longueur entre axes 3,400 5,100 5,900
Distance relative entre points de moments nuls 0,850 0,700
Longueur entre points de moments nuls 4,335 4,130
Largeur de la table de compression 1,267 1,226
Hauteur de la table de compression 0,200 0,200
Aire de la nervure 0,160 0,160 0,160
Distance du centre de gravité de la nervure 0,200 0,200 0,200
Aire de la table de compression 0,173 0,165
Distance du centre de gravité de la table

de compression 0,100 0,100
Aire totale 0,160 0,333 0,325

Moment statique total 0,032000 0,049340 0,048520
Distance du centre de gravité 0,200 0,148 0,149
Inertie propre de la nervure 0,002133 0,002133 0,002133

Inertie propre de la table 0,000578 0,000551
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Inertie totale

Parameétre I/I

0,002133
0,000627

0,003543
0,000695

0,003497
0,000593
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Souplesse des encastrements :

EL , EIL
I, I 627 + 627
hi=k=3g1 " 3E1 _'3-6qi+3-593"0325
+
I, 1.

Longueur de flambement :

ki k,
=050 {1+ —~—)(1+——
’ J('%mﬁ+m)('+aﬁ+wJ

Les encastrements inférieurs et supérieurs étant identiques, la formule
devient :

k
m:aﬂ(1+——i——):a53A00+-

0,45 + &y 0,454 0,325

=0,71-3,40 = 2,41 m.

— Longueur de flambement dans le plan vertical YOZ :

Dans le plan YOZ, le poteau n’est tenu ni en pied ni en téte, il est donc
considéré comme simplement articulé a ses extrémités et la longueur
de flambement est égale a la longueur libre.

[ =1=3,40 m

En définitive, la longueur de flambement est la plus grande dans le plan
YOZ. C’est donc dans ce plan que le risque est le plus grand.

0,325 )

= Elancement
Le rayon de giration i est défini par :
i = i: h :0’40 =0,115 m
B J12 J12
Le poteau étant symétrique, le rayon de giration est identique dans les
deux directions.

[
L’élancement A est défini par A = —f
i

Elancement dans le plan vertical XOZ :

Il 2,41
- ~21,0
i 0,115
Elancement dans le plan vertical YOZ :
ls 3,40
A=— = = 29,6
i 0,115
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Etat limite ultime de résistance

= Flambement dans le plan XOZ
L’effort normal résistant a I’état limite ultime du poteau étudié, en com-
pression centrée, est défini par :

Nra = knksat(Bfeq + A fya)
0,86 0,86

— = =0,771
L (2 2 (20 ?
62 62
| A
kyn = (0,754 0,5h) - (1 — 6p6), avec p = ) etd =

k=1
Il s’agit donc d’une équation du deuxiéme degré en A,.
La section d’armature nécessaire pour le poteau de la file B, dans la hau-

d hauteur utile
h  hauteur totale

teur du rez-de-chaussée est de 14,7 cm? :
2,677 = 0,904 - 0,771(0,40 - 0,40 - 20 + 0,00147 - 435)

= Flambement dans le plan YOZ

L’effort normal résistant a I’état limite ultime du poteau étudie, en com-
pression centrée, est défini par :

Nra = knksat (B feq + As fya)

oy — 0,86 _ 0,86 _ 0.700

L 2\ 2 L 206\
62 62
A,
ki = (0.75+0.5h) - (1 = 6pd), avec p =~ et§ =

ki =1
La section d’armature nécessaire pour le poteau de la file B, dans la hau-

teur du rez-de-chaussée est de 28,6 cm? :
2,677 = 0,861 - 0,700(0,40 - 0,40 - 20 + 0,00286 - 435)

d B hauteur utile
h ~ hauteur totale

Dispositions constructives

Armatures longitudinales

= Armatures minimales
N, 2,677
Agmin = 0,10—2 = 0,10
fyd 435
soit 3,2 cm?.
La section calculée est supérieure au pourcentage minimum.

= 6,2 cm?, avec un minimum de 0,2 %,
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= Nombre de barres et diameétre

On dispose au moins 4 barres. Avec ce nombre, il faut 4 HA 32 (cf. table
des sections d’acier)

Si on dispose 6 barres, c’est-a-dire un ferraillage non symétrique, il
conviendra de s’assurer que ce ferraillage est satisfaisant vis-a-vis du
flambement dans le plan XOZ.

Avec 6 barres, il faut 6 ha 25, soit 29,5 cm?. Il n’est pas possible d’opti-
miser ce ferraillage.

Dans le plan XOZ, seules les 4 barres disposées aux angles peuvent étre
considérées. Elles représentent 19,6 cm?2, donc ce ferraillage convient.

= Recouvrement

La longueur d’ancrage de référence est [, ;¢ = @ = 36,3, soit 906 mm
pour du HA 25.

La longueur de recouvrement des barres comprimées est
0,7l rqa = 634 mm pour du HA 25.

Armatures transversales

= Diametre

%]
Le diameétre &, n’est pas inférieur a 6 mm ni a Zl = 6,3, soit ¥, = 8 mm.

= Espacement

On doit prendre en compte, le cas échéant, le plus petit diamétre des barres
longitudinales, 'espacement étant le méme pour 'ensemble de la nappe.
L’espacement entre deux nappes est inférieur a 209, soit 20-25 =
500 mm et a 400 mm.

Schéma de ferraillage
N Y

D @ )

Cadre + épingle

HAS8

F 4 F — 6HA25
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-
?
\O
o s a T - - -
- = . sl | P "
10 cadres HAS8
o=, + 10 cadres HA8
o
5x40+32
=
=
o
iy 6HA2S 404
+ %
3 3x21
4= oy P L
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7.4 Voiles [9.6]

Les regles qui suivent s’appliquent aux voiles en béton armé dont la lon-
gueur est au moins égale a 4 fois 'épaisseur, et dont les armatures sont
prises en compte dans le calcul de la résistance.

La quantité et les dispositions constructives appropriées des armatures
peuvent étre déduites de modeles bielles et tirants.

7.4.1 Voiles de contreventement

Les voiles de contreventement sont des voiles en béton armé ou non
armé contribuant a la stabilité latérale de la structure.

L’annexe 1.2 de PEN 1992-1-1 propose de déterminer la distribution des
efforts latéraux entre les voiles d'un niveau donné, pour des batiments de
moins de 25 étages dans 'hypothese ou les déformations d’effort tran-
chant ne sont pas significatives, par la formule :

El ZE
- + Pe Y :

S EI Y Ely?

P,=P

avec :

» P effort latéral total appliqué

e excentricité de I'effort P par rapport au centre de rigidité
E1, rigidité du voile n

vvVvyy

vn distance du voile n au centre de rigidité

H Diagramme de contrainte

Le diagramme des contraintes normales d’une section droite d’un voile

de contreventement soumise aux sollicitations de flexion composée dans

son plan Mgy, Ngq et Vgq peut étre :

P entierement comprimé, ou partiellement comprimé sans nécessiter
d’armatures tendues ;

» partiellement comprimé, avec la nécessité de disposer des armatures
tendues.
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Le premier cas releve des voiles non armés qui font I'objet de la section
12 pour les limites de contraintes normales et de cisaillement.

Le second cas releve des sections 6 a 9 de ’EN 1992-1-1.

Les Recommandations professionnelles précisent que les voiles armés
peuvent étre étudiés, comme indiqué en 5.8.3.2 (7) en remplacant ¢,, par
£y. On notera également que les voiles armés peuvent étre étudiés en pro-
cédant par juxtaposition de bandes adjacentes fictives.

On admet le plus souvent de limiter la largeur des bandes a la plus petite
des deux valeurs : la moitié de la hauteur d’étage et les 2/3 de la longueur
de la zone comprimée.

7.4.2 Voiles en beton nhon arme

B Longueur efficace ¢, [12.6.5.1]

La longueur efficace £, d’'un voile non armé, de largeur b, peut étre supposée
égale a 3¢,,, expression dans laquelle ¢,, est la hauteur libre du voile, mesurée
entre nus de planchers, et 3 un coefficient déterminé de la facon suivante :

Voile non raidi transversalement

Voile raidi transversalement sur un coté

Voile raidi transversalement sur deux cotés —— sib =¥,

sib <ty

Ces valeurs de 3 ne s’appliquent que si le voile n’a pas d’ouverture de
hauteur supérieure au tiers de la hauteur libre du voile, ou de surface
supérieure a 1/10 de la surface totale du voile.

Dans le cas o1 un voile est 1ié de maniere rigide en flexion le long de ses
bords haut et bas par du béton coulé en place et un ferraillage approprié
(de sorte que les moments sur les bords peuvent étre entierement équili-
brés), les valeurs de 3 peuvent étre multipliées par 0,85.
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B Meéthode de calcul simplifiée [12.6.5.2]

En P’absence d'une approche plus rigoureuse, I'effort normal résistant de
calcul pour un voile en béton non armé peut étre calculé comme suit :

Nrg = bhy, feq®

avec :
» b largeur du voile,
» hy épaisseur du voile,

» & facteur incluant les effets du second ordre et les effets normaux du

fluage.
2801 £y 2e01
d=1,14(1-— -0,20 — < (1
’ ( hW ) ’ hW ( hW )

* ot = €t €,

avec .

* ¢y excentricité du premier ordre, incluant le cas échéant les effets
des planchers et les actions horizontales,

* ¢; I'excentricité due aux imperfections géométriques.
Selon I’Annexe nationale, Dexpression n’est valable que si

et < 0,15k, et si A < 40.

7.4.3 Voiles en beton arme

B Armatures verticales

0 Pourcentages minimal et maximal

Il convient que la section d’armatures verticales soit comprise entre
As,vmin et As,vmax-

Les valeurs de A ymin €t A ymax peuvent étre fournies par ’Annexe natio-
nale. Les valeurs a utiliser sont :

A ymin = 0,002A., sauf pour les batiments

Agvmax = 0,04A. (hors zones de recouvrement)
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Lorsque le calcul conduit a prévoir I'aire minimale, il convient de la
répartir par moitié sur chaque face.

Pour les batiments, la valeur a utiliser pour tout voile armé, ou toute
bande d’un voile armé, est la suivante :

NEda — NRra12 )
NRd.6 — NRra.12

Ag ymin = 0,001A, (1 +2

Si Ngd > Nrd,12

»  Ngg est la valeur de calcul de I'effort normal agissant sur ce voile ou
cette bande de voile ;

» Nras est la valeur de calcul de Peffort normal résistant de ce voile ou
de cette bande de voile, calculé comme un voile armé (Section 6 de
PEN 1992-1-1) ;

Nra,6 = Ac fea + As fyas

avec :
« A, aire brute de la section droite de béton,
* Ay aire de la section des armatures longitudinales ;

» Nga12 estlavaleur de calcul de I'effort normal résistant de ce voile ou
de cette bande de voile, calculé comme un voile non armé (Section 12
de PEN 1992-1-1)

2e
Nrd,12 = feabhw | 1 — .

w

* b est la largeur de la section droite du voile ou de la bande

* hy est la hauteur, ou encore I'épaisseur, de la section droite du voile
ou de la bande

+ ¢ est Pexcentricité de Ngq dans la direction A,,.

O Espacement

Il convient de limiter la distance entre deux barres verticales adjacentes a

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

3 fois I’épaisseur du voile et 400 m.
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B Armatures horizontales

[0 Pourcentage

Il convient de prévoir des armatures horizontales paralleles aux pare-

ments du voile (et aux bords libres) sur chaque face.

Il convient que la section de ces armatures ne soit pas inférieure a A pmin-
Ag hmin = 0, pour les batiments si NEq < Nrg.12

Aghmin = 25 % des armatures verticales avec un minimum de 0,001 A,
dans les autres cas

0 Espacement

Il convient de limiter a 400 mm Pespacement entre barres horizontales.
B Armatures transversales

Dans toute partie de voile ot la section totale des armatures verticales est
supérieure a 0,02A,, il convient de prévoir des armatures transversales
conformément aux exigences prévues pour les poteaux.

La plus grande dimension visée pour 'application de la réduction de I'espa-
cement maximal n’a pas a étre prise supérieure a 4 fois I'épaisseur du voile.

Lorsque les armatures verticales sont en premier lit, il convient égale-
ment de prévoir au moins 4 armatures transversales en forme de cadre ou
d’étrier par m? de surface de voile.

Il n’est pas nécessaire de prévoir des armatures transversales lorsque des
treillis soudés ou des barres de diametre & < 16 mm sont employés avec
un enrobage de béton supérieur a 2&.

7.5 Dispositions constructives des murs

Les Recommandations professionnelles apportent les précisions complé-
mentaires a P’EN 1992-1-1 et a I’Annexe nationale.
7.5.1 Epaisseur minimale

L’épaisseur minimale des voiles de facade et de pignon dont les caracté-
ristiques de résistance a la pénétration de I’eau peuvent étre affectées par
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la fissuration du béton doivent avoir une épaisseur d’au moins 15 cm
dans les parties courantes. Ceci ne concerne donc pas les fagades et
pignons protégées par un parement rapporté du type bardage, peau ou
placage.

Une épaisseur comprise entre 10 cm et 15 cm peut néanmoins étre admi-
se sur des surfaces limitées pour autant qu’elle reste compatible avec des
dispositions de ferraillage normalement réalisable. A titre d’exemple, une
allege entre deux trumeaux peut, le plus souvent, étre considérée comme
une surface limitée. Il faut pouvoir justifier du recouvrement et des croi-
sements des ferraillages, ainsi que de I'enrobage des aciers, au droit du
décalage d’épaisseur.

L’épaisseur minimale des autres voiles de facade et pignon est de 12 cm
en partie courante.

7.5.2 Contrainte normale

Il est admis en regle générale que les charges provenant des niveaux supé-
rieurs et / ou du poids de la partie de voile située au dessus du niveau
considéré sont uniformément réparties dans la section droite de ce
niveau.

C’est habituellement le cas de toute section droite située a mi hauteur
d’un niveau, en 'absence de charge concentrée située au dessus.

Une charge concentrée est supposée se répartir a 'intérieur de la zone
délimitée par deux droites inclinées sur la verticale de 1/3 dans le cas des
voiles non armés horizontalement et 2/3 dans le cas des voiles armés
horizontalement, a condition que la charge répartie ainsi trouvée ait une
résultante portée par ’axe de la charge concentrée d’origine, sauf a justi-
fier excentrement par laction de forces horizontales antagonistes
internes sollicitant les autres voiles de contreventement.

Les contraintes normales apportées par une poutre ou une dalle sont sup-
posées uniformément réparties le long de I'épaisseur du voile sauf pour
celles résultant de la poutre ou de la dalle située immédiatement au des-
sus de la section droite envisagée dans le cas d’un voile de rive.
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On admet, dans le cas d’un voile de
rive, que le supplément de
contrainte normale du a la réaction A <

d’appui de cette poutre ou dalle est
distribué linéairement sur une pro-
fondeur d’appui égale a la plus
petite des deux valeurs suivantes :

I’épaisseur du voile et la hauteur de /

la poutre ou dalle.

Les contraintes résultant des réactions

d’appui des poutres et dalles des

niveaux supérieurs sont supposées 7
uniformément réparties suivant ,

Ss Figure 7.1
Iépaisseur.

[l en est de méme pour les réactions d’appui de toutes les poutres et dalles situées
au dessus lorsqu’on envisage une section droite @ mi hauteur d’un niveau.

s

hy

Figure 7.2

7.5.3 Justification de la resistance

Le cas des voiles soumis a des actions extérieures perpendiculaires a leur
plan moyen peut étre traité par la Section 12 Structures en béton non armé
ou faiblement armé de PEN 1992-1-1 avec prise en compte de 'effet des
sollicitations correspondant a ces actions dans I'estimation de Pexcentri-
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cité hors plan, des lors que le batiment possede trois plans de contreven-
tement non concourants.

C’est la plupart du temps le cas des voiles d’infrastructure soumis a
’action latérale des terres.

Il est rappelé que les actions de gradient thermique, de retrait, d’imper-
fections localisées, de vent entre deux niveaux,... sont habituellement
négligées pour autant que leur importance reste faible vis-a-vis des
actions principales agissant dans le plan moyen, ce qui est généralement
le cas dans les batiments courants possédant trois plans de contrevente-
ment non concourants.

L’application de la clause 12.6.5.1 (4) Elancement des poteaux et des voiles,
permet de retenir les cas suivants pour les voiles ou les bandes de voiles :

Continuité en téte et en pied Voiles armés Voiles non armés
avec les planchers verticalement verticalement

Sans continuité £y = 1,00¢£y, o = 1,004y
Avec continuité d’un seul coté Lo = 0,90£y, £y =0,950y

Avec continuité de part et d’autre £o = 0,85€y Lo = 0,90Ly

A chaque niveau d’un voile, on peut, le plus souvent, n’effectuer que
deux vérifications :

» celle pour une section droite a mi niveau : les contraintes normales
sous charges gravitaires sont supposées réparties uniformément sui-
vant I’épaisseur. Il faut tenir compte des excentricités du premier
ordre, des excentricités d'imperfection géométriques et de leur ampli-
fication due a l'effet du second ordre ;

» celle pour une section droite en haut du niveau : les contraintes nor-
males sous charges gravitaires sont supposées réparties uniformé-
ment suivant I’épaisseur sauf pour celles provenant du niveau immé-
diatement au dessus de la section droite pour lesquelles on retient les
variations triangulaires ou trapézoidales comme vu ci-dessus. Il faut
tenir compte des excentricités du premier ordre, des excentricités
d’imperfection géométriques mais pas de leur amplification due a
Peffet du second ordre.
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7.5.4 Dispositions constructives de chainage

>

>

Pour les batiments et pour tout voile d’au plus 25 cm d’épaisseur, les
sections d’acier et dispositions minimales a respecter sont précisées
ci-dessous.

Pour les voiles d’épaisseur supérieure a 25 cm, les sections d’aciers
doivent étre au moins majorées au prorata de I’épaisseur.

Dispositions minimales d’armatures verticales :

>

Les extrémités libres, débouchant en facade ou pignon, du niveau
supérieur sous plancher terrasse de tout voile doivent comporter un
chainage vertical continu CV d’au moins 1,5 cm-?.

Les angles des ouvertures pratiquées dans tout voile (telles que des
fenétres ou portes,...) doivent étre bordées par des aciers verticaux RV
d’au moins 0,85 ¢cm? sur au moins 0,40 m et convenablement ancrés.
Le ferraillage vertical AV des voiles constituant tout ou partie d’'une
facade ou d’un pignon doit en outre constituer une armature de peau
continue d’au moins 0,6 cm? par metre linéaire, avec un espacement
maximal de 0,50 m. Cette section AT est portée a 1,0 cm? par métre
linéaire a la reprise basse de tout voile du niveau supérieur sous plan-
cher terrasse.

Dispositions minimales d’armatures horizontales :

>

Les ouvertures pratiquées dans tout voile (telles que des fenétres ou
portes,...) doivent étre bordées par des aciers horizontaux RH d’au
moins 1,0 cm? et convenablement ancrés.

Le ferraillage horizontal des voiles constituant tout ou partie d’'une
facade ou d’un pignon doit en outre constituer une armature de peau
AH d’au moins 1,2 cm? par metre linéaire, avec un espacement maxi-
mal de 0,33 m.

Des aciers horizontaux complémentaires RH1 de section au moins
égale a 2,35 cm? doivent exister dans le 0,50 m en partie haute du
niveau supérieur des voiles précédents, sous le plancher terrasse ou, a
défaut, dans le plancher lui-méme.
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Pour les batiments, les sections d’aciers définies ci-dessus doivent étre au
moins majorées au prorata de ’épaisseur dans le cas de voiles d’épaisseur

supérieures a 25 cm.
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Armatures des voiles intérieurs
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RH

RH,

cv

RV
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RH
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Armatures des voiles extérieurs
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Figure 7.3
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8.1 Sollicitations

Les conditions générales de ’analyse structurale des poutres font 'objet
du chapitre Sollicitations.

Les Recommandations professionnelles proposent comme méthodes
d’analyse plastique des poutrelles et poutres les méthodes dites « métho-
de forfaitaire » et « méthode de Caquot ».

8.1.1 Methode forfaitaire

La méthode forfaitaire est applicable au calcul des poutrelles et poutres
des planchers a charge d’exploitation modérée.

Les fondements de cette méthode sont irréfutables, tant dans le domaine
de la résistance des matériaux que dans celui du béton armé. Cependant,
cette méthode ne peut étre directement rattachée aux principes tels
qu’exprimés dans la norme NF EN 1992-1-1. Pour cette raison, ['utilisa-
tion et le domaine de cette méthode ne sont donc pas du domaine du
dimensionnement mais restent du domaine du prédimensionnement et
de celui de la vérification d’ouvrages, pour lesquels elle reste tres utile.

Cette méthode consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en
travée et sur appuis a des fractions, fixées forfaitairement, de la valeur
maximale du moment fléchissant M,.

Soit :

» M, la valeur maximale du moment de flexion dans la travée de compa-
raison, C’est-a-dire la travée isostatique associée de méme portée libre
(entre nus) que la travée considérée et soumise aux mémes charges ;
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» M, et M. respectivement les valeurs absolues des moments sur
appuis (au nu des appuis) de gauche et de droite et M; le moment
maximal en travée qui sont pris en compte dans les calculs de la tra-
vée considérée ;

» « le rapport des charges d’exploitation a la somme des charges per-

0

G+ 0

Les valeurs des moments sont choisies pour respecter les deux conditions

suivantes :

Valeurs absolues minimales des moments en travée et sur appui

valeurs absolues minimales pour une poutre a 2 travées :

manentes et des charges d’exploitation o« =

0.6 M,
212403« .2 12403« . ©
—F Mo — My
2 2
valeurs absolues minimales pour une poutre a plus de 3 travées :
0,5My 0,4M, (0,4Mp)
Jay 7 yaN
1,2 + 0.3« 1+ 0,3 1+ 0,3
— M — My — My
2 2 2
Condition globale : les valeurs de M;, M, et M, doivent respecter I'inégalité
My, + M,
M; + % > maximum de {1,05M et (1 + 0,3a) Mo}

De part et d’autre de chaque appui intermédiaire, on retient, pour la véri-
fication des sections, la plus grande des valeurs absolues des moments
évalués a gauche et a droite de 'appui considéré.

Si les calculs font intervenir un moment d’encastrement sur un appui de
rive (au nu de appui), la résistance de cet appui de rive sous l'effet du
moment pris en compte doit étre justifiée.

A défaut de justifications plus précises, et sous réserve de prendre une

inclinaison des bielles d’effort tranchant telle que cot # =1 :

» la longueur de la poutre couverte par les chapeaux, a partir du nu de
'appui, doit étre au moins égale a 1/5 de la plus grande portée (entre
nus) des 2 travées encadrant 'appui considéré s’il s’agit d'un appui
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n’appartenant pas a une travée de rive et 1/4 s’il s’agit d'un appui
intermédiaire voisin d’un appui de rive ;

» la moitié des armatures inférieures nécessaires en travée est prolongée

jusqu’aux appuis et autre moitié peut étre arrétée a une distance des
appuis au plus égale a 1/10° de la portée (entre nus).

Définitions

L’exemple concerne I'étude d’une poutre continue par la méthode for-
faitaire.

Géométrie

La poutre considérée comporte 3 travées de portées respectives 4,70 m,
5,70 m et 4,70 m entre axes. Les appuis ont une largeur de 0,20 m. La
trame dans la direction perpendiculaire est de 6,00 m.

La nervure de la poutre a une largeur de 0,25 m et une hauteur de
0,60 m, associée a une dalle de 0,18 m d’épaisseur.

0,20 450 0,20 5,50 0,20 450 0,20

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fi = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f,, = 500 MPa et sont de classe de
ductilite B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI.

On choisit un enrobage nominal de ¢ o, = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto I'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.
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Actions

Actions permanentes
Poids propre : [6,00-0,18 + 0,25 - (0,60 —0,18)] - 25 g = 29,63 kN/ml

Actions variables
Surcharge de 2,50 kN/m?2 : 6,00 - 2,50 g = 15,00 kN/ml

Actions accidentelles
Sans objet.

Combinaisons d’actions

Etats limites ultimes
La combinaison fondamentale a considérer conduit a une charge uni-
forme :

1,35G gup + 1,500 soit pu = 62,50 kN/ml

Etats limites de service

La combinaison caracteristique a considérer conduit a une charge uni-
forme :

Gisup + Ok soit ps = 44,63 kN/ml

Sollicitations

Méthode forfaitaire
La methode forfaitaire est applicable aux planchers a charge d’exploita-
tion modérée, a savoir :
» la surcharge est inférieure a 5,00 kN/m? et a deux fois la charge
permanente,
P les poutres sont de méme inertie dans les différentes travées,

P les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et
1,25,

P la fissuration ne compromet pas la tenue du béton ni celle de ses
revétements.
Moments fléchissants extrémes (ELU)
Les portées de calcul sont les portées entre nus d’appui.

= Moments isostatiques de référence
Mg valeur maximale du moment isostatique de la travée considérée :
pl’

M, 2




Copyright © 2013 Dunod.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

Poutres

, . 0,0625 - 4,50?

Travée de rive : My = 2 = 0,158 MNm
, 0,0625 - 5,50°

Travée centrale : My, = 2 = 0,236 MNm

= Moments sur appuis intermédiaires
On choisit sur 'appui voisin de rive
M, = max(0,50 - My, ; 0,50 - Myp) = 0,118 MNm

= Moments minimaux en travéee

15.00
Q= O = i = 0,336
G+Q, 29,63+15,00
, . 1,2+ 0,3«
Travée de rive : My, = TM0 = 0,650-0,158 = 0,103 MNm
1 4+ 0,3«

Travée centrale : M, = My =0,550-0,236 = 0,130 MNm

= Condition globale
M

W MS
Travée de rive : M, + + > max(1,05; 14 0,3a) My,
= max(1,05; 1,10)0,158 = 0,174 Nm
040,118 .
M, + — > (0,174 MNm, d’ou
M, > 0,174 — 0,059 = 0,115 MNm

My + M,

Travee centrale : M, + > max(1,05; 1+ 0,30)My,

= max(1,05; 1,10)0,236 = 0,260 Nm
0,118 +0,118 .
My + ;_ > 0,260 MNm, d’ou

My > 0,260 — 0,118 = 0,142 MNm

Courbes enveloppes des moments

Les courbes enveloppes correspondant aux différents cas de charge-
ments envisagés peuvent étre tracées en supposant que le moment sur
appui d’'un chargement unitaire est proportionnel au moment isosta-
tigue du méme chargement.

= Chargements unitaires

4 5 6
1 2 3
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Les moments de référence de chaque chargement unitaire sont, en
tenant compte de la pondération :

0,02963 - 4,50°

MO] = M03 = 1,35 3 = 0,101 MNmM
0,02963 - 5,50°
M02 = 1,35 3 = 0,151 MNmM
0,01500 - 4,50°
M04 = M06 = 1,50 3 = 0,057 MNmM
0,01500 - 5,50%
M05 = 1,50 3 = 0,085 MNm

= Courbes enveloppes

Pour le tracé des courbes enveloppes de la travée de rive, on envisage
les 3 cas de chargements suivants :

4

1 2 3
5

1 2 3

4 5

1 2 3

Les moments sur I'appui intermédiaire des courbes A, B et C sont res-
pectivement :

M M, M
Mo =M o1 + Mo + Mos

"My, + My + Moy + Mos

101 151
=0,118 0,101 +0,151 + 0,057 = 0,093 MNm
0,101 + 0,151 + 0,057 4 0,085

M, M, M
My = M, 01 T Mp + Mos
My, + My + Moy + Mos

0,101 40,151 4 0,085
=0,118 T * = 0,101 MNm

0,101 + 0,151 + 0,057 + 0,085
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M M M M,
Me=M o1 + Moy + Moy + Mos

a :0,]18 MNm
My + My + Moy + Mos

Les courbes A, B et C sont tracées graphiquement ou a partir des valeurs
intermédiaires calculées, a savoir dans le cas de chargement uniforme,
avec la formule :

(I —x) %
M(x) = pr + M, (1 — 7) + M.,

X
I

Moments intermédiaires des courbes enveloppes (MNm)

0,008 MO-455 H0:800 HE35H Nl 800 2,254 F25708 B350 B3I6 08 B4.055 84750
(e, 1T]4 .- W.W 0,000 0,048 0,083 0,105 0,115 0,112 0,096 0,068 0,027 -0,027 -0,093
(o ]T]5 T 0,000 0,026 0,045 0,055 0,057 0,051 0,037 0,014 -0,016 -0,054 -0,101
(el ]T]4 .- Wel 0,000 0,045 0,078 0,097 0,105 0,099 0,081 0,050 0,007 -0,049 -0,118

-0,150

-0,100 8

-0,050

0,000 A

Moments (MNm)

0,050

0,100

0.150
0,00 045 09 1,35 1,80 225 270 3,15 3,60 4,05 450

|—0— Courbe A —=— Courbe B —+ Courbe C ‘

Méthode forfaitaire — Courbes enveloppes de la travée de rive
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8.1.2 Meéthode de Caquot

La méthode de Caquot est applicable au calcul des poutrelles et poutres
des planchers a charge d’exploitation modérée ou non. C’est une métho-
de de continuité simplifiée. Elle apporte a la méthode de continuité théo-
rique des corrections pour tenir compte :

» de la variation du moment d’inertie des sections transversales le long
de la ligne moyenne du fait du comportement de béton armé,

» de Pamortissement des effets des chargements des travées successives
qui est plus important que celui de la continuité théorique.

Cette méthode présente le double avantage d’une part de supprimer
toute résolution d’un systeme d’équations linéaires et d’autre part de
limiter le nombre de cas de chargements a envisager. On envisage ci-
apres le seul cas des poutres :

» dont les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes
dans les différentes travées en continuité (le cas des poutres a goussets
n’est donc pas envisagé),

» dont les sollicitations principales peuvent étre estimées dans 'hypo-
these de la non solidarité avec les poteaux supportant ces poutres,

» pouvant étre considérées comme soumises aux seules actions des
charges permanentes et charges d’exploitations, qu’elles soient uni-
formément distribuées ou sous forme de charges localisées.

Les moments aux nus des appuis, considérés comme sections a vérifier,
sont calculés en ne tenant compte que des charges des travées voisines de
gauche (w) et de droite (e).

» On détache, de chaque coté des appuis, des travées fictives de lon-
gueur ¢, a gauche et £, a droite égales a la portée libre (entre nus) ¢
de la travée si elle est en rive sur Pautre appui et a 0,8¢ si elle est conti-
nue au-dela de 'autre appui (les appuis encastrés sont a considérer
comme des appuis de continuité).

» Une charge uniformément répartie par unité de longueur p,, sur la
travée de gauche et p. sur la travée de droite donne un moment
d’appui égal en valeur absolue a :
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_ pweg + pefg,e3
B 8,504, + 1))

» une charge concentrée P, sur la travée de gauche, respectivement P,

sur la travée de droite, a la distance ay, respectivement a., du nu de
Pappui donne un moment d’appui égal en valeur absolue a :

ky Pyl + ko Pt

e, +
8 W W w

avec : kw=—a— l—a— 2_a_ , pour ay, < £
17 ¢, e e,

8 ae ae ae <!
ke:ﬁﬁ_{c 1_,8_’ 2—£—, ,pourae\ﬁe

§’il s’agit d’un plancher a charge d’exploitation modérée, il est admis
d’atténuer les moments sur appuis dus aux seules charges permanentes
par application aux valeurs trouvées d'un coefficient compris entre 2/3
et 1. Les valeurs des moments en travée sont majorées en conséquence.

Dans le cas de console, le moment sur appui voisin de rive est 8 minorer

du moment de console divisé par 2,125. Ainsi sur 'appui de rive gauche
M,

2,125°

Les arréts des barres peuvent étre effectués, par la méthode générale, dans

chaque travée a partir de la courbe enveloppe des moments.

M, est a remplacer par M, —

Les efforts tranchants sont calculés, par la méthode générale applicable
aux poutres continues, a partir des moments de continuité tels que vus
ci-dessus.
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Exemple de meéthode de Caquot

Définitions

L'exemple concerne I'étude d’'une poutre continue par la méthode de
Caquot.

Géométrie

La poutre considérée comporte 3 travées de portées respectives 4,70 m,
5,70 m et 4,70 m entre axes. Les appuis ont une largeur de 0,20 m. La
trame dans la direction perpendiculaire est de 6,00 m.

La nervure de la poutre a une largeur de 0,25 m et une hauteur de 0,60
m, associée a une dalle de 0,18 m d’épaisseur.

0,20 4,50 0.20 5,50 0.20 4,50 0.20

Il
I

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fx = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f,; = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI1.

On choisit un enrobage nominal de ¢,om = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.

Actions

Actions permanentes

Poids propre : [6,00-0,18 40,25 (0,60 — 0,18)] - 25 g = 29,63 kN/ml
Actions variables

Surcharge de 2,50 kN/m? : 6,00 - 2,50 g = 15,00 kN/ml

Actions accidentelles
Sans objet.
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Combinaisons d’actions

Pour des raisons d’organisation de calcul, il est beaucoup plus simple
d’effectuer les combinaisons au stade des sollicitations.

Sollicitations

Méthode de Caquot

La méthode de Caquot est applicable aux poutres :
» dont l'inertie est la méme dans les différentes travées,

» ’hypothése de la non-solidarité avec les poteaux supportant ces
poutres,

» pouvant étre considérées comme soumises aux seules actions des
charges permanentes et charges d’exploitation, uniformes ou
localisées.

Portées fictives

Les portées de calcul sont les portées entre nus d’appui, soit 4,50 m,
5,50 met 4,50 m.

Les portées fictives sont respectivement 4,50 m, 0,8 -5,50 = 4,40 m et
4,50 m.

Organisation du calcul

Pour les besoins de I'exemple, on se limitera aux sections caractéris-
tiques, a savoir la section 1 de l'appui de rive, la section 2 a 0,4] de
’appui de rive, la section 3 sur appui intermédiaire, la section 4 a mi-por-
tée de la travée centrale et la section 5 sur le 2¢ appui intermédiaire.

s 7
A 7aY 7ay A a e a

0,00 e
A " vy A 0,00 f b f b’
A - X A 0,00 g c g c’
A A sy A 0,00 ~h d A

Moments sur appuis

La méthode de Caquot, minorée, permet le calcul direct des moments
sur appuis :
puly + peld

Sous-charges uniformes M = —
-’ ges uni 8,5, +10)
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Formule a = a’ par symétrie
0,02963 - 4,50° + 0,02963 - 4,40° 2

— Z = —0.0460 MN
8.5(4.50 + 4.40) 3 m
F le b =d' strie M 0.0150 - 4,50° 0,0181 MN
ormuile = ar symeitrie = — = —U, m
par sy 8.5(4.50 + 4.40)
0,01500 - 4,40°
Formule ¢ = ¢’ par symétrie M = _8,5(4,50 4,20 = —0,0169 MNm
0
Formule d = b" par symétrie M = — 0 MNm

8.8(4.50 + 4.40)

Apres le calcul des moments sur appuis par la méthode de Caquot, on
applique strictement les formules de la résistance des matériaux.

Moments en travée
X

[

(I =x)
2

X
Sous-charges uniformes M(x) = px + M, (1 — 7) + M.

= Travée de rive

Formule e
4,50 — 1,80 1,80
M =0,02963 - 1, 80— — 0,0460—— = +0,0536 MNm
2 4,50
Formule f
4,50 — 1,80 1,80
M =0.01500-1,80———— — 0.,0181 = 40,0292 MNm
2 4,50
1,80
Formule g M = —0,0169.4 50 = —0,0068 MNm
Formule h M =0 MNm
= Travée centrale
Formule ¢
5,507 2,75 2,75
M = 0,02963 —0,0460(1 — — 00,0460 = 40,0660 MN
=350 550 m
2,75
Formule f’ M = —0,0181(1 — 5 50) = —0,0090 MNm
Formule g’
5,507 2,75 2,75
M =0,01500 —0,0169(1 — ) —0,0169 = 40,0398 MNm
8 5,580 5.50
2,75
Formule A’ M = —0,01815 =0 = —0,0090 MNm

b
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Courbes enveloppes

Les courbes enveloppes, qui représentent dans chaque section les
valeurs minimales et maximales des sollicitations, peuvent étre obte-
nues a partir des points déterminés par combinaisons linéaires des
valeurs de sollicitations sous les actions unitaires.
Pour une sollicitation donnée, chaque cas unitaire est affecté du coeffi-
cient de pondération minimum ou maximum pour produire leffet
recherché.
Autrement dit, pour la détermination du minimum, si la valeur de la sol-
licitation du cas unitaire est negative, le coefficient de pondération choi-
si sera le plus grand. Inversement, si la valeur est positive, le coefficient
le plus petit sera retenu.
De méme, pour la détermination du maximum, si la valeur de la sollici-
tation du cas unitaire est négative, le coefficient de pondération choisi
sera le plus petit. Inversement, si la valeur est positive, le coefficient le
plus grand sera retenu.
On rappelle que les coefficients de pondération sont :

» ELU combinaisons fondamentales : 1,00 ou 1,35 pour les actions

permanentes et 0 ou 1,50 pour les actions variables ;
» ELS combinaisons caractéristiques : 1,00 pour les actions perma-
nentes et 0 ou 1,00 pour les actions variables.

-0,2000 1

0,1000 T

0.1000 §

0,2000 1

Courbes enveloppes des moments ELU
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1,00 0,0536
0,00 0,0292
1,50 -0,0068
0,00 0,0000

0,0435

1,35 0,0536
1,50 0,0292
0,00 -0,0068
1,50 0,0000

0,1162

1,00 0,0536
0,00 0,0292
1,00 -0,0068
0,00 0,0000

0,0468

1,00 0,0536
1,00 0,0292
0,00 -0,0068
1,00 0,0000

0,0828

1,35
1,50
1,50
0,00

1,00
0,00
0,00
1,50

1,00
1,00
1,00
0,00

1,00
0,00
0,00
1,00

-0,0460

-0,0181
-0,0169

0,0000

-0,1146

-0,0460

-0,0181
-0,0169

0,0000

-0,0460

-0,0460
-0,0181
-0,0169
0,0000
-0,0810

-0,0460
-0,0181
-0,0169
0,0000
-0,0460

1,00
1,50
0,00
1,50

1,35
0,00
1,50
0,00

1,00
1,00
0,00
1,00

1,00
0,00
1,00
0,00

0,0660
-0,0090
0,0398
-0,0090
0,0389

0,0660
-0,0090
0,0398
-0,0090
0,1488

0,0660
-0,0090
0,0398
-0,0090
0,0479

0,0660
-0,0090
0,0398
-0,0090
0,1058

Combinaisons et valeurs du minimum ELU

1,35
0,00
1,50
1,50

Combinaisons et valeurs du maximum ELU

1,00
1,50
0,00
0,00

Combinaisons et valeurs du minimum ELS

1,00
0,00
1,00
1,00

Combinaisons et valeurs du maximum ELS

1,00
1,00
0,00
0,00

-0,0460
0,0000

-0,0169
-0,0181
-0,1146

-0,0460
0,0000
-0,0169
-0,0181
-0,0460

-0,0460
0,0000
-0,0169
-0,0181
-0,0810

-0,0460
0,0000
-0,0169
-0,0181
-0,0460
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8.2 Armatures longitudinales [9.2.1]

8.2.1 Sections minimale et maximale

B Condition de non-fragilité

Il convient que la section d’armatures longitudinales tendues ne soit pas
inférieure a A nin.

La valeur de A i, est fournie par I’Annexe nationale. La valeur a utiliser
est :

Jetm

vk

As,min = 0,26

bd

ou b, est la largeur moyenne de la zone tendue.

Les armatures de peau peuvent étre prises en compte. Toutefois, pour les
éléments secondaires, ot un certain risque de rupture fragile peut étre
accepté, A min peut étre égal a 1,2 fois la section exigée dans la vérifica-
tion aux ELU.

B Pourcentage minimal

Il convient que la section minimale d’armatures A; i, respecte la condi-
tion :

Asmin = 0,0013b.d

B Pourcentage maximal

Il convient que la section des armatures tendues ou comprimées n’exce-
de pas A . en dehors des zones de recouvrement.

La valeur de Aj .x est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est :

As,max = Os 04Ac

On peut cependant, sur justification de la capacité effective a bétonner,
admettre une section jusqu’a 0,05A..
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8.2.2 Armatures comprimeées

Il convient de maintenir toute armature longitudinale comprimée de
diametre @ prise en compte dans le calcul de résistance au moyen
d’armatures transversales espacées au plus de 159.

8.2.3 Armatures de peau

Il peut étre nécessaire de prévoir des armatures de peau, soit pour mai-
triser la fissuration, soit pour assurer une résistance adaptée a I'éclate-
ment de ’enrobage.

I convient de placer un ferraillage de peau pour résister a I’éclatement du
béton lorsque le ferraillage principal est constitué :
» de barres de diametre supérieur a 32 mm ;

» de paquets de barres de diametre équivalent supérieur a 32 mm.

I convient d’utiliser des treillis soudés ou des barres de petit diametre,
placés a 'extérieur des cadres pour constituer un ferraillage de peau, sur
la partie tendue de la section.

Il convient que la section des aciers de peau A gt ne soit pas inférieure a
As surfmin dans les deux directions parallele et orthogonale aux armatures
tendues de la poutre.

— i}

(d —x) <600 mm

/

s < 150 mm

Figure 8.1
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La valeur de A, gyrmin est fournie par '’ Annexe nationale. La valeur recom-
mandée est 0,01 Ay ex-

Acrext st la section de béton tendu extérieure aux cadres, a 'ELU.

Quand I’enrobage des armatures est supérieur a 70 mm, pour une dura-
bilité accrue, il convient d’utiliser un ferraillage de peau similaire avec
une section de 0,005A ¢y, dans chaque direction.

Les armatures de peau doivent respecter les conditions d’enrobage.

8.2.4 Epure d’arrét des barres [9.2.1.3]

Il convient de prévoir dans toutes les sections un ferraillage suffisant
pour résister a 'enveloppe de I'effort de traction agissant, comprenant
I’effet des fissures inclinées dans les 4&mes et les membrures.

» Pour les éléments sans armatures d’effort tranchant, Ieffort de trac-
tion supplémentaire AFy peut étre estimé en décalant la courbe
enveloppe d’une distance a, = d.

» Pour les éléments avec armatures d’effort tranchant, cette régle de

(cotf) — cotv)

2

La variation de la résistance des barres sur leur longueur d’ancrage peut

étre supposée linéaire.

décalage peut également étre employée, avec a; = z
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Exemple d’épure d’arret des barres

Définitions

L'exemple reprend I'étude de la poutre étudiée vis-a-vis de la flexion
(voir § 5.1.2, encart « Exemple de flexion »), dans une situation C.
Geomeétrie

La poutre considérée a une portée de 6,00 m et une section rectangu-
laire de 0,30 m de largeur par 0,70 m de hauteur associée a une dalle
de 0,16 m d’épaisseur. La largeur d’appui est de 0,30 m.

Matériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fic = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f,, = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.

Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XCI1.

On choisit un enrobage nominal de ¢,o,m = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto 'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diametre jusqu’a 25 mm.

Actions

Actions permanentes

Les actions permanentes sont uniformes, de valeur : g = 20,00 kN/ml

Actions variables

Les actions variables sont uniformes, de valeur : g = 70,00 kN/ml

Actions accidentelles
Sans objet.

Combinaisons d’actions

La combinaison fondamentale a I'état limite ultime a considérer
conduit a une charge uniforme :
1.35Gy gup + 1,500k soit pu = 132,00 kN/ml
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Sollicitations

Moment flechissant
On rappelle que le moment flechissant d’'une travée isostatique sous un
chargement uniforme est une fonction parabolique, qui a pour équation :
[ —x
2
Le moment fléchissant dans la section médiane de la poutre a I'état limite
ultime sous la combinaison fondamentale vaut : M,c = 0,594 MNm

M,(x) = pux

Effort tranchant
Pour mémoire.

Justifications

Etat limite ultime de résistance vis-a-vis de la flexion
La section d’armature a mi-portée peut étre calculée :

M, 0,594
= 0,00210 = 21,0 cm?

Section d’armature A, A= — =
ection armature o, 0,611 464

Etat limite ultime de résistance vis-a-vis de I’effort tranchant
Pour mémoire.

Dispositions constructives

Armatures longitudinales

= Dispositions minimales
Les armatures longitudinales doivent respecter la condition de non-
fragilité :

- 2.56
Aq min =Q%iLhd=Q%
’ f 500

uk
b, est la largeur moyenne de la zone tendue.
Il convient que la section minimale d’armatures A i, respecte la condi-
tion :
Agmin = 0,0013b, d = 0,0013-0,30-0,63 =2,5 cm?

0,30-0,63 = 2,5 cm?

= Ferraillage
On choisit de disposer :

» 3 HA 20 en 1°¢' lit, soit 9,4 cm?
» 3 HA 16 en 2¢ lit, soit 6,0 cm?
» 3 HA 16 en 3¢ lit, soit 6,0 cm?
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= Epure d’arrét des barres

La longueur des armatures longitudinales est déterminée graphique-
ment a partir de la courbe enveloppe des moments fléchissants, en
tenant compte de la regle du décalage.

On détermine le moment résistant d’une partie des aciers en considé-
rant que le moment résistant est proportionnel a la section d’acier, a
partir de la section d’acier maximale dans la travée.

0,594
Le premier lit peut donc équilibrer un moment M, = 9,4 1.0 = 0,266 MNm
Les deux premiers lits peuvent donc équilibrer un moment
M, =15 40’594 = 0,436 MNm
2T U210
La contrainte d’adhérence est :
0,7 fetm 0,7-2,56
Jod =2.25nm foa=2,25-1-1- 1? =225 —5 = 2,69 MPa
La longueur de scellement est :
Doy - 464
lbd = lb.rqd = = =432 = 688 mm pour du HA 16.

4fra  4-2,69
Armatures transversales
Pour mémoire.

8.2.5 Ancrage des barres releveées

Il convient que la longueur d’ancrage des barres relevées contribuant a la

résistance de I'effort tranchant ne soit pas inférieure a 1,3¢,4 dans la zone
tendue et a 0,7¢,q dans la zone comprimée.

Cette longueur est mesurée a partir du point d’intersection des axes des
barres relevées et des barres longitudinales.

8.2.6 Dispositions sur appui de rive

B Armatures supeérieures sur appui de rive

Lorsqu’une poutre est solidaire de son appui, en rive, la section sur appui
est dimensionnée pour un moment égal a au moins 5, M;, M, étant le
moment maximal en travée.
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La valeur de (3, est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,15.

La condition d’armature minimale s’applique.

B Ancrage des armatures sur appui de rive

Lorsqu’un appui de rive n’est pas considéré comme un encastrement, il
convient que la section d’armature longitudinale inférieure prolongée
sur I'appui soit au moins égale a une fraction 3, de la section en travée.

La valeur de (3, a utiliser est 0, sous réserve de vérifier en outre la force a
ancrer sur appui en appliquant la regle de décalage, en incluant Peffort
normal s’il existe :

FE = |VEd|(COt & — cot Oé)/2+ NEd + MEd/Z: ou:

» Ngg est Peffort normal agissant sur 'appui
» Mjgq est le moment sollicitant concomitant.

La longueur d’ancrage est mesurée a partir de la ligne de contact de la
poutre sur I'appui.

8.2.7 Dispositions sur appui intermediaire
B Armatures tendues sur appui intermeédiaire

Il convient de répartir les armatures tendues sur appui d’une section en
té sur la largeur participante de la membrure supérieure.

Une partie de ces armatures peut étre concentrée au droit de 'ame.

H Ancrage des armatures sur appui intermeédiaire
La section minimale a ancrer est déterminée comme pour un appui de rive.

La longueur d’ancrage n’est pas inférieure :
» a 10 dans le cas des barres droites ;

» a deux fois le diametre du mandrin de cintrage pour des crochets de
barres de diametre inférieur a 16 mm ;

» au diametre du mandrin de cintrage pour des crochets de barres de
diametre au moins égal a 16 mm.
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8.3 Armatures transversales [9.2.2]

8.3.1 Armatures d’effort tranchant

B Composition

Les armatures d’effort tranchant forment un angle o, compris entre 45°
et 90°, avec I'axe longitudinal de I’élément.

Cet angle est compté positivement lorsque les armatures d’effort tran-
chant sont inclinées en sens inverse de 'inclinaison des bielles.

Les armatures d’effort tranchant peuvent étre composées d’'une combi-

naison de :

» cadres, étriers ou épingles entourant les armatures longitudinales ten-
dues et la zone comprimée ;

» barres relevées ;

» cadres ouverts, échelles, épingles n’entourant pas les armatures longi-

tudinales, mais correctement ancrés dans les zones tendues et com-
primées.
Il convient qu’une fraction (3; des armatures d’effort tranchant soit

constituée de cadres, étriers ou épingles.

La valeur de /3; est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,5.

B Taux d’armatures minimal

Le taux d’armatures d’effort tranchant est donné par :

ASW

Pw = T
sb,, sin «v

Y

ou:
> A,y estlasection d’armatures d’effort tranchant sur une longueur s ;
» s est 'espacement des armatures d’effort tranchant ;

» b, estlalargeur de I'ame de I'élément.
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Le taux d’armatures d’effort tranchant p,, ne devrait pas étre inférieur a :

— 0,08 Y fek

pw,mjn f "
y

Ce ferraillage minimal peut étre omis :

» dans les éléments tels que les dalles, lorsqu’une redistribution trans-
versale des charges est possible ;

» dans les éléments secondaires (linteaux de portée inférieure a 2 m, par
exemple) qui ne contribuent pas de maniere significative a la résis-
tance et a la stabilité d’ensemble de la structure ;

» pour les produits préfabriqués faisant 'objet d’'une procédure de
controle interne certifiée par une tierce partie, soumis a des charges
réparties d’intensité modérée et dont la défaillance ne risque pas
d’entrainer la rupture en chaine d’autres éléments de la structure.

H Espacement maximal

L’espacement longitudinal entre cours d’armatures d’effort tranchant
doit rester inférieur ou égal a sy .. La valeur de sy . est fournie par
I’Annexe nationale. La valeur a utiliser est :

Se.max = 0,75d(1 4 cot )

L’espacement longitudinal entre barres relevées doit rester inférieur ou
égal a s, max- La valeur de s, ,ax est fournie par I’Annexe nationale. La
valeur a utiliser est :

Sbmax = 0,6d (1 4 cot «)

[’espacement transversal entre brins verticaux dans une série de cadres,
étriers ou épingles doit rester inférieur ou égal a s, .. La valeur de s, pnax

est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est :

Stmax = 0,75d limité 2 600 mm
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8.3.2 Armatures de suspente

Lorsqu’une poutre est portée par une autre poutre, et qui n’est pas
appuyée en partie supérieure de celle-ci, il convient d’ajouter aux arma-
tures requises par ailleurs des armatures de suspente.

Il convient que les armatures de suspente soient disposées a I'intersection
des deux poutres, et composées de cadres et d’étriers entourant les arma-
tures principales de I’élément porteur.

Certaines de ces suspentes peuvent étre placées en dehors du volume
commun aux deux poutres.

A| Poutre support de hauteur 4,

B | Poutre supportée de hauteur 4, (5 = 5,)

Figure 8.3
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DES

9.1 Definitions

Une dalle est un élément dont la plus petite dimension dans son plan est
supérieure ou égale a 5 fois son épaisseur totale.

Une dalle soumise principalement a des charges uniformément réparties

peut étre considérée comme porteuse dans une seule direction si I'une ou

'autre des conditions ci-apres est remplie :

» clle présente deux bords libres (sans appuis) sensiblement paralleles,
ou bien

» elle correspond a la partie centrale d’'une dalle pratiquement rectan-
gulaire appuyée sur quatre cotés et dont le rapport de la plus grande
a la plus faible portée est supérieur a 2.

Les dalles nervurées et a caissons peuvent ne pas étre décomposées en élé-
ments discrets pour les besoins de I’analyse, sous réserve que leur table de
compression ou hourdis de compression rapporté, de méme que leurs
nervures transversales, présentent une rigidité en torsion suffisante. On
peut admettre que ceci est vérifié si :

» la distance entre nervures n’excéde pas 1 500 mm ;

» la hauteur de la nervure sous la table de compression n’excede pas 4
fois sa largeur ;

» Dépaisseur de la table de compression est supérieure ou égale a 1/10
de la distance libre entre nervures ou a 50 mm si cette valeur est supé-
rieure. L’épaisseur minimale de la table de compression peut étre
ramenée de 50 mm a 40 mm lorsque des entrevous permanents sont
disposés entre les nervures ;

» la distance libre entre nervures transversales n’excede pas 10 fois
I’épaisseur totale de la dalle.
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9.2 Sollicitations

Les Recommandations professionnelles proposent la méthode de calcul
suivante pour les panneaux de dalles rectangulaires dont le rapport des
portées dans les deux directions est compris entre 0,5 et 2.

N

La méthode proposée consiste a évaluer les valeurs maximales des
moments en travée et sur appuis, dans les deux sens, a des fractions fixées
forfaitairement de la valeur maximale des moments fléchissant M, et
My, dans le panneau associé supposé articulé sur son contour (mémes
portées et mémes charges appliquées).

Les moments fléchissants maximaux M, et M, et les fleches maximales
dans une dalle rectangulaire articulée sur son contour, de dimension Ly
et Ly (avec Ly > Ly), sous une charge uniformément répartie sont don-
nés dans le tableau ci-dessous :

v = 0,0 (béton flssure) v = 0,2 (béton non fissuré)

-

0,50 0,0965 0,2584 0,1215 0,0999 0,3830 0,1167
0,55 0,0892 0,2889 0,1128 0,0934 0,4211 0,1082
0,60 0,0820 0,3289 0,1040 0,0869 0,4682 0,0998
0,65 0,0750 0,3781 0,0955 0,0804 0,5237 0,0916
0,70 0,0683 0,4388 0,0873 0,0742 0,5831 0,0838
0,75 0,0620 0,5124 0,0795 0,0683 0,6458 0,0764
0,80 0,0561 0,5964 0,0723 0,0627 0,7115 0,0694
0,85 0,0506 0,6871 0,0656 0,0575 0,7799 0,0630
0,90 0,0456 0,7845 0,0595 0,0527 0,8510 0,0571
0,95 0,0410 0,8887 0,0539 0,0483 0,9244 0,0517
1,00 0,0368 1,0000 0,0487 0,0442 1,0000 0,0468

Dans le cas de dalles rectangulaires encastrées (totalement ou partielle-
ment), on procede comme suit :
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» les moments de flexion maximaux, calculés dans I’hypothese de I'arti-
culation, peuvent étre réduits de 15 % a 25 % selon les conditions
d’encastrement pour le sens x ou y concerné ;

» les moments d’encastrement sur les grands cotés sont évalués respec-
tivement au moins a 40 % et 50 % des moments de flexion maximaux
évalués dans I’hypothese de I'articulation ;

» les moments d’encastrement sur les petits cotés sont égaux a ceux
évalués pour les grands cotés, en faisant alors I’hypothéese que ces
grands cotés sont encastrés (totalement ou partiellement) dans les
mémes conditions que les petits cotés.

Soit, pour le sens principal x, M le moment maximal considéré en tra-
vée, My et My les valeurs absolues des moments retenus pour les appuis
de gauche et de droite, il y a lieu de vérifier 'inégalité suivante :

M. + M
M, + % > 1.25 M,

ou My est le moment isostatique calculé précédemment.

De part et d’autre de chaque appui intermédiaire, que ce soit dans le sens x ou
le sens y, on retient pour la vérification des sections, la plus grande des valeurs
absolues des moments évalués a gauche et a droite de 'appui considéré.

9.3 Armatures de flexion [9.3.1]

9.3.1 Pourcentage d’acier

Les conditions de non-fragilité, de pourcentage minimal et maximal des
poutres s’appliquent.

9.3.2 Armatures secondaires

Dans les dalles unidirectionnelles, les armatures secondaires représentent
au moins 20 % des armatures principales.

Au voisinage des appuis, lorsqu’il n’existe aucun moment fléchissant
transversal, il n’est pas nécessaire de prévoir des armatures secondaires
supérieures.
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9.3.3 Espacement des barres

I convient que I'espacement des barres n’excede pas Smax. siabs -

La valeur de smux sians peut étre fournie par ’Annexe nationale. La valeur
a utiliser est, 4 étant I’épaisseur totale de la dalle :

Armatures principales Smax, slabs = 3,0 borné par 400 mm
Smas stabs = 3,55 _borné par 450 mm

Dans les zones sollicitées par des charges concentrées ou dans les zones
de moment maximal, ces valeurs deviennent :

Armatures principales Smax, slabs = 2,07 borné par 250 mm

9.3.4 Epure d’arrét des barres

La regle de décalage définie pour les poutres s’applique avec a, = d.

9.3.5 Soulevement des angles

Lorsque le souléevement dans un angle est empéché, il convient de prévoir
les armatures appropriées.

9.3.6 Armatures des bords libres

Le long du bord libre d’une dalle, il convient normalement de prévoir des
armatures longitudinales et transversales, généralement disposées
comme représenté sur la figure 9.1.

| > 2/

[l W

Figure 9.1
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9.4 Dispositions sur les appuis [9.3.1.2]

9.4.1 Ancrage des barres sur les appuis

Les regles d’ancrage des barres sur les appuis définies pour les poutres
s’appliquent.

Dans les dalles sur appuis simples, il convient de prolonger jusqu’a
I’appui, et d’y ancrer la moitié des armatures calculées en travée.

9.4.2 Armatures minimales sur les appuis

Lorsqu’un encastrement partiel est susceptible de se produire le long du

bord d’une dalle, mais n’est pas pris en compte dans I’analyse, il convient

que les armatures supérieures soient capables de résister a au moins :

» 25 % du moment maximal de la travée adjacente sur un appui inter-
médiaire ;

» 15 % du moment maximal de la travée adjacente sur un appui de rive.

La longueur de ces armatures est au moins égale a 0,2 fois la longueur de
la travée adjacente, mesurée a partir du nu de 'appui.

Ces armatures sont continues au droit des appuis intermédiaires et
ancrées sur les appuis de rive.

9.5 Armatures d’effort tranchant [9.3.2]

Lorsque des armatures d’effort tranchant sont prévues dans une dalle, il
convient que son épaisseur soit au moins égale a 200 mm.

Les dispositions constructives et les pourcentages minimaux des poutres
s’appliquent, complétés ou modifiés par les dispositions suivantes.

9.5.1 Composition

1
Dans les dalles, lorsque | Veg| < = Vra, max, les armatures d’effort tranchant
peuvent étre composées entierement de barres relevées ou de cadres,
étriers et épingles.
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9.5.2 Espacement

Espacement longitudinal maximal
des cadres, étriers ou épingles

Espacement longitudinal maximal o —d
- max —
des barres relevées

Smax = 0,75d(1 4 cot «)

Espacement transversal maximal
des armatures d’effort tranchant

Exemple de dalle

Définitions

Smax < 1,5d

L’exemple concerne I'étude d’une dalle bidirectionnelle continue.
Géometrie
Le plancher étudié est constitué de panneaux de dalle rectangulaires, de

0,20 m d’épaisseur totale, dont une chape incorporée de 0,04 m, repo-
sant sur des appuis continus de 0,20 m de largeur.

0,20
10,50
0,20
0,20 sa0 020 5.40 0.20 540 0,20 5,40
Mateériaux

Le béton est un C25/30, de résistance a la compression fx = 25 MPa.
Les aciers ont une limite d’élasticité f,, = 500 MPa et sont de classe de
ductilité B.
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Conditions d’exploitation

La classe structurale du batiment est la classe S4. La classe d’exposition
de la poutre est la classe XC1. On choisit un enrobage nominal de
Cnom = 30 mm.

Actions

Actions permanentes

Les actions permanentes sont uniformes, de valeur :

Poids propre 20 =25-(0,16+0,04) = 5,00 kN/m?

Equipements g1 = 1,00 kN/m?

Actions variables

Les actions variables sont uniformes, de valeur : g = 3,50 kN/m?

Actions accidentelles
Sans objet.

Combinaisons d’actions

La combinaison fondamentale a l'état limite ultime a considérer
conduit a une charge uniforme :
1,35G sup + 1,500 soit pu = 13,35 kN/m?

Sollicitations
Moment fléchissant

= Dalle isostatique associée

Le moment fléchissant au centre d’'une dalle rectangulaire simplement
appuyée sur son contour, sous un chargement uniforme est donné par,
en considérant le béton fissuré :

Ly 5,40
p = — = = O,Sl

L, 10,50
M, = 0,0958 -0,01335-5,40> = 0,0373 MNm/ml
M, =0,2615-0,0373 = 0,0098 MNm/ml

= Dalle en continuite
Il y a lieu de respecter 'inégalité :
MWX MGX
M+ =228 > 125,
On choisit en définitive :
Sur appui de rive M = 0,15M, = 0,0056 MNm/ml
M., = 0,0056 MNm/ml
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Sur appui intermediaire M, = 0,50M, = 0,0187 MNm/ml

En travée de rive M. = 1,00M, = 0,0373 MNm/ml
M,y = (0,0098 MNm/ml
En travée courante M = 0,75M, = 0,0280 MNm/ml

Effort tranchant

On peut admettre, d’apres les travaux de I'lnspecteur général Pigeaud,
que leffort tranchant sur les cotés d'une dalle appuyée sur quatre
cotés, soumise a une charge totale P uniforméement répartie, vaut par
unité de longueur :

» au milieu du grand coté :

P 13,35-10,50 - 5,40
2b+a  2-10,50 +5.40
P au milieu du petit coté :
P 13,35-10,50 - 5,40
3b 310,50

Justifications

= 28,7 kN/ml = 0,029 MN/ml

= 24,0 kN/ml = 0,024 MN/ml

Etat limite ultime de résistance vis-a-vis de la flexion

La section d’armature dans la direction principale x, paralléle a la peti-
te portée est calculée, en considérant la hauteur utile des aciers du 1¢'
lit, d, = 0,16 — 0,030 — 0,004 = 0,126 m, en supposant un diamétre des
barres de 8 mm, par :
Moment réduit

M, 0,0373

T bedfua  1,0-0,1267 - 16,7

Position de I'axe neutre o = 1,25(1 — /1 —2u,) = 0,191
x =u0d =0,024 m

Bras de levier g=1-040 =0,924
z=pBd =0,116

M = 0,141 > g = 0,056, donc pivot B

Allongement des aciers
~ 3.5%(1 —a) 3,5 %0(1 —0,191)

$ = 14,8 %o i B
¢ o 0.191 (pivot B)
Contrainte des aciers
foa(1 40,08 85_2’17%0) 435(1 +00814’8_2’17) 444 MP
O; — , = , —_—)) = a
yd ok — 2.17 %o 50 —2.17
M, 0,0373

Section d’armature A, = = 0,00072 = 7,2 cm?/ml

zo.  0.116 - 444
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Les autres sections d’aciers dans la direction x peuvent s’en déduire au
prorata des moments.

La section d’armature dans la direction secondaire y, paralléle a la gran-
de portée est calculée, en considérant la hauteur utile des aciers du 2¢
lit, dy = dy — 0,008 = 0,118 m, en supposant un diametre des barres de

8 mm, par :

L M, 0,0098
Moment réduit Uy = bwd)%fcd = 1.00.01182-167 0,042
Frontiére pivots A et B uap = 0,056
Position de 'axe neutre o = 1,25(1 — /1 —2u,) = 0,054
x =ad = 0,006 m
Bras de levier B=1-0,4a¢ = 0,979
z=p8d =0,116
Allongement des aciers &, = 45,0 %o (pivot A)
Contrainte des aciers
& — 2,17 %o 45 - 2,17
oy = fya(l + 0,088Uk 17 %0) = 435(1 + 0,08m) = 466 MPa

M, 0,0098

zo, 0,116 - 466
Les autres sections d’aciers dans la direction y peuvent s’en déduire au
prorata des moments.

Section d’armature A, = = 0,00018 = 1,8 cm?2/ml

Etat limite ultime de résistance vis-a-vis de Peffort tranchant

Vkac est l'effort tranchant résistant de calcul en I'absence d’armatures
d’effort tranchant.

Veae = [Crack~/(100p fo) + kioeplbyd

1200 1200
:1 _ :1 - :22 . RS
k — > + 26 ,26, limité a 2,0

Ag = la moitié des aciers en travée, soit 3,6 cm?/ml pour le premier lit

_ A _ 36 — 0.00286 < 0.02
P T bod 100-12.6 =
Ngg
: _ — 0 MP
o A a
0.18 0.18
Crie = —— = 2" 20,12
Rd, )/c 1 ’5

Vrae =1[0,12-2,0/(100-0,00286 - 25) + 0]1,00 - 0,126
=0,462-1,00-0,126 = 0,071 MN
Le terme Crq.ck+~/ (1000 foc) @ pour valeur minimale vpy.
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0,053 0,053
Upn = kY2 L2 = ’1—52,03/2 . 252 = 0,500 MPa
VC El

Vkie =0,500-1,00-0,126 = 0,063 MN/ml
Il n’est donc pas nécessaire de disposer des armatures d’effort tran-
chant dans la dalle.

Dispositions constructives

Armatures longitudinales

= Dispositions minimales

Les armatures longitudinales doivent respecter la condition de non fra-
gilité :

tm 2,56
As,min = 0526 fCt

bd = 0,26
500

1,00-0,126 = 1,7 cm?/ml
vk
> 0,0013hd = 1.6 cm?/ml
L’'espacement des armatures est limité a 400 mm pour les armatures
principales et 450 mm pour les armatures secondaires.

= Ferraillage

On choisit de disposer :

HA 10, ¢ = 10 cm en 1°" lit inférieur en travée de rive, soit 7,8 cm?2/ml

HA 10, ¢ = 20 cm en 1°" lit supérieur sur appui intermédiaire, soit
3,6 cm2/ml

HA 6, ¢ = 15 cm en 1¢" lit supérieur sur appui de rive, soit 1,9 cm?2/ml

HA 6, ¢ = 15 cm en 2¢ lit inférieur en travée, soit 1,9 cm?/ml

= Arrét des barres

HA10,e=20,1=240m

HA 6,e=15
) ol

HA 10, e =20

HA 10, e =20,1=435m

HA 10,e =20

HA8,e=20.1=435m

HA6,e=15
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9.6 Armatures de chainage [9.10]

Les structures qui ne sont pas concues pour résister aux actions acciden-
telles doivent posséder un systéme de chainages approprié, destiné a
empécher I'effondrement progressif en fournissant des cheminements
alternatifs pour les charges apres apparition de dommages locaux.

Les regles simples suivantes sont considérées satisfaire a cette exigence. Il
convient de prévoir les chainages suivants :

» chainages périphériques ;

» chainages intérieurs ;

» chainages horizontaux de poteau ou de voile ;

>

si nécessaire, chainages verticaux, en particulier dans des batiments
construits en panneaux préfabriqués.

Lorsqu’un béatiment est divisé par des joints de dilatation en sections
structurellement indépendantes, il convient que chaque section possede
un systeme de chainages indépendant.

9.6.1 Deétermination des chainages

Les chainages sont supposés étre des armatures minimales et non des
armatures supplémentaires, venant s’ajouter a celles exigées par I'analyse
structurale. Les armatures mises en place, a d’autres fins, dans les
poteaux, voiles, poutres et planchers, peuvent étre intégrées pour tout ou
partie dans ces chainages.

Dans le calcul des chainages, on peut supposer que les armatures tra-
vaillent a leur résistance caractéristique et sont capables de supporter les
efforts de traction définis dans les paragraphes suivants.

9.6.2 Chainages peériphériques

Il convient de prévoir, a chaque plancher y compris celui en toiture, un
chainage périphérique effectivement continu a moins de 1,20 m de la
rive.
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Il convient que le chainage périphérique soit capable de résister a un
effort de traction :

F[ie,per = 316]1 < Q2

ou ¢; est la longueur de la travée de rive le long de laquelle se trouve le
chainage.

Les valeurs de ¢, et Q, peuvent étre fournies par ’Annexe nationale. Les
valeurs a utiliser sont :

> q1 =5kN/m1
» O, =T0kN

Le chainage peut inclure les armatures utilisées en tant que partie du
chainage intérieur.

9.6.3 Chainages intérieurs

I convient de prévoir ces chainages a chaque plancher y compris celui en
toiture dans deux directions approximativement perpendiculaires.

Il convient qu’ils soient effectivement continus sur toute leur longueur et
qu’ils soient ancrés aux chainages périphériques a chaque extrémité, sauf
s’ils se prolongent en tant que chainages horizontaux dans les poteaux ou
les voiles.

Les chainages intérieurs peuvent, entierement ou partiellement, étre
répartis régulierement dans les dalles ou étre groupés au droit des poutres
et des voiles, dans ceux-ci ou en d’autres emplacements appropriés.

Dans les voiles, il convient qu’ils soient a moins de 0,5 m du dessus ou de
la sous-face des dalles de plancher.

Dans chaque direction, il convient que les chainages intérieurs soient
capables de résister a une valeur de calcul de leffort de traction fie, ine
exprimé en kN/ml (metre de largeur).

La valeur de fie in peut étre fournie par ’Annexe nationale. La valeur
recommandée est 15 kN/ml.
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Dans les planchers pour lesquels il n’est pas possible de répartir les chai-
nages dans les travées, les chainages transversaux peuvent étre groupés le
long des lignes de poutre. Dans ce cas, Peffort minimal sur une ligne
interne de poutre est :

ou ¢, et £, sont les portées des dalles de part et d’autre de la poutre.

Les valeurs de ¢3 et Q4 peuvent étre fournies par ’Annexe nationale. Les
valeurs recommandées sont :

» g3 = 15kN/ml
» O, =70kN

Il convient de relier les chainages intérieurs aux chainages périphériques
de facon a ce que le transfert des efforts soit assuré.

9.6.4 Chainages horizontaux
A chaque plancher y compris celui en toiture, il convient de lier horizon-
talement les poteaux et les voiles de rive a la structure.

Il convient que les chainages soient capables de résister a un effort de
traction fie e par metre de facade. Pour les poteaux, il n’est pas néces-
saire que I’effort soit supérieur a Fie, col-

Les valeurs de fiie. fac €t Fiie, col peuvent étre fournies par I’Annexe natio-
nale. Les valeurs a utiliser sont :

> ftic, fac — 20 kN/m
»  Fie,co = 150kN

Il convient de lier les poteaux d’angle dans les deux directions. Dans ce cas,
le chainage périphérique peut étre employé comme chainage horizontal.

Les chainages dans deux directions horizontales doivent étre effective-
ment continus et ancrés en périphérie de la structure.

Des chainages peuvent étre prévus dans le béton de la dalle rapportée
coulée en place ou dans celui des joints des éléments préfabriqués.
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9.6.5 Chainages verticaux

Dans les batiments en panneaux préfabriqués de 5 étages ou plus, il
convient de prévoir des chainages verticaux dans les poteaux et/ou les
voiles afin de limiter les dommages dus a I'effondrement d’un plancher
dans le cas de la perte accidentelle d’'un poteau ou d’un voile le supportant.
I convient que ces chainages fassent partie d’un systeme de pontage per-
mettant un cheminement des efforts contournant la zone endommaggée.

9.7 Eléments saillants

Selon les Recommandations professionnelles, il y a lieu de respecter un
pourcentage d’armatures longitudinales dans les éléments exposés sur
plus d’'une de leurs faces aux actions climatiques (balcon, loggia, acro-
teres, partie saillante des bandeaux).

Sion appelle L une longueur égale a 6 m dans les régions humides et tem-
pérées et 4 m dans les régions seches et a forte opposition de températu-
re, les pourcentages a respecter sont les suivants :

» pour tout élément de longueur inférieur ou égale a L : 0,17 % pour
des aciers de limite d’élasticité égale a 500 MPa et pour un béton
C25/30 ou plus ;

» pour tout élément de longueur inférieur ou égalea 2 L : 0,42 % pour
des aciers de limite d’élasticité égale a 500 MPa et pour un béton
C25/30 ou plus ;

» pour tout élément de longueur intermédiaire, le pourcentage peut
étre obtenu par interpolation linéaire sur la longueur.

Les aciers longitudinaux doivent :

» respecter un espacement minimal de 25 cm et de 2,5 fois épaisseur
de la paroi,

» avoir une plus forte concentration au voisinage de 'extrémité libre de
I’élément,

» comporter des aciers de section de méme ordre de grandeur en fond
des joints diapasons lorsqu’ils existent.
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Planchers-dalles

10.1 Analyse des planchers-dalles
[Annexe I]

10.1.1 Généralités

Il convient d’analyser les planchers-dalles en utilisant une méthode
éprouvée, telle celle du réseau de poutres (dans laquelle la dalle est modé-
lisée comme un ensemble interconnecté de composants discrets), la
méthode des éléments finis, la méthode des lignes de rupture ou la
méthode des portiques équivalents.

Il convient d’utiliser des propriétés géométriques et mécaniques adaptées.

10.1.2 Analyse par portiques equivalents

B Definition des portiques

I convient de diviser la structure longitudinalement et transversalement
en portiques consistant en poteaux et en sections de dalles comprises
entre axes de panneaux adjacents (surface limitée par 4 poteaux adja-
cents).

La rigidité des éléments peut étre calculée a partir de leur section trans-
versale brute. Pour des charges verticales, la rigidité peut étre basée sur la
largeur totale des panneaux.

Pour des charges horizontales, il convient d’utiliser 40 % de cette valeur
pour prendre en compte la plus grande souplesse des jonctions poteaux-
dalles pour les structures de plancher-dalle, par rapport a celle des jonc-
tions poteaux-poutres.
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Il convient d’utiliser la charge totale sur les panneaux pour I'analyse dans
chaque direction.

B Reépartition des moments

Il convient de répartir le total des moments fléchissants obtenus par 'ana-
lyse sur toute la largeur de la dalle. Dans I’analyse élastique, les moments
négatifs tendent a se concentrer au voisinage des axes des poteaux.

B Division des panneaux en bandes

Il convient de considérer que les panneaux sont divisés en bandes sur
appuis et bandes centrales.

La bande centrale a une largeur égale a la moitié de la largeur du pan-
neau, les deux demi bandes sur appuis ont chacune une largeur égale au
quart de la largeur du panneau.

Il convient de répartir les moments fléchissants entre les bandes selon la
répartition simplifiée suivante, I'ensemble des bandes devant bien enten-
du équilibrer la totalit¢é du moment :

T omentsneguns | womens posurs
Bande sur appui de 60 % et 80 % de 50%a 70 %
de 40 % et 20 % de 50 % a 30 %

10.2 Dispositions constructives [9.4]

10.2.1 Dalle au droit des poteaux intérieurs

Il convient que la disposition des armatures dans un plancher-dalle refle-
te son comportement mécanique en service.

En général, ceci aura comme conséquence une concentration des arma-
tures au droit des poteaux.

Au droit des poteaux intérieurs, a moins que des calculs rigoureux en ser-
vice soient effectués, il convient de disposer les armatures supérieures
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d’aire 0,5A, sur une largeur égale a la somme de 0,125 fois la largeur de
panneau de dalle de part et d’autre du poteau.

A, représente I'aire de la section des armatures exigées pour reprendre le
moment négatif total agissant sur la somme des deux demi panneaux
adjacents au poteau.

Au droit des poteaux intérieurs, il convient de prévoir des armatures
inférieures, au moins 2 barres, dans les deux directions principales per-
pendiculaires qui traversent le poteau.

10.2.2 Dalle au droit des poteaux de rive
ou d’angle

Il convient que les armatures perpendiculaires a un bord libre, exigées
pour transmettre les moments fléchissant de la dalle a un poteau de rive
ou d’angle, soient disposées sur la largeur participante b, représentée sur
la figure ci-dessous.

& Cx

\ 5 |
: : | 5
y| ; |
| | :
I | | Z
§obe=ary | [A] Bord de dalle
‘ i b,=z+yl2
Note : on peut avoir y > ¢, Note : on peut avoir z> ¢, et y > ¢,
(a) Poteau de rive (b) Poteau d'angle

Figure 10.1

y est la distance de la dalle a la face du poteau intérieure a la dalle.
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10.2.3 Armatures de poinconnement [9.4.3]

B Section d’armatures

Lorsque des armatures de poinconnement sont exigées, ’aire du brin
d’un étrier ou de I’équivalent, Agy min, est donnée par :

1,5 sin cos v fe
Asw,min My a ; 0508 fk
SrSt fyk

A

ou :

» « est Pangle entre les armatures de poingonnement et les armatures
principales ;

» s, est 'espacement des cadres ou étriers de poinconnement dans la
direction radiale ;

> 5 est 'espacement des cadres ou étriers de poinconnement dans la
direction tangentielle.

Les barres relevées traversant I'aire chargée ou se trouvant a une distance
de cette aire inférieure a 0,25d peuvent étre utilisées comme armatures
de poinconnement.

Figure 10.2

Il convient de limiter a d/2 la distance entre le nu d’un appui, ou la cir-
conférence d’une aire chargée, et les armatures de poinconnement les
plus proches prises en compte dans le calcul.
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Il convient de mesurer cette distance au niveau des armatures tendues.
Lorsqu’une seule file de barres relevées est prévue, leur angle de pliage
peut étre réduit a 30°.

B Dispositions constructives

Lorsque des armatures de poinconnement sont nécessaires, il convient de
q

les disposer a I'intérieur du contour au-dela duquel aucune armature de
poin¢connement n’est plus requise, entre I'aire chargée ou le poteau sup-
port jusqu’a la distance k4 a 'intérieur du contour a partir duquel les
armatures d’effort tranchant ne sont plus exigées.

Il convient de prévoir au moins deux cours périphériques de cadres ou
étriers, espacés au maximum de 0,754 (figure 10.3). Il convient que
’espacement des cadres ou étriers le long d’un contour ne soit pas supé-
rieur a 1.5d, quand celui-ci est a I'intérieur du contour de contréle de
référence (situés a moins de 2d de I'aire chargée).

A
A i) B

| — |
]_ |// I
l T l
l ot : :

>0,3d -

NP4

=0,75d

A| = contour de contréle extérieur nécessitant des
armatures de poingonnement

B | — premier contour au-dela duquel les armatures
de poingonnement ne sont plus nécessaires

Figure 10.3
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A I'extérieur du premier contour ol les cadres ou étriers sont nécessaires
a la résistance leffort tranchant, il convient que leur espacement le long
de tout contour objet de la vérification ne soit pas supérieur a 2d.

Lorsque des barres relevées sont placées comme indiqué sur la figu-
re 10.4, une seule file périphé