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1.1 Notations (Annexe C) 11
 1 Avant-propos
 1.1 Notations (Annexe C)
 1.1.1 Majuscules Romaines
 A (ou As ou Al) : Aire d’une section d’acier (longitudinal)At : Somme des aires des sections droites d’un cours
 d’armatures transversalesB : Aire d’une section de betonEs : Module de Young de l’acierEij : Module de Young instantane a l’age de j joursEvj : Module de Young differe a l’age de j joursF : Force ou action en generalI1 : Moment d’inertie de la section homogeneisee par
 rapport au beton (ELS)Mser : Moment flechissant de calcul de serviceMu : Moment flechissant de calcul ultimeNser : Effort normal de calcul de serviceNu : Effort normal de calcul ultimeP : Action permanenteQ : Action d’exploitationSn : Resultante des charges de neigeVu : Effort tranchant de calcul ultimeW : Resultante des actions du vent
 1.1.2 Minuscules Romaines
 a : Largeur d’un poteau
 a′(et b
 ′) : Dimension d’une fondation
 b : Largeur d’une poutre (table), d’un poteaub0 : Largeur de l’ame d’une poutre
 d (et d′) : Position des armatures tendues (et comprimees) par
 rapport a la fibre la plus comprimee de la section debeton
 e : Excentricite de l’effort normal, Epaisseur d’une dallefe : Limite d’elasticite de l’acierfcj : Resistance caracteristique a la compression du beton
 age de j joursftj : Resistance caracteristique a la traction du beton age
 de j joursg : Charge permanente unitaireh : Hauteur d’une poutre, d’une fondationh0 : Hauteur du talon d’une poutreh1 : Hauteur du hourdis d’une poutrei : Rayon de giration d’une sectionj : Nombre de jours de maturite du beton
 OG 2004

Page 12
                        

12 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 l : Portee d’une poutre ou d’une dalle, hauteur d’unpoteau
 ls : Longueur de scellement droitelf : Longueur de flambementn : Coefficient d’equivalence acier-betonq : Charge permanente unitairest : Espacement des armatures transversalesu : Perimetrex : Abscissey : Ordonneey1 : Profondeur de l’axe neutre calculee a l’ELSyu : Profondeur de l’axe neutre calculee a l’ELUz (ou zb) : Bras de levier du couple de flexion
 1.1.3 Minuscules Grecs
 α : Angle d’une armature avec la fibre moyenne, coef-ficient sans dimension en general (tres utilise!) (al-pha)
 αu : Profondeur de l’axe neutre adimensionnee a l’ELUγs : Coefficient partiel de securite sur l’acier (gamma)γb : Coefficient partiel de securite sur le betonεbcmax : Deformation maximale du beton comprime (epsilon)εst : Deformation des armatures tenduesεsc : Deformation des armatures comprimeesη : Coefficient de fissuration relatif a une armature
 (eta)λ : Elancement mecanique d’une piece comprimee
 (lambda)µser : Moment ultime reduit a l’ELS (mu)µu : Moment ultime reduit a l’ELUν : Coefficient de poisson (nu)ρ : Rapport de la section d’acier sur celle du beton (rho)σ : Contrainte normale (sigma)σbcmax : Contrainte maximale du beton comprimeσst : Contrainte dans les aciers tendusσsc : Contrainte dans les aciers comprimesτ : Contrainte tangente (tau)τu : Contrainte tangente conventionnelleτs : Contrainte d’adherenceτse : Contrainte d’adherence d’entraınementϕ : Coefficient de fluage (phi)φl : Diametre d’une armature longitudinaleφt : Diametre d’une armature transversaleψs : Coefficient de scellement relatif a une armature
 (psi)
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 1.2 Unites
 Les unites utilisees en beton arme sont celles du systeme international (USI) etleurs multiples :m, (cm, mm) : Longueur, dimension, porteecm2 : Section d’acierm2 : SectionkN , (N , MN) : Charge ponctuellekNm−1, (Nm−1,MNm−1) : Charge lineiquekNm−2, (Nm−2, MNm−2) : Charge surfaciquekNm−3, (Nm−3, MNm−3) : Charge volumiquekN m, (N m, MN m) : MomentMPa, (Pa, kPa) : Contrainte
 Une conversion bien utile : 1MPa = 1MNm−2 = 1 Nmm−2 = 106 Pa.On rencontre encore parfois le bar comme unite de contrainte : 1 bar =1 kgcm−2 et 10 bar ≈ 1MPa.
 1.3 Conventions de signes en BA
 Par convention, les sollicitations sont egales aux efforts et moments a droitede la section (selon x+). Dans le cas particulier d’un chargement plan, cesconventions de signe et notations sont presentees sur la Figure 1, ou- Nx est l’effort normal,- Vy l’effort tranchant,- Mz le moment flechissant.Avec cette convention, on a :
 Fig. 1: Definition des conventions de signe et notations (cas plan).
 Vy(x) = − dMz(x)d x
 .
 On remarquera que contrairement aux conventions RdM classiques, un effortnormal positif correspond a une compression. De meme, on adopte une conven-tion particuliere pour les contraintes : les contraintes de compression sont po-sitives.On pourra retenir qu’une valeur positive du moment flechissant (Mz > 0)
 OG 2004
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 implique que les fibres inferieures (du cote de y−) sont tendues (deformationpositive et contrainte negative).Avec ces conventions, la contrainte normale dans la section droite est donneepar :
 σxx(x, y) =Mz(x)
 Izzy +
 N
 S.
 ou Izz est le moment quadratique de la section par rapport a Gz et S sa surface.
 1.4 Domaine d’application du BAEL
 Les regles BAEL91 modifiees 99 sont applicables a tous les ouvrages en betonarme, dont le beton est constitue de granulats naturels normaux, avec un dosageen ciment au moins egal a 300 kg/m3 de beton mis en œuvre (A.1.1).
 On distingue :- les constructions courantes ayant une charge d’exploitation Q moderee Q <2G ou Q < 5 kNm−2.- les constructions industrielles a charge d’exploitation relativement elevee :Q > 2G ou Q > 5 kNm−2.- les constructions speciales pour lesquelles certaines parties sont assimileesa des elements de construction courante, d’autres a des elements de construc-tion industrielle et d’autres relevent de l’application des regles generales (parexemple un parking de voitures couvert par un plancher sous chaussee).
 Les constructions suivantes restent en dehors du domaine d’application :- les constructions en beton non arme,- les constructions en beton leger,- les constructions mixtes acier-beton,- les constructions en beton de resistance caracteristique superieure a 80MPa(pour les resistances de 60 a 80 MPa se reporter a l’Annexe F des regles mo-difiees en 99),- les elements soumis a des temperatures s’ecartant de celles qui resultent desseules influences climatiques.
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 2 Caracteristiques des materiaux
 L’objectif de cette partie est de presenter les principales caracteristiques desmateriaux utilises en Beton Arme, puis les modeles adoptes pour conduire lescalculs reglementaires.
 Concept du Beton Arme Le beton de ciment presente des resistances a lacompression assez elevees, de l’ordre de 25 a 40MPa, mais sa resistance a latraction est faible, de l’ordre de 1/10 de sa resistance en compression. De plus,le beton de ciment a un comportement fragile.L’acier presente une tres bonne resistance a la traction (et aussi a la compressionpour des elancements faibles), de l’ordre de 500MPa, mais si aucun traitementn’est realise, il subit les effets de la corrosion. De plus, son comportement estductile, avec des deformations tres importantes avant rupture (de l’ordre de ladizaine de %).Pour pallier a la faible resistance du beton en traction et a sa fragilite, on luiassocie des armatures en acier : c’est le beton arme.
 2.1 Le beton
 On se limitera ici aux aspects relatifs au comportement mecanique du beton.Pour les aspects relatifs a sa composition et a sa mise en œuvre, on se refereraau cours sur les betons.
 2.1.1 Comportement experimental
 Essais de compression Le beton presente une relative bonne resistance a lacompression. Les resistances obtenues dependent de la composition. En general,les essais sont realises sur des eprouvettes normalisees, appelees 16×32, de formecylindrique de hauteur 32 cm et de diametre 16 cm (Aire de 200 cm2).A partir d’une courbe contrainte-deformation d’un essai de compression (Fi-gure 2), on peut tirer les grandeurs suivantes :- le module de Young instantane Eij ≈ 30 000MPa,- la contrainte maximale σmax ≈ 20 ∼ 40MPa,- la deformation maximale a la rupture ≈ 2 ◦/◦◦ = 2 10−3.
 Essais de traction Il est beaucoup plus difficile de faire des essais en traction.On distingue :- Les essais de traction directe avec des eprouvettes collees,- Les essais de traction indirecte tels que l’essai Bresilien ou l’essai en flexionquatre points.Pour les essais en traction indirecte, la deduction du comportement en tractionnecessite une interpretation de l’essai via un modele. Par exemple, pour l’essaiBresilien qui consiste a fendre une eprouvette cylindrique comme indique sur laFigure 3, la resistance a la traction est donnee par :
 Rt =2F
 π D h
 OG 2004
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 Fig. 2: Courbe contrainte-deformation d’un essai de compression.
 ou F est l’effort a la rupture.
 Fig. 3: Essai Bresilien sur eprouvette cylindrique.
 On retiendra que la resistance a la traction du beton est beaucoup plus faibleque celle a la compression :
 Rt ≈Rc
 10
 Fluage du beton Sous chargement constant, la deformation du beton aug-mente continuellement avec le temps (voir Figure 4). Pour le beton, les deformationsde fluage sont loin d’etre negligeables puisqu’elles peuvent representer jusqu’adeux fois les deformations instantanees : εv = ε∞ ≈ 3εi.
 Phenomene de retrait Apres coulage, une piece de beton conservee a l’airtend a se raccourcir. Ceci est du a l’evaporation de l’eau non-liee avec leciment et peut entraıner des deformations de l’ordre de 1.5 10−4 a 5 10−4 selonl’humidite de l’environnement. On notera que des pieces de beton conserveesdans l’eau subissent, au contraire, un gonflement. Le retrait commence des lepremier jour de vie de la piece en beton et on observe que 80% du retrait estatteint au bout de deux ans. La principale consequence du retrait est l’apparitionde contraintes internes de traction, contraintes dont la valeur peut facilementdepasser la limite de fissuration.
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 Fig. 4 : Contrainte appliquee et deformation engendree en fonction du tempspour un essai de fluage d’eprouvette de beton.
 Pour se proteger des desordres lies au retrait, on adoptera les dispositifs construc-tifs suivants :- utiliser des betons a faible chaleur d’hydratation,- maintenir les parements en ambiance humide apres coulage,- disposer des armatures de peaux de faible espacement pour bien repartir lesfissures de retrait,- eviter de raccorder des pieces de tailles tres differentes,- utiliser des adjuvants limitant les effets du retrait.
 Dilatation thermique Le coefficient de dilatation du beton vaut de 9 a 1210−6, et on adoptera une valeur forfaitaire de 10−5 pour le beton arme. On no-tera que la valeur du coefficient de dilatation de l’acier (11 10−6) est tres prochede celle du beton. Une variation de temperature de 10◦C induit une deformationde 10−4, c’est a dire qu’un element de 10m de long verra son extremite librese deplacer de 1mm. Dans la pratique, les elements ne sont pas libres, et lesvariations de temperature entraınent des contraintes internes de traction. Poureviter des desordres, on placera regulierement sur les elements (dalle, voile defacade) ou batiments de grandes dimensions des joints de dilatation espaces de25 a 50 metres selon la region (B.5.1). Notons que ces joints de dilatation sontaussi un moyen de lutter contre les desordres dus au retrait.
 2.1.2 Modelisation - Calculs reglementaires
 Resistance caracteristique a la compression (A.2.1,11) La resistance ca-racteristique a la compression du beton fcj a j jours d’age est determinee apartir d’essais sur des eprouvettes 16× 32. Elle est definie comme la valeur dela resistance en dessous de laquelle on peut s’attendre a rencontrer 5% au plusde l’ensemble des ruptures des essais de compression. En pratique, comme lenombre d’essais realises ne permet pas un traitement statistique suffisant, onadopte la relation simplifiee suivante :
 fcj =σj
 1.15,
 ou σj est la valeur moyenne des resistances obtenues sur l’ensemble des essaisrealises.
 OG 2004
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 On utilise le plus souvent la valeur a 28 jours de maturite : fc28 . Pour descalculs en phase de realisation, on adoptera les valeurs a j jours, definies apartir de fc28 , par :X Pour des resistances fc28 ≤ 40MPa :
 fcj =j
 4.76 + 0.83jfc28 si j < 60 jours
 fcj = 1.1fc28 si j > 60 jours
 X Pour des resistances fc28 > 40MPa :
 fcj =j
 1.40 + 0.95jfc28 si j < 28 jours
 fcj = fc28 si j > 28 jours
 La Figure 5 donne l’allure de la variation de la resistance fcj en fonction del’age du beton pour les deux types de beton. Attention, ces courbes sontadimensionnees par rapport a fc28 , et sur un dessin a l’echelle, il est evidentque la courbe de resistance d’un beton tel que fc28 > 40 MPa serait au dessusde celle d’un beton de resistance fc28 < 40MPa. Sur cette figure, on observe
 Fig. 5: Evolution de la resistance fcj en fonction de l’age du beton.
 que la montee en resistance des betons a performances elevees est plus rapideque pour les betons classiques. Cette propriete rend les betons a performanceselevees tres interessants en phase de construction.
 Resistance caracteristique a la traction La resistance caracteristique a latraction du beton a j jours, notee ftj , est conventionnellement definie par lesrelations :
 {ftj = 0.6 + 0.06fcj si fc28 ≤ 60 MPa (A.2.1,12)ftj = 0.275f
 2/3cj si fc28 > 60 MPa (Annexe F)
 La Figure 6 presente l’evolution de la resistance caracteristique a la traction ftj
 en fonction de celle a la compression fcj .
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 Fig. 6 : Evolution de la resistance a la traction ftj en fonction de celle a lacompression fcj .
 Dans la plupart des calculs reglementaires des pieces soumises a des contraintesnormales, la resistance mecanique du beton tendu sera negligee. Pour les calculsrelatifs aux contraintes de cisaillement et a l’adherence, on adoptera les valeursdonnees ci-dessus.
 Modules de deformation longitudinale On distingue les module de Younginstantane Eij et differe Evj . Le module instantane est utilise pour les cal-culs sous chargement instantane de duree inferieure a 24 heures. Pour deschargements de longue duree (cas courant), on utilisera le module differe, quiprend en compte artificiellement les deformations de fluage du beton. Celles-ci representant approximativement deux fois les deformations instantanees, lemodule differe est pris egal a trois fois le module instantane.
 Eij = 3Evj .
 Il est evident que cette approche est simplificatrice et que le fluage d’un materiaune verifie pas la loi de Hooke d’un materiau elastique (la loi de fluage est unerelation entre les contraintes et les vitesses de deformation). Neanmoins, cetteapproche permet d’estimer les deformations cumulees dues a la deformationinstantanee elastique et au fluage a un temps infini.Le module de Young differe du beton depend de la resistance caracteristique ala compression du beton :
 Evj = 3 700f1/3cj si fc28 ≤ 60MPa (A.2.1,2)
 Evj = 4 400f1/3cj si fc28 > 60MPa, sans fumee de silice (annexe F)
 Evj = 6 100fcj si fc28 > 60MPa, avec fumee de silice (annexe F)
 Pour les betons a performances elevees, la part des deformations de fluage estplus faible, de 1.5 a 0.8 fois les deformations instantanees pour des betons sansou avec fumee de silice, respectivement. La Figure 7 presente l’evolution de Evj
 en fonction de la resistance caracteristique a la compression du beton.
 OG 2004
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 Fig. 7 : Evolution du module de Young differe Evj en fonction de la resistancecaracteristique a la compression du beton fcj .
 Coefficients de poisson Le coefficient de poisson sera pris egal a ν = 0 pourun calcul de sollicitations a l’ELU et a ν = 0.2 pour un calcul de deformationsa l’ELS (A.2.1,3).
 Modele de calcul a l’ELS Les deformations necessaires pour atteindre l’ELSsont relativement faibles et on suppose donc que le beton reste dans le domaineelastique. On adopte donc la loi de Hooke de l’elasticite pour decrire le com-portement du beton a l’ELS, avec pour des charges de longue duree Eb = Evj
 et ν = 0.2. La resistance mecanique du beton tendu est neglige (A.4.5,1). Deplus, on adopte en general une valeur forfaitaire pour le module de Young dubeton egale a 1/15 de celle de l’acier (Eb ≈ 13 333MPa)
 Modele de calcul a l’ELU Pour les calculs a l’ELU, le comportement reel dubeton est modelise par la loi parabole-rectangle sur un diagramme contraintes-deformations donne sur la Figure 8, avec sur cette figure- εbc1 = 2 ◦/◦◦
 - εbc1 =
 {3.5 ◦/◦◦ si fcj ≤ 40MPa (A.4.3,41)(4.5− 0.025fcj )
 ◦/◦◦ si fcj > 40MPa (A.4.3,41)- la valeur de calcul de la resistance en compression du beton fbu est donneepar :
 fbu =0.85fcj
 θγb
 ,
 ou- le coefficient de securite partiel γb vaut 1.5 pour les combinaisons fondamen-tales et 1.15 pour les combinaisons accidentelles,- θ est un coefficient qui tient compte de la duree d’application des charges :θ = 1 si la duree est superieure a 24h, θ = 0.9 si la duree est comprise entre1h et 24h et θ = 0.85 sinon.
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 Fig. 8: Definition du diagramme contrainte-deformation de calcul a l’ELU.
 2.2 Les aciers d’armature
 2.2.1 De quel type ?
 On distingue quatre types d’acier pour armature (voir Figure 9), du moins auplus ecroui :
 1. Les aciers doux, sans traitement thermique ayant une valeur caracteristiquede la limite elastique garantie de 125 ou 235MPa. Ce sont les ronds lisses(note φ), qui ne sont plus utilises que pour faire des crochets de levageen raison de leur tres grande deformation a la rupture (allongement de22%).
 2. Les aciers lamines a chaud, naturellement durs, dit aciers a haute adherencede type I. Ce type d’acier a une limite d’elasticite garantie de 400MPaet un allongement a la rupture de 14%.
 3. Les aciers lamines a chaud et ecrouis avec faible reduction de section(par traction-torsion), dits aciers a haute adherence de type II. Ce typed’acier a une limite d’elasticite garantie de 500MPa et un allongementa la rupture de 12%.
 4. Les aciers lamines a chaud par trefilage (forte reduction de section), for-tement ecrouis, utilises pour fabriquer les treillis soudes et fils sur bobines.Ce type d’acier a une limite d’elasticite garantie de 500MPa et un allon-gement a la rupture de 8%.
 On pourra retenir que l’action de l’ecrouissage est d’augmenter la limite d’elasticiteen faisant disparaıtre le palier de plasticite, et de diminuer l’allongement ala rupture (plus fragile). Les quatre types d’acier ont le meme comporte-ment elastique, donc un meme module de Young de Es = 210 000MPa. Ladeformation a la limite elastique est voisine de 0.2%, en fonction de la valeurde la limite d’elasticite.
 OG 2004
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 Fig. 9 : Diagrammes contrainte-deformation d’essais de traction sur lesdifferents types d’acier d’armature.
 2.2.2 Sous quelle forme ?
 Les barres On trouve des barres de longueur variant de 6.00 m a 12.00m,lisses ou a haute adherence, pour les diametres normalises suivants (en mm) :
 5 - 6 - 8 - 10 - 12 - 14 - 16 - 20 - 25 - 32 - 40
 Le tableau de la Figure 10 aide a choisir le diametre et le nombre de barres amettre en place pour une largeur de section de beton donnee.
 Les fils Les armatures sous forme de fils sont stockees sur des bobines. Les filsservent principalement a la realisation de treillis soudes, de cadres, d’epingleset d’etriers en usine de faconnage d’armatures, ou pour le ferraillage d’elementsprefabriques tels que les predalles BA ou BP. On trouve des diametres de 5 a12mm et se sont generalement des aciers a haute adherence.
 Les treillis soudes Les TS sont utilises pour ferrailler rapidement des elementsplans, tels que les voiles, dalles et dallages. Ils sont disponibles en rouleauxou en panneaux et sont composes d’aciers a haute adherence. L’associationtechnique pour le developpement et l’emploi du TS (ADETS) propose 5 treillisantifissuration et 11 treillis de structure standards (voir Figure 11). On peutimaginer de faire fabriquer un TS special si aucun des TS standards proposes parl’ADETS ne correspond (reserve a des gros chantiers pour de grandes quantites).
 2.2.3 Modelisation du comportement
 On notera qu’un seul modele est utilise pour decrire le comportement des quatretypes d’acier, ce modele etant fonction de la limite d’elasticite garantie fe.
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 Fig. 10: Section en cm2 de 1 a 20 armatures de diametre φ en mm.
 Modele de calcul a l’ELS Comme le beton, a l’ELS on suppose que lesaciers travaillent dans le domaine elastique. On utilise donc la loi de Hookede l’elasticite. On adopte une valeur du module de Young forfaitaire Es =200 000 MPa.
 Modele de calcul a l’ELU Le comportement des aciers pour les calculs al’ELU verifie une loi de type elasto-plastique parfait, comme decrit sur le dia-gramme contrainte-deformation de la Figure 12 (A.4.3,2), ou la valeur de calculde la limite d’elasticite garantie fsu est definie par :
 fsu =fe
 γs.
 et γs est un coefficient de securite partiel qui vaut 1.15 sauf pour les combinai-sons accidentelles ou il vaut 1.
 2.2.4 Faconnage des aciers
 Afin de ne pas trop plastifier les aciers, il convient d’adopter des mandrins defaconnage dont les diametres ne soient pas trop petits. On admet qu’un cadre,un etrier ou une epingle soit plus plastifie au niveau des coudes que les ancragesd’une barre longitudinale.
 Les ancrages courbes Les rayons de courbure R des ancrages courbes debarres longitudinales doivent verifier :
 {R ≥ 3φ pour un rond lisse de diametre φ
 R ≥ 5.5φ pour un HA de diametre φ
 OG 2004
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 Fig. 11: Treillis Soudes standards distribues par l’ADETS.
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 Fig. 12: Diagramme contrainte-deformation de calcul de l’acier a l’ELU.
 Le rayon de courbure etant defini sur la fibre moyenne de la barre, le diametredu mandrin a utiliser est D = 2R− φ.
 Les cadres, epingles et etriers Pour les cadres, etriers et epingles, les rayonsde courbures r sont :
 {r ≥ 2φ pour un rond lisse de diametre φ
 r ≥ 3φ pour un HA de diametre φ
 La Figure 13 permet de calculer les longueurs developpees des cadres, etriers etepingles en acier a haute adherence, definis a partir de leurs cotes d’encombre-ment a et b.
 Fig. 13: Longueur developpee des cadres, etriers et epingles.
 2.3 L’adherence acier-beton
 Comme nous venons de le voir, le comportement de l’acier est tres bien connuet celui du beton est bien connu. Le beton arme etant une structure composite- beton et acier - il est necessaire de bien connaıtre aussi le comportement de
 OG 2004

Page 26
                        

26 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 l’interface entre les deux materiaux. L’objectif de l’etude est :- de bien connaıtre les differents parametres qui influencent le comportementde l’interface (fc28 , HA, rond lisse, ?),- de justifier une des hypotheses importantes des calculs en beton arme, a savoirqu’il n’y a pas de glissement des barres d’acier (εb = εs).
 2.3.1 Aspect experimental
 L’adherence de l’acier et du beton peut etre mesuree sur un essai d’arrachement,dont le principe est presente sur la Figure 14.
 Fig. 14 : Principe du dispositif experimental pour realiser un essai d’arrache-ment.
 A partir de ces essais, on obtient des courbes reliant le deplacement ∆s
 du bout de l’acier a l’effort de traction applique F . La Figure 15 donne unexemple de courbes obtenues, pour un HA et un rond lisse de meme diametreφ = 14mm.
 Fig. 15 : Courbes caracteristiques obtenues pour des essais d’arrachement surun acier HA et un rond lisse.
 Ces essais permettent de mettre en evidence l’influence :- de la longueur ancree,

Page 27
                        

2.3 L’adherence acier-beton 27
 - du type d’acier (HA et rond lisse, comme on le voit clairement d’apres lescourbes de l’essai ci-dessus),- de la qualite du beton,et ainsi de determiner la valeur de la contrainte d’adherence en fonction desconditions de l’essai.On observe plusieurs types de rupture :- rupture par traction de l’acier (ancrage parfait),- glissement de la barre dans le beton,- destruction du beton par arrachement d’un cone de beton.On definit un bon ancrage comme un ancrage ou lorsque la barre commence aglisser celle-ci vient d’atteindre la limite d’elasticite (εs ≥ εe ou F/As ≥ fe)
 2.3.2 Approche theorique
 L’action du beton sur la barre peut-etre remplacee par une contrainte normale(serrage) et une contrainte tangentielle (adherence). Si par ailleurs on supposeque cette contrainte d’adherence τs est constante le long de la barre, on ob-tient la modelisation presentee sur la Figure 16. Si il n’y a pas de glissement,
 Fig. 16 : Modelisation d’un essai d’arrachement : la barre dans le beton, labarre isolee avec les contraintes resultantes de l’action du beton, l’effort dansla barre.
 l’equilibre selon x conduit a l’equation :
 Fext =∫ xB
 xA
 τs u dx = τs u lAB,
 ou u est le perimetre utile de la barre et lAB la longueur de l’ancrage.
 2.3.3 Ancrage rectiligne
 On definit la longueur de scellement droit ls comme la longueur a mettre enœuvre pour avoir un bon ancrage droit. Le bon ancrage etant un ancrage pour
 OG 2004
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 Fig. 17: Evolution de la longueur de scellement droit en fonction de fcj .
 lequel le glissement a lieu au moment ou le comportement de la barre entre dansle domaine plastique, on a : Fext = As fe au moment ou la barre commence aglisser. En notant que lAB = ls, u = π φ et As = πφ2/4, on obtient :
 ls =φfe
 4τs.
 Dans la pratique les calculs d’ancrage sont realises a l’ELU et la valeur de lacontrainte d’adherence est donnee de facon forfaitaire (A.6.1,21) par :
 τsu = 0.6ψ2sftj ,
 ou le coefficient de scellement ψs vaut 1 pour des ronds lisses et 1.5 pour desaciers HA. On retiendra que la longueur de scellement droit ls depend du typed’acier (via fe et ψs) et de la qualite du beton (via ftj ).
 Le BAEL propose d’adopter les valeurs forfaitaires suivantes (A.6.1,22, deconseille) :
 ls =
 {40φ pour un HA feE40050φ pour un HA feE500 ou un rond lisse
 Pour des aciers HA, on utilisera le tableau ci-dessous pour calculer la longueurde scellement droit ls ou la Figure 17.
 fcj [MPa] 20 25 30 35 40 45 50 55 60
 fe E 400 ls/Φl = 41 35 31 27 25 22 21 19 18
 fe E 500 ls/Φl = 51 44 39 34 31 28 26 24 22
 Chaque barre d’un paquet de barres sera ancree individuellement. Pour ancrerles barres d’un paquet de deux barres il faudra prevoir 2× ls et pour un paquetde trois barres (2 + 1.5)× ls, puisque la troisieme barre a un perimetre utile deseulement 2πφ/3.
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 2.3.4 Ancrage courbe
 Par manque de place, comme aux appuis de rives par exemple, on est obliged’avoir recourt a des ancrages courbes afin de diminuer la longueur d’encom-brement de l’ancrage. On pourrait aussi penser au gain d’acier, mais celui-ci estplus faible que le cout de la main d’œuvre necessaire au faconnage de l’ancrage.Donc, quand il n’y a pas de probleme pour placer un ancrage droit, c’est cettesolution qu’il faut adopter.
 Un ancrage courbe est compose de deux parties droites AB et CD de lon-gueurs µ et λ, respectivement, et d’une partie courbe BC de rayon de courbureR et d’angle θ (voir Figure 18).
 Fig. 18: Definition d’un ancrage courbe.
 Efforts repris par les parties droites Par analogie a la partie precedente, onen deduit que FA − FB = µπφτsu et FC − FD = FC = µπφτsu. FD = 0 carau bout le l’ancrage l’effort est nul.
 Effort repris par la partie courbe On s’interesse ici a l’effort repris par lapartie courbe. Pour cela, isolons un troncon elementaire d’ancrage dθ, commeindique sur la Figure 19.
 On distingue :- F l’effort axial dans l’armature au point N ,- F + dF l’effort axial au point M ,- dT et dN les efforts de contact entre l’armature et le beton, tels que dT =ϕdN , ou ϕ est le coefficient de frottement acier-beton (ϕ ≈ 0.4),- dA l’action due a l’adherence le long de ds = R d θ, soit dA = τsuπφR d θ ensupposant que la contrainte d’adherence est constante le long de l’ancrage.
 L’equilibre du troncon elementaire conduit aux deux equations suivantes en
 OG 2004
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 Fig. 19: Equilibre d’un troncon elementaire d’un ancrage courbe.
 projection sur les axes x et y :
 dA + ϕdN + F cosd θ
 2− (F + dF ) cos
 d θ
 2= 0 sur x
 dN − F sind θ
 2− (F + dF ) sin
 d θ
 2= 0 sur y
 Comme d θ est tres petit, on en deduit que cos(d θ/2) ≈ 1, sin(d θ/2) ≈ d θ/2et dF d θ ≈ 0. Les equations de l’equilibre se reduisent a :
 {τsuπφR d θ + ϕdN = dF sur x
 dN = F d θ sur y
 On en deduit une equation differentielle (du premier ordre avec second membre)verifiee par F :
 d F
 d θ− ϕF = τsuπφR
 En integrant cette equation entre les points B et C, nous obtenons :
 FB = αFC + β τsuπφR
 ou
 α = expϕθ et β =expϕθ − 1
 ϕ
 qui permet de calculer l’effort repris pas la partie courbe de l’ancrage de rayonde courbure R et d’angle θ.
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 Effort total de l’ancrage courbe L’effort total repris par l’ancrage courbevaut donc :
 F = FA = α πφτsuλ + βπφτsuR + πφτsuµ.
 Si cet ancrage est un bon ancrage, on doit avoir F = FA = πφ2fe/4, d’ou laformule permettant de calculer les dimensions d’un ancrage courbes λ, µ, R etθ :
 αλ + βR + µ =φfe
 4τsu= ls,
 ou ls est la longueur de scellement droit de l’ancrage droit equivalent. On neconfondra pas ls a la longueur developpee de l’ancrage courbe ld donnee par :
 ld = µ + λ + Rθ =
 {µ + λ + 5.5φ pour un HAµ + λ + 3φ pour un rond lisse
 Le BAEL propose d’adopter le crochet normal a 180◦ (A.6.1,253) de longueurd’encombrement de l’ancrage la = 0.4ls pour des aciers HA (voir Figure 20).
 Fig. 20: Definition de l’ancrage normal (A.6.1,253).
 Pour un HA feE500 et un Beton B20, la longueur d’ancrage droit equivalentpour ce crochet est la = 56φ, ce qui est legerement superieure a ls = 51φ pourune longueur developpee de seulement ld = 34φ.
 2.3.5 Poussee au vide
 Il convient d’adopter un mode constructif qui permette d’eviter tout desordreengendre par la poussee au vide des armatures (A.7.4). On adoptera les dispo-sitions presentees sur la Figure 21.
 OG 2004
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 Fig. 21 : Dispositions constructives a mettre en œuvre pour se premunir desdesordres dus a la poussee au vide.
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 3 Dispositions constructives diverses
 3.1 Protection des armatures
 Afin d’eviter les problemes de corrosion des aciers, il convient de les enroberpar une epaisseur de beton suffisante. Cette epaisseur, l’enrobage, depend desconditions d’exposition de l’ouvrage. On adoptera les valeurs suivantes (A.7.1) :- 5 cm : pour les ouvrages exposes a la mer, aux embruns ou aux atmospherestres agressives (industries chimiques),- 3 cm : pour les parois soumises a des actions agressives ou a des intemperiesou des condensations,- 1 cm : pour des parois situees dans un local couvert et clos et qui ne seraientpas exposees aux condensations.En outre, l’enrobage de chaque armature est au moins egale a son diametre sielle est isolee ou a la largeur du paquet dont elle fait partie (A.7.2,4), commeindique sur la Figure 22.Afin de permettre le passage de l’aiguille vibrante, il convient de laisser desespacements d’au moins 5 cm (A.7.2,8).
 Fig. 22: Protection des armatures et conditions de betonnage correct.
 3.2 Possibilites de betonnage correct
 3.2.1 Diametre maximal des aciers
 Aciers longitudinaux Pour les dalles et voiles d’epaisseur h, afin d’ameliorerl’adherence acier-beton, on limite le diametre des aciers longitudinaux a :
 φl ≤h
 10.
 Aciers transversaux Pour les poutres de hauteur h on limite le diametre desaciers transversaux a :
 φt ≤ Min(h
 35, φl ,
 b0
 10),
 ou b0 est la largeur de l’ame.
 OG 2004

Page 34
                        

34 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 3.2.2 Espacement minimum
 La Figure 23 permet de determiner le nombre maximum de fils d’armatures d’undiametre donne en fonction de la largeur de la poutre.
 Fig. 23: Nombre de barres en fonction de la largeur de beton.
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 4 Dimensionnement des sections en flexion simple
 4.1 Generalites
 4.1.1 Domaine d’application
 Un element est soumis a de la flexion simple si les sollicitations se reduisenta un moment flechissant Mz et un effort tranchant Vy. Si l’effort normal Nx
 n’est pas nul, alors on parle de flexion composee (voir la partie 11). En betonarme on distingue l’action du moment flechissant qui conduit au dimensionne-ment des aciers longitudinaux de l’action de l’effort tranchant qui concerne ledimensionnement des aciers transversaux (cadres, epingles ou etriers). Ces deuxcalculs sont menes separement, et dans cette partie on se limitera aux calculsrelatifs au moment flechissant. La partie 5 traitera des calculs relatifs a l’efforttranchant.Les elements d’une structure soumis a de la flexion simple sont principalementles poutres, qu’elles soient isostatiques ou continues. Pour une poutre iso-statique, le calcul des sollicitations Mz et Vy est simple et il est conduit enutilisant les methodes de la resistance de materiaux (RdM). Pour une poutrecontinue, l’hyperstaticite rend les calculs plus compliques et le BAEL proposedeux methodes qui permettent d’evaluer les sollicitations dans les poutres conti-nues en beton arme. Ces deux methodes sont presentees dans la partie 7 ainsique la construction de l’epure d’arret de barres a partir de la connaissance dela courbe enveloppe du moment flechissant.Ce qui suit est limite au calcul des sections rectangulaires et en T sans aciercomprime. Pour ce qui est des sections en T on se reportera au paragraphe 4.4.S’il apparaıt necessaire de placer des aciers comprimes dans une section debeton, c’est que son coffrage est mal dimensionne et il est preferable pour desraisons economiques, mais aussi de fonctionnement, de le modifier.
 4.1.2 Portees des poutres
 En beton arme, la portee des poutres a prendre en compte est (voir Figure 24) :- la portee entr’axe d’appuis lorsqu’il y a des appareils d’appui ou que la poutrerepose sur des voiles en maconnerie,- la portee entre nus d’appuis lorsque les appuis sont en beton arme (poutreprincipale, poteau ou voile).
 4.2 Flexion simple a l’ELU
 4.2.1 Hypotheses
 Les principales hypotheses du calcul des sections en BA soumises a de la flexionsimple aux ELU sont les suivantes :X les sections planes restent planes,X il n’y a pas de glissement a l’interface beton-armatures,X le beton tendu est neglige,X l’aire des aciers n’est pas deduite de celle du beton,X l’aire des aciers est concentree en son centre de gravite,X le comportement de l’acier est defini par le diagramme contrainte-deformation
 OG 2004

Page 36
                        

36 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 Fig. 24 : Definition de la portee d’une poutre selon qu’elle repose sur desappareils d’appuis, des elements en maconnerie ou en beton arme.
 de calcul de la Figure 12.X pour le comportement du beton, on adoptera le diagramme rectangulaire sim-plifie (car la section n’est que partiellement comprimee) , defini sur la Figure 25,ou la contrainte de calcul a l’ELU du beton est donnee par :
 fbu =0.85fcj
 θγb
 ,
 avec- fcj la resistance caracteristique requise en compression a j jours du beton,- θ un coefficient qui tient compte de la duree d’application des charges.- γb = 1.5 dans les cas courants.
 Fig. 25 : Definition des diagrammes contrainte-deformation parabole-rectangleFigure (8) et rectangulaire simplifie dans la section de beton comprime
 4.2.2 Notations
 Pour les calculs aux ELU, on utilise les notations de la Figure 26, ou:X b et h sont la largeur et la hauteur de la section de beton.X As est la section d’acier, dont le centre de gravite est positionne a d de la
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 fibre la plus comprimee du coffrage.X yu est la position de l’axe neutre par rapport a la fibre la plus comprimee ducoffrage.X σst est la valeur de la contrainte de calcul des aciers, limitee a fsu.
 Fig. 26: Notations utilisees pour les calculs de flexion simple a l’ELU.
 4.2.3 Droites de deformation - Pivots
 Pour les calculs a l’ELU, on suppose qu’un point de la droite de deformationdans la section est fixe. Ce point s’appelle le pivot. Soit il correspond a ladeformation limite de traction dans les aciers εst = 10 ◦/◦◦ : c’est le Pivot A, soitil correspond a la deformation limite en compression du beton εbcmax = 3.5 ◦/◦◦ :c’est le Pivot B. Toutes les droites de deformation comprises entre la droite(Pivot A, εbcmax = 0) et (εst = 0 ◦/◦◦ , Pivot B) sont possibles, comme lemontre la Figure 27. Le bon fonctionnement de la section de Beton Arme sesitue aux alentours de la droite AB, car les deux materiaux - acier et beton -travaillent au mieux.
 Fig. 27 : Definitions des differentes droites de deformation possibles en flexionsimple a l’ELU et des Pivots.
 OG 2004
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 4.2.4 Equations de l’equilibre
 L’equilibre de la section vis a vis de l’effort normal et du moment flechissantconduit aux deux equations suivantes :
 selon N : Nu = 0.8byufbu −Asσst = 0selon M : Mu = 0.8byufbu(d− 0.4yu) en y = −(d− yu)
 = Asσst(d− 0.4yu) en y = 0.6yu
 = 0.8byufbu0.6yu + Asσst(d− yu) en y = 0
 4.2.5 Compatibilite des deformations
 L’hypothese de continuite des deformations dans la section (pas de glissementdes armatures par rapport au beton) conduit a l’equation suivante :
 εbcmax
 yu=
 εst
 d− yu,
 d’ou si la droite de deformation passe par le pivot A, la deformation maximaledu beton comprime vaut :
 Pivot A: εbcmax =yu
 d− yu10 ◦/◦◦,
 et si la droite de deformation passe par le pivot B, la deformation des aciersvaut :
 Pivot B: εst =d− yu
 yu3.5 ◦/◦◦.
 4.2.6 Adimensionnement :
 On definit les quantites adimensionnees suivantes : αu =yu
 dla hauteur reduite
 et µu =Mu
 bd2fbule moment ultime reduit.
 Il vient d’apres les equations de l’equilibre :
 µu = 0.8αu(1− 0.4αu).
 La hauteur reduite est solution de l’equation du second degres precedente :
 αu = 1.25(1−√
 1− 2µu).
 4.2.7 Calcul des sections d’acier
 Dans la phase de calcul des aciers, les inconnues sont : As, σst, d et yu.Afin d’eliminer une inconnue, on fait l’hypothese complementaire d ≈ 0.9h.On calcule le moment ultime reduit µu, puis αu. Le Pivot et la contrainte dansles aciers σst sont determines a partir de l’abaque de la Figure 28, en fonctionde la valeur de αu.

Page 39
                        

4.3 Flexion simple a l’ELS 39
 Fig. 28 : Valeurs de αu, du pivot et des la contrainte dans les aciers tendus σst
 en fonction de la valeur du moment ultime reduit µu.
 La section d’acier est ensuite obtenue par :
 As =Mu
 σstd(1− 0.4αu).
 Apres ce calcul, il est bon de calculer la valeur exacte de d en fonction duferraillage mis en place et de verifier qu’elle est superieure a 0.9h, ce qui vadans le sens de la securite. On peut eventuellement iterer afin d’optimiser leferraillage.
 4.2.8 Pre-dimensionnement
 Pour un pre-dimensionnement rapide de la hauteur du coffrage, on se place surla droite de deformation AB (µu ≈ 0.2), d’ou
 bd2 ≈Mu
 0.2fbu
 ,
 avec d ≈ 0.9h et b ≈ 0.3h.
 4.3 Flexion simple a l’ELS
 Ce qui suit est limite au calcul des sections rectangulaires sans acier comprime.L’ELS est dimensionnant par rapport a l’ELU lorsque la fissuration est considereecomme tres prejudiciable a la tenue de l’ouvrage dans le temps (FTP) et parfoislorsqu’elle est prejudiciable (FP). Dans ce dernier cas, on dimensionnera a l’ELUet on verifiera que la section d’acier est suffisante pour l’ELS. En FTP, il fautfaire le calcul de la section d’acier directement a l’ELS.
 4.3.1 Hypotheses
 Les principales hypotheses du calcul des sections en BA soumises a de la flexionsimple aux ELS sont les suivantes :X les sections planes restent planes,X il n’y a pas de glissement a l’interface beton-armatures,X le beton et l’acier sont consideres comme des materiaux elastiques,X le beton tendu est neglige,X l’aire des aciers n’est pas deduite de celle du beton,
 OG 2004
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 X l’aire des aciers est concentree en son centre de gravite,X le coefficient d’equivalence n = Es/Eνj est fixe forfaitairement a n = 15.
 4.3.2 Notations
 Pour les calculs aux ELS, on utilise les notations definies sur la Figure 29, ou:X b et h sont la largeur et la hauteur de la section de beton.X As est la section d’acier, dont le centre de gravite est positionne a d de lafibre la plus comprimee du coffrage.X y1 est la position de l’axe neutre par rapport a la fibre la plus comprimee ducoffrage.X σst = Esεst est la contrainte de calcul des aciers, definie a partir du moduled’Young de l’acier Es et de la deformation dans les aciers εst.X σbcmax = Ebεbcmax est la contrainte de calcul du beton comprime, definie apartir du module d’Young du beton Eb et de la deformation maximale du betoncomprime εbcmax .
 Fig. 29: Notations utilisees pour les calculs en flexion simple a l’ELS.
 4.3.3 Equations de l’equilibre
 L’equilibre de la section vis a vis de l’effort normal et du moment flechissantconduit aux deux equations suivantes :
 selon N : Nser =12by1σbcmax −Asσst = 0
 selon M : Mser =12by1σbcmax(d−
 y1
 3) en y = −(d− y1)
 = Asσst(d−y1
 3) en y =
 23y1
 =13by2
 1σbcmax + Asσst(d− y1) en y = 0
 Notons que les trois expressions du moment flechissant en trois points differentsde la section sont rigoureusement identiques puisque l’effort normal est nul(sollicitation de flexion simple).

Page 41
                        

4.4 Section en T 41
 4.3.4 Compatibilite des deformations
 L’hypothese de continuite des deformations dans la section (pas de glissementdes armatures par rapport au beton) conduit a l’equation suivante entre lesdeformations :
 εbcmax
 y1=
 εst
 d− y1
 L’acier et le beton ayant un comportement elastique, on en deduit une relationentre les contraintes :
 σbcmax
 y1=
 σst
 n(d− y1)
 4.3.5 Contraintes limites dans les materiaux
 L’ELS consiste a verifier que les contraintes maximales dans la section la plussollicitee restent inferieures a des valeurs limites fixees reglementairement. Ondistingue :X l’ELS de compression du beton :
 σbcmax ≤ σbc = 0.6fcj
 X l’ELS d’ouverture de fissures :
 σst ≤ σst
 ouσst = fe si la fissuration est consideree peu prejudiciable (FPP) a la tenue del’ouvrage dans le temps,σst = Min{2fe/3;Max{0.5fe; 110
 √ηftj}} si la fissuration est prejudiciable
 (FP),σst = 0.8Min{2fe/3;Max{0.5fe; 110
 √ηftj}} si la fissuration est tres prejudiciable
 (FTP).Dans ces formules η est un coefficient qui depend du type d’acier : η = 1.6pour des HA > 6mm, η = 1.0 pour des ronds lisses et η = 1.3 pour des HA< 6mm.
 4.3.6 Dimensionnement et verification
 Pour le calcul de la section d’acier (dimensionnement) ou de calcul des contraintesmaximales (verification), on adoptera la demarche presentee dans le tableau dela Figure 30. Pour un calcul rapide, on pourra utiliser l’abaques de la Figure 31.
 4.4 Section en T
 4.4.1 Pourquoi des sections en T ?
 Les poutres en beton arme d’un batiment supportent souvent des dalles. Il estalors loisible de considerer que la dalle supportee par la poutre reprend une partiedes contraintes de compression induites par la flexion de la poutre. Attention,ceci n’est vrai que si la dalle est comprimee, c’est-a-dire si la poutre subit un
 OG 2004
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 Dimensionnement Verification
 Donnees Mser, b, h, fcj , fe Mser, As, b, h, d, fcj , fe
 Inconnues As, y1, σbcmax , σst, d y1, σbcmax , σst
 Equations d ≈ 0.9hcomp. σst = σst
 Resolution M′ser =
 12by1lim
 σbc(d− y1lim/3) y1 solution de
 avec y1lim= d
 nσbc
 nσbc + σst
 12by2
 1 − nAs(d− y1) = 0
 X si Mser ≤ M′ser continuer calcul de :
 X si Mser > M′ser augmenter b
 et/ou h ou placer des aciers com-primes (mauvais)
 I1 =13by3
 1 + nAs(d− y1)2
 on pose α =y1
 dVerifier :
 calcul de µser =nMser
 bd2σstX σbcmax =
 Mser
 I1y1 ≤ σbc
 α solution de X σst =nMser
 I1(d− y1) ≤ σst
 α3 − 3α2 − 6µser(α− 1) = 0section d’acier :
 As =Mser
 σstd(1− α/3)
 Fig. 30 : Etapes du dimensionnement des sections d’acier et de la verificationdes contraintes en flexion simple a l’ELS.
 moment positif. Donc, pour une poutre continue, seule la partie en travee estconcernee et sur appui il faudra considerer une poutre rectangulaire de largeurla largeur de l’ame.Le BAEL (A.4.1,3) definit la largeur du debord a prendre en compte de faconforfaitaire (voir la Figure 32), comme au plus egale a :- le dixieme de la portee de la poutre,- les deux tiers de la distance de la section consideree a l’axe de l’appui le plusproche,- la moitie de la distance entre deux poutres supportant la meme dalle.
 On peut aussi rencontrer des poutres en beton arme de sections en T (ou enI) sur des charpentes industrielles. Dans ce cas, la largeur du debord est donnepar la geometrie de la section de beton.
 4.4.2 Fonctionnement des sections en T
 On utilise les notations definies sur la Figure 33. Que l’on soit a l’ELU ou a l’ELS,la facon de traiter le calcul est identique (en gardant bien sur les hypotheses del’etat limite considere). On traitera donc ici les deux etats limites en parallele.
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 Fig. 31 : Abaques de Dimensionnement et de verification en flexion simple al’ELS.
 OG 2004
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 Fig. 32 : Dimensions des debords a prendre en compte pour le calcul d’unepoutre en T.
 On distinguera deux cas, selon que l’axe neutre est compris dans la table decompression ou non :X L’axe neutre est dans la table de compression. On a donc yu ≤ h1 (ouy1 ≤ h1 a l’ELS). Le beton tendu etant neglige, la poutre en T se calculeexactement comme une poutre rectangulaire de largeur b, a l’ELU ou a l’ELS.X L’axe neutre est sous la table de compression. On a donc yu > h1 (ouy1 > h1 a l’ELS). Une partie de la contrainte normale est reprise par la tablede compression de largeur b, l’autre par une partie de l’ame de largeur b0 et dehauteur 0.8yu − h1 a l’ELU (y1 − h1 a l’ELS).
 Fig. 33: Notations utilisees pour le calcul d’une poutre en T.
 Determination a posteriori C’est le calcul recommande. En effet dans 99%des cas, une poutre en T se calcule comme une poutre rectangulaire. On feradonc le calcul de la poutre en T comme si c’etait une poutre rectangulaire de
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 largeur b. On verifiera a posteriori que yu ≤ h1 (ou y1 ≤ h1 a l’ELS). Si cettecondition n’est pas verifiee, il faut refaire le calcul avec les hypotheses d’unepoutre en T (voir plus loin).
 Determination a priori Ce n’est pas le calcul recommande, pour les raisonsdonnees plus haut. On calculera en preambule le moment resistant de la tabledefini comme le moment que peut reprendre la table si elle est entierementcomprimee (0.8yu = h1 a l’ELU ou y1 = h1 a l’ELS). Ce moment vaut :
 Mtu = bh1fbu(d− h1
 2) a l’ELU
 Mtser = bh1
 2σbc(d− h1
 3) a l’ELS
 4.4.3 Calcul des vrais sections en T
 Avant d’entamer ce calcul on regardera s’il n’est pas possible de modifier lecoffrage de la poutre (h et/ou h1) de telle sorte que l’axe neutre se retrouvedans la table de compression. C’est de loin la meilleure solution, car si l’axeneutre est en dessous de la table, cela veut dire que la poutre risque de ne pasverifier les conditions de fleches maximales.
 A l’ELU Les calculs a l’ELU sont conduits en soustrayant au moment flechissanta reprendre Mu le moment flechissant repris par les debords du hourdis Mutable,comme indique sur la Figure 34. On se ramene donc au calcul de deux sectionsrectangulaires, l’une de largeur b− b0 et l’autre de largeur b0.
 Fig. 34 : Principe du calcul de la section d’acier pour une poutre en T a l’ELU :le moment ultime est repris d’une part par les debords de la table et d’autrepart par la partie de l’ame au dessus de l’axe neutre.
 Les etapes du calcul sont les suivantes :
 1. calcul de la part de moment repris par les debords de la table :Mutable = (b− b0)h1fbu(d− h1/2).
 2. calcul de la part de moment que doit reprendre l’ame :Muame = Mu −Mutable.
 3. calcul classique de la section d’acier a prevoir pour reprendre Muame (cal-cul du moment ultime reduit µu, de αu et de σst).
 OG 2004

Page 46
                        

46 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 4. calcul de la section d’acier a mettre en place As = Aame + Atable, avec
 Atable =Mutable
 σst(d− h1/2)et Aame =
 Mu −Mutable
 σstd(1− 0.4αu)
 A l’ELS A l’ELS le probleme est un peu plus complexe puisque les contraintesdans le beton varient lineairement. Ainsi, on ne peut pas connaıtre a priorila valeur de la resultante du beton comprime qui depend de la position del’axe neutre y1. Pour resoudre ce probleme, on decompose la resultante descontraintes de compression du beton en deux resultantes fictives : Nbc1 et Nbc2
 comme indique sur la Figure 35. Nbc1 est la resultante de la poutre fictiverectangulaire equivalente et Nbc2 est la partie reprise par le beton fictif sous latable de compression. En notant K la pente de la droite des contraintes dansla section σ(y) = Ky, on a :
 Nbc1 =12Kby2
 1 s’appliquant en23y1
 Nbc2 =12K(b− b0)(y1 − h1)2 s’appliquant en
 23(y1 − h1)
 Les equations de l’equilibre s’ecrivent alors :
 Nbc1 −Nbc2 −Asσst = 0 selon N
 23y1Nbc1 − 2
 3(y1 − h1)Nbc2 + (d− y1)Asσst = Mser selon M sur l’AN
 De plus, comme pour le calcul d’un section rectangulaire, on adoptera σst = σst
 pour minimiser la section d’acier. Comme pour les sections rectangulaires,l’equation de compatibilite des deformations fournit une equation supplementairereliant les contrainte via la pente K de la droite des contraintes σst = nK(d−y1)et σbcmax = Ky1. On a donc trois inconnues y1, σbcmax et As pour troisequations, et on peut resoudre ce systeme. On prendra garde de verifier en finde calcul que σbcmax ≤ σbc = 0.6fcj .
 Fig. 35 : Principe du calcul de la section d’acier pour une poutre en T a l’ELS :la resultante des contraintes de compression est calculee comme la difference descontraintes s’appliquant sur une surface b × y1 en 2y1/3 et celles s’appliquantsur une surface (b− b0)× (y1 − h1) en 2(y1 − h1)/3.
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 4.5 Condition de non fragilite
 La condition de non fragilite conduit a placer une section minimum d’armaturestendues pour une dimension de coffrage donnee. Une section de beton arme estconsideree comme non fragile si le moment flechissant entraınant la fissurationde la section de beton conduit a une contrainte dans les aciers au plus egale aleur limite d’elasticite garantie (A.4.2). On evalue la sollicitation de fissurationen considerant la section de beton seul soumise a une contrainte normal variantde facon lineaire sur toute la section et en limitant les contraintes de tractiona ftj .En flexion simple, pour une poutre rectangulaire de dimension b×h, la contraintemaximale de traction vaut :
 σbtmax = σb(h
 2) = −Mfiss
 Ib
 h
 2= −ftj ,
 ou Ib = bh3/12 est le moment quadratique de la section de beton non armenon fissure. On en deduit :
 Mfiss =ftjbh
 2
 6.
 La condition de non fragilite suppose que lorsque la section de beton arme estsoumise a Mfiss, alors la contrainte dans les aciers vaut au plus fe, soit commele moment dans la section est egale a :
 M = Asfezb,
 on obtient la relation suivante donnant la section minimale d’acier verifiant lacondition de non fragilite :
 ftjbh2
 6= Aminfezb.
 Si, de plus, on suppose que zb ≈ 0.9d ≈ 0.92h, la condition de non fragilites’ecrit (A.4.2,2) :
 Amin
 bd= 0.23
 ftj
 fe.
 4.6 Choix du dimensionnement
 Le choix entre ELU et ELS pour dimensionner la section d’acier depend du typede fissuration, comme indique sur la Figure 36.
 Type de fissurationFissuration PeuPrejudiciable
 FissurationPrejudiciable
 Fissuration TresPrejudiciable
 Dimensionnement ELU ELU (ou ELS) ELS
 Verification ELS ELS (ou ELU) inutile
 Fig. 36: Choix de l’etat limite dimensionnant.
 OG 2004
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 5 Sollicitation d’effort tranchant
 5.1 Dimensionnement des sections sous sollicitation d’effort tran-chant (A.5.1,2)
 Tous les calculs sont menes a l’ELU.
 5.1.1 Contrainte tangente conventionnelle (A.5.1,1)
 La contrainte tangente conventionnelle utilisee pour les calculs relatifs a l’efforttranchant est definie par :
 τu =Vu
 b0d,
 ou Vu est l’effort tranchant a l’ELU dans la section, b0 la largeur de l’ame etd ≈ 0.9h la position des aciers tendus.
 5.1.2 ELU des armatures d’ame (A.5.1,23)
 Le rapport de la section At sur l’espacement st des armatures transversales doitverifier l’inegalite suivante:
 At
 b0st≥ γs(τu − 0.3ftjk)
 0.9fe(cosα + sin α),
 ouX b0 est la largeur de l’ame,X fe est la limite d’elasticite garantie des armatures transversales,X γs le coefficient de securite partiel sur les armatures (en general γs = 1.15),X α est l’angle d’inclinaison des armatures transversales (α = 90◦ si elles sontdroites),X ftj est la resistance caracteristique du beton a la traction a j jours,X k est un coefficient qui vaut: - k = 1 en flexion simple,- k = 1 + 3σcm/fcj en flexion composee avec compression (σcm contraintemoyenne),- k = 1−10σtm/fcj en flexion composee avec traction (σtm contrainte moyenne),- k = 0 si la fissuration est consideree tres prejudiciable ou si il y a une reprisede betonnage non traites,- k ≤ 1 si la reprise de betonnage est munie d’indentations dont la saillie atteintau moins 5mm.
 En flexion simple, on utilise souvent la formule simplifiee (armatures droites,participation du beton en traction negligee) :
 At
 st≥ VU
 0.9dfsu=
 VU
 zbfsu,
 5.1.3 ELU du beton de l’ame (A.5.1,21)
 La contrainte tangente conventionnelle τu doit verifier :- dans le cas ou les armatures sont droites :
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 en FPP : τu ≤ Min{0.2fcj
 γb; 5 MPa}
 en FP et FTP : τu ≤ Min{0.15fcj
 γb; 4 MPa}
 - dans le cas ou les armatures sont inclinees a 45◦ :
 τu ≤ Min{0.27fcj
 γb; 7 MPa}
 Si les armatures sont disposees de facon intermediaire (45◦ < α < 90◦), il estloisible de proceder a une interpolation lineaire pour fixer la valeur de τu.
 5.1.4 Dispositions constructives
 Pourcentage minimal d’armatures transversales (A.5.1,22)
 Il faut verifier : st ≤ Min{0.9d; 40 cm} etAtfe
 b0st≥ 0.4MPa.
 Diametre des aciers transversaux (A.7.2,2)
 Il faut verifier : φt ≤ Min{φl;h
 35;b0
 10}.
 5.1.5 Justification des sections d’appuis (A.5.1,3)
 Appui de riveEffort de traction dans l’armature inferieure :On doit prolonger les armatures inferieures au dela du bord de l’appui et yancrer une sections d’armatures longitudinales suffisantes pour equilibrer l’efforttranchant sur l’appui Vu0, soit :
 Ast ancree ≥ Vu0/fsu
 Ancrage des armatures inferieures :On doit determiner le type d’ancrage des armatures inferieures (droit ou parcrochet). Pour cela, on calcule la longueur de l’ancrage droit necessaire
 l = Vu0/(nsπφτsu)
 ou ns est le nombre de barres ancrees. Si l ≤ a alors un ancrage droit est suffi-sant, sinon il faut prevoir des crochets (voir la Figure 37 pour la definition de a).
 Dimension de l’appui :La contrainte de compression dans la bielle doit verifier :
 σbc =2Vu0
 ab0≤ 0.8
 fcj
 γb
 ,
 ou la grandeur a est definie sur la Figure ??.Appui intermediaireAncrage et bielle d’appui :
 Il convient d’ancrer une section Ast ≥ (Vu +Mu
 0.9d)/fsu (a verifier de chaque
 cote de l’appui ; Mu en valeur algebrique)
 OG 2004
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 Fig. 37 : Definition de la largeur a de la bielle de compression au niveau d’unappui.
 Pour la contrainte de compression, il faut effectuer la meme verification quepour un appui simple mais de chaque cote de l’appui (Vu a gauche et a droitede l’appui).Surface de l’appui :Si Ru est la reaction totale d’appui, il faut verifier :
 Ru
 section d’appui≤ 1.3fcj
 γb
 .
 5.1.6 Repartition des armatures transversales
 Pour determiner la section d’acier transversale et l’espacement des cadres, ilfaut proceder de la maniere suivante (voir Figure 38) :
 • Pour des raisons de mise en œuvre, les espacements st sont choisis dansla suite de Caquot (non obligatoire, conseille) :
 7 - 8 - 9 - 10 - 11 - 13 - 16 - 20 - 25 - 35 - 40
 • On se fixe la valeur de la section d’armature transversale At, ce qui revientdans les faits a choisir le diametre des armatures transversales (avec φt ≈φl/3 < Min{h/35, b0/10, φl}). Pour des facilites de mise en œuvre, onplacera des cadres identiques sur toute la travee.
 • On determine l’espacement st0 = zbfsuAt/Vu sur l’appui, et le premiercadre est place a st0/2 du nu de l’appui.
 • On determine la repartition des armatures transversales suivantes de facona avoir un effort tranchant resistant VuR(x) qui enveloppe la courbe del’effort tranchant a reprendre Vu(x). Pour cela, on peut proceder graphi-quement sur le diagramme de l’effort tranchant en reportant les valeursdes efforts tranchants resistants VuRi = zbfsuAt/sti pour les differentsespacements sti de la suite de Caquot superieurs a st0 . On repete autantde fois que necessaire l’espacement sti , jusqu’a pouvoir adopter l’espa-cement suivant sti+1 dans la suite de Caquot (voir exemple ci-dessous).On doit par ailleurs verifie que l’espacement maximal reste inferieur aMin{0.9d; 40cm; Atfe/(0.4b0)}.
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 Fig. 38 : Exemple de trace de la repartition des cadres dans une poutre enfonction de la courbe enveloppe de l’effort tranchant.
 • Pour une travee, la cotation de l’espacement des cadres se fait a partirdes deux nus d’appui, ce qui permet de ne pas cote l’espacement centralqui, a priori, peut ne pas comporter un nombre entier de centimetres.
 5.2 Verifications diverses liees a l’existence de l’effort tranchant
 5.2.1 Entraınement des armatures (A.6.1,3)
 La brusque variation de la contrainte de cisaillement longitudinal au niveaude l’armature tendue peut conduire a un glissement de la barre par rapportau beton. Il convient donc de s’assurer que l’effort tranchant resultant Vu
 est equilibre par l’adherence se developpant au contact acier-beton pour lesdifferentes armatures isolees ou paquets d’armatures.
 Chaque armature isolee (ou paquet d’armatures) d’aire Asi et de perimetreutile ui reprend une fraction Asi/As de l’effort tranchant, avec As la sectiontotale des aciers longitudinaux tendus. L’effort normal dans l’armature i vautdonc :
 Nsti =Asi
 AsVu.
 Cet effort de traction Nsti doit etre equilibre par la contrainte d’adherenced’entraınement τse entre l’armature et le beton sur une longueur zb (hypothese
 OG 2004
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 du fonctionnement selon un treillis de Ritter-Morsch), soit :
 τsezbui =Asi
 AsVu,
 ou le perimetre utile ui est defini sur la Figure 39.
 Fig. 39: Definition du perimetre utile d’un paquet de barres.
 Il faut verifier pour chaque paquet de barres que la contrainte d’adherence τse
 reste inferieure a la valeur limite ultime τse,u (A.6.1,3):
 τse =Vu
 0.9dui
 Asi
 As≤ τse,u = Ψsftj , avec
 - Ψs = 1 pour les ronds lisses,- Ψs = 1.5 pour les aciers HA.
 5.2.2 Decalage de la courbe du moment flechissant (A.4.1,5)
 La regle du decalage tient compte de l’inclinaison a ≈ 45◦ des bielles de betoncomprimee : l’effort de traction Ns dans les aciers est constant sur une longueurzb (fonctionnement simplifie selon un treillis de Ritter-Morsch comme decrit surla Figure 40). Par consequent, l’effort agissant dans l’armature doit etre evalueen prenant en compte le moment flechissant agissant a une distance zb de lasection consideree.
 Fig. 40 : Fonctionnement de la section de beton arme selon un treillis deRitter-Morsch.
 Pour tenir compte de ce decalage, le BAEL propose de decaler horizontalementde 0.8h (zb ≈ 0.9d et d ≈ 0.9h) dans le sens defavorable la courbe des mo-ments flechissants, ce qui revient a rallonger de 0.8h les deux cotes des acierslongitudinaux.
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 5.3 Regles des coutures generalisees (A.5.3)
 5.3.1 Regle generalisee
 Tout plan soumis a un effort de cisaillement doit etre traverse par des armaturesde couture totalement ancrees de part et d’autre de ce plan, faisant un angled’au moins 45◦ avec lui et inclinees en sens inverse de la direction probable desfissures du beton. Si les actions tangentes sont susceptibles de changer de sens,les armatures de couture doivent etre normales au plan sur lequel s’exercent lesactions.
 5.3.2 Section d’acier de couture
 Considerons un element d’aire dP = p.dx du plan [P ], de largeur dx et de pro-fondeur p, situe entre deux fissures et traverse par une armature de couture. Leplan [P ] est suppose soumis a un effort de cisaillement g par unite de longueuret a une contrainte uniforme de compression (ou traction) σu perpendiculaire-ment a [P ] (voir Figure 41).L’element d’aire dP est donc soumis aux efforts suivants :- un effort de cisaillement g.dx contenu dans [P ],- un effort de compression p.dx.σu normal a[P ],- un effort de compression dFbc incline de β par rapport a [P ] provenant desbielles de beton comprime,- un effort de traction dFst incline de α par rapport a [P ] provenant des arma-tures de couture.
 Fig. 41: Equilibre d’une surface elementaire du plan [P ].
 La projection de ces efforts sur [P ] et perpendiculairement a [P ] conduit auxdeux equations suivantes :
 {dFst sin(α + β) = g. d x. sinβ − p.σu.d x. cosβ
 dFbc sin(α + β) = g.d x. sinα + p.σu. d x. cosβ
 Les armatures de couture doivent equilibrer par metre de longueur du plan [P ]un effort :
 d Fst
 dx=
 At
 stσst =
 At
 st.fe
 γs
 OG 2004

Page 54
                        

54 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 Compte tenu du fait que g = τu.p, la resolution du systeme d’equations (5.3.2)conduit a :
 At fe
 p st γs
 sinα sinβ + cosα cosβ
 cosβ= τu tanβ − σu
 Pour β = 45◦, on obtient la meme formule que celle proposee par le BAEL enA.5.3,12. Dans les cas habituellement rencontres en BA, on a aussi α = 90◦
 (armatures de couture perpendiculaires au plan [P ]), ce qui conduit a la formulesimplifiee (commentaire du A.5.3,12) :
 At fe
 p st γs= τu − σu
 Connaissant la contrainte de cisaillement τu, il est donc possible d’en deduire lasection At et l’espacement st des aciers de couture. La valeur de τu depend dutype de plan [P ] que l’on considere (plan de l’ame, liaison hourdis/ame, liaisontalon/ame, . . . ).
 5.3.3 Liaison hourdis/ame
 Considerons une poutre en T , dont la table de compression de largeur b est sup-posee symetrique. Il se produit dans cette table des contraintes de cisaillementparallelement et perpendiculairement aux faces verticales de l’ame. Il y a doncun risque de separation entre la table de compression et l’ame de la poutre.Les armatures de coutures (droites) doivent reprendre l’effort de cisaillement(σu = 0) :
 At fe
 h1 st γs= τu,
 ou h1 est l’epaisseur du hourdis.
 Hypothese : Les calculs suivants sont menes en supposant que les materiauxtravaillent dans le domaine elastique (hypothese des calculs aux ELS), puistransposes aux ELU sans modifications.
 Isolons un demi-hourdis. Comme indique sur la Figure 42, ce demi-hourdis esten equilibre sous :- des contraintes normales sur ses faces MNPQ et M
 ′N′P′Q′
 - des contraintes de cisaillement sur sa face MNM′N′
 Les contraintes normales en x sur MNPQ ont pour resultante :
 ∫ b/2
 b0/2
 ∫ h1
 y1−h1
 σbc(y). d y d z =Mser
 I1
 ∫ b/2
 b0/2
 ∫ h1
 y1−h1
 y d y d z =Mser
 I1m′G
 ou m′G est le moment statique de la section MNPQ par rapport a l’axe neutre.
 Son expression est :
 m′G =
 b− b0
 2h1(y1 −
 h1
 2)
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 Fig. 42: Notations et equilibre d’un demi-hourdis d’une poutre en T.
 Dans la section situee en x+d x, de facon identique la resultante des contraintesnormales sur M
 ′N′P′Q′vaut :
 Mser + d Mser
 I1m′G
 En faisant l’hypothese complementaire que les contraintes de cisaillementsont uniformes sur le plan MNM
 ′N′, l’equilibre du demi-hourdis conduit a :
 Mser + d Mser
 I1m′G −
 Mser
 I1m′G + τh1 d x = 0
 Hors, d Mser/d x = −V , et l’expression precedente se simplifie :
 V
 I1m′G = τh1
 Dans le cas particulier ou y1 = h1 (Hypothese d’axe neutre confondu avec le nuinferieur du hourdis), la definition du bras de levier zb peut s’ecrire zb = I1/m
 ′1,
 ou m′1 est le moment statique du hourdis (m
 ′1 = bh1(y1−h1/2)) et il vient (en
 remplacant τ par τu et V par Vu) :
 τu =Vu
 h1
 m′G
 I1=
 Vu
 h1
 m′G
 m′1
 m′1
 I1=
 Vu
 h1
 b− b0
 2b
 1zb
 qui correspond a la formule du BAEL (commentaire de l’article A.5.3,2). Onobtient alors la section d’acier de couture a mettre en place :
 At ≥ Vu
 zb
 b− b0
 2b
 st
 fsu
 Comme pour tous les calculs a l’effort tranchant, on adopte comme bras de levierzb = 0.9d. L’espacement st des aciers de couture est generalement identique acelui des cadres de l’ame.
 OG 2004
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 Fig. 43: Notations pour le calcul des aciers de couture a la liaison talon/ame.
 5.3.4 Liaison talon/ame
 Les notations utilisees sont definies sur la Figure 43. Le calcul est mene defacon identique a celui du hourdis, mais ici, comme le beton tendu est neglige,les moments statiques se reduisent a :m′G = Al1(d − y1) pour un demi-talon contenant une section d’aciers longitu-
 dinaux Al1,m′1 = Al(d−y1) pour le talon entier contenant la section d’aciers longitudinaux
 Al.En notant h0 l’epaisseur du talon, l’equation (5.3.3) conduit a :
 τu =Vu
 h0
 m′G
 m′1
 m′1
 I1=
 Vu
 h0
 Al1
 Al
 1zb
 Cette formule est celle donnee dans le commentaire de l’article A.5.3,2 du BAEL.La section d’acier de couture a mettre en place pour la liaison talon/ame estdonnee par :
 At ≥ Vu
 zb
 Al1
 Al
 st
 fsu
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 6 Dalles sur appuis continus (A.8.2 ; B.7 ; E.3)
 6.1 Definitions et Notations
 Une dalle est un element horizontal, generalement de forme rectangulaire, dontune des dimensions (l’epaisseur h) est petite par rapport aux deux autres (lesportees lx et ly). On designe par lx la plus petite des portees. On s’interesseau rapport des portees lx/ly ≤ 1. Dans le cas courant ou il n’y a pas d’appareild’appuis, les portees sont definies entre nus interieurs des poutres ou des voilesporteurs.
 6.2 Domaine d’application (A.8.2)
 On designe par dalles sur appuis continus, les dalles dont le rapport des porteeslx/ly est superieur a 0.4 (on a 0.4 ≤ lx/ly ≤ 1). Lorsque le rapport desportees est inferieur a 0.4, la dalle est calculee comme une poutre-dalle delargeur unitaire, soit isostatique soit continue (dans ce cas, on appliquera lamethode forfaitaire ou la methode de Caquot pour determiner les moments decontinuite).
 6.3 Dalle articulee sur ces contours
 6.3.1 Cas des charges reparties
 La theorie des plaques minces fournie les equations (differentielles) qui per-mettent de determiner les moments flechissants dans une plaque mince. Lafleche u(x, y) d’une plaque supportant une charge repartie p est solution del’equation:
 ∂4u
 ∂x4+ 2
 ∂4u
 ∂x2y2+
 ∂4u
 ∂y4= p/D,
 ou D = Eh3/(12(1 − ν2) est la rigidite de la plaque. Les moments sont alorsdonnes par
 M0x = −D
 (∂2u
 ∂x2+ ν
 ∂2u
 ∂y2
 )et M0y = −D
 (∂2u
 ∂y2+ ν
 ∂2u
 ∂x2
 )
 La resolution de ces equations necessite une integration numerique et c’estpour cette raison que le BAEL propose des methodes approchees sous formesd’abaques.Pour cela, on pose
 M0x = µxpl2x et M0y = µyM0x .
 ou les coefficients µx et µy sont des fonctions du rapport des portees lx/ly etdu type d’etat limite considere (puisque la valeur du coefficient de Poisson n’estpas identique a l’ELU et a l’ELS). La valeur de la charge surfacique dependaussi de l’etat limite considere (p = pu a l’ELU et p = pELS a l’ELS).En raison de l’article A.8.2,41, qui stipule que le rapport de la section desaciers armant la direction la moins sollicitee sur celle armant la direction la plussollicitee doit etre superieur a 1/4, la valeur du coefficient µy est limitee a 0.25.
 OG 2004
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 Le tableau suivant donne les valeurs de µx et µy pour l’ELU (ν = 0) et l’ELS(ν = 0.2).
 ELU ν = 0 ELS ν = 0.2lx/ly µx µy µx µy
 0.40 0.1101 0.2500 0.1121 0.28540.45 0.1036 0.2500 0.1063 0.32340.50 0.0966 0.2500 0.1000 0.36710.55 0.0894 0.2500 0.0936 0.41500.60 0.0822 0.2948 0.0870 0.46720.65 0.0751 0.3613 0.0805 0.52350.70 0.0684 0.4320 0.0743 0.58170.75 0.0621 0.5105 0.0684 0.64470.80 0.0561 0.5959 0.0628 0.71110.85 0.0506 0.6864 0.0576 0.77940.90 0.0456 0.7834 0.0528 0.85020.95 0.0410 0.8875 0.0483 0.92361.00 0.0368 1.0000 0.0441 1.0000
 Comme le montre ce tableau, µy ≤ 1, ce qui signifie que le moment le plusimportant est dans le sens de la petite portee et par consequent, la directionparallele aux petits cotes sera la plus armee. Ce resultat qui peut paraıtresurprenant (on a tendance a vouloir mettre plus d’acier si la portee est plusgrande) vient du fait que la part des charges transmise dans la direction de lapetite portee est plus importante que celle transmise dans la direction de lagrande portee.
 6.3.2 Autres types de charges
 On calcule les moments en travee M0x et M0y de la dalle articulee sur soncontour par la theorie des plaques minces. Ceci necessite souvent un calculnumerique, de type elements finis ou l’aide d’Abaques.Par exemple, pour une dalle chargee par une charge repartie q sur une surfacerectangulaire centree de cote u selon lx et v selon ly, on pourra utiliser unabaques de Mougin. En entree, il faut donner α = u/lx et β = v/ly, ce quipermet de determiner M1 et M2, puis les moments en travee par:
 M0x = (M1 + νM2)quv et M0y = (νM1 + M2)quv,
 ou le coefficient de poisson ν vaut 0 a l’ELU et 0.2 a l’ELS. Un abaques estvalable pour un rapport lx/ly. L’abaques donne en exemple sur la Figure 44 estvalable dans le cas particulier ou lx/ly = 0.5.
 6.4 Prise en compte de la continuite
 Dans la realite, les dalles en BA ne sont pas articulees sur leurs contours. Onprend en compte un moment d’encastrement, qui permet de diminuer dansune certaine mesure la valeur des moments en travee determines pour la dallearticulee . L’article A.8.2,32 stipule que:
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 Fig. 44 : Abaques de Mougin pour le calcul des moments dans une dalle dedimensions lx/ly = 0.5 supportant une charge uniforme sur un rectangle dedimensions a× b. Voir le texte pour l’utilisation.
 OG 2004
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 Fig. 45: Exemple de valeurs pour les moments en travee et sur appuis.
 - les moments en travee peuvent etre reduits de 25% au maximum par rapportaux moments de la dalle articulee, selon les conditions de continuite aux appuis,- les moments d’encastrement sur les grands cotes sont evalues a au moins 40ou 50% du moment de la dalle articulee M0x ,- les moments d’encastrement sur les petits cotes prennent des valeurs du memeordre que sur les grands cotes,- dans la portee principale lx, on doit respecter :
 Mtx +Mwx + Mwy
 2> 1.25M0x et Mtx ≤ M0x
 Ce qui conduit a adopter les valeurs suivantes pour le moment en travee Mtx ,en fonction des valeurs des moments sur appuis :
 0 0.15M0x 0.30M0x 0.50M0x
 Appui simple 0 M0x M0x M0x M0x
 Encastrement faible 0.15M0x M0x M0x M0x 0.925M0x
 Encastrement partiel 0.30M0x M0x M0x 0.95M0x 0.85M0x
 Continuite 0.50M0x M0x 0.925M0x 0.85M0x 0.75M0x
 Ce meme tableau est utilise pour determiner les moments dans la direction y.
 - lorsque deux dalles ont un appui commun, on garde la plus grande des deuxvaleurs des moments calcules sur l’appui, sans changer la valeur des momentsen travee.
 La Figure 45 presente, a partir d’un exemple, les moments en travee et surappui a adopter.
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 6.5 Ferraillage des dalles
 6.5.1 Sections d’acier
 Connaissant les moments maximaux, le ferraillage est calcule comme pour unepoutre, en considerant une largeur de dalle de 1.00m, dans les directions x et y.Le ferraillage est realise avec des Treillis Soudes (TS) standardises (voir les TSproposes par l’ADETS), quelques barres pouvant etre ajoutees pour completerle ferraillage. On doit avoir (A.8.2,41):- Ay ≥ Ax/3 si les charges appliquees comprennent des efforts concentres,- Ay ≥ Ax/4 si les charges sont uniquement reparties.La condition de non-fragilite (A.4.2) et de ferraillage minimal conduit a (B.7.4):
 Nuance d’armatures Ax/h Ay/h
 HA fe400 ou TS ≥ 6mm ≥ 0.0004(3− lx/ly) ≥ 0.0008HA fe500 ou TS < 6mm ≥ 0.0003(3− lx/ly) ≥ 0.0006
 Lorsque la fissuration est consideree peu prejudiciable, l’ecartement maximal desarmatures d’une meme nappe est donnee par (A.8.2,42):
 Directions Charges reparties Charges concentrees
 la plus sollicitee (sens x) Min(3h, 33cm) Min(2h, 25cm)la moins sollicitee (sens y) Min(4h, 45cm) Min(3h, 33cm)
 Pour la FP et la FTP, on adopte les valeurs suivantes:
 FP Min(2h, 25cm)FTP Min(1.5h, 20cm)
 Notons que les TS proposes par l’ADETS verifient ces conditions.
 6.5.2 Arret de barres
 Les aciers de la nappe inferieure sont prolonges jusqu’aux appuis et ancres audela du contour theorique de la dalle, sur ls/3 pour les barres independantes etsur au moins une soudure pour les TS.
 La longueur des chapeaux sur les petits et grands cotes peut etre determineede facon forfaitaire, en fonction du type d’encastrement sur l’appui, a- Max(ls, 0.20lx) si il y a continuite,- Max(ls, 0.15lx) si l’encastrement est partiel,- Max(ls, 0.10lx) si l’encastrement est faible,
 La Figure 46 presente un exemple de dessin de ferraillage de dalle et le calepinagedes treillis soudes de facon a limiter les recouvrements. Deux plans de ferraillagepar dalle son necessaires, l’un pour le ferraillage de la nappe inferieure (entravee), l’autre pour le ferraillage de la nappe superieure (chapeaux sur appuis).
 6.6 Sollicitation d’effort tranchant
 Les valeurs maximales (sur appui) de l’effort tranchant sont donnees par
 Vx =plx
 2
 l4y
 l4x + l4yet Vy =
 ply
 2l4x
 l4x + l4y.
 OG 2004
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 Fig. 46: Exemple de calepinage des TS de la nappe inferieure d’une dalle.
 Aucune armature transversale n’est requise si:- la dalle est coulee sans reprise de betonnage,- la contrainte de cisaillement conventionnelle par metre de dalle τu = Vu/d estinferieure ou egale a 0.07fcj/γb.Dans le cas contraire, on augmentera l’epaisseur de la dalle. Si cette solutionn’est pas envisageable, on placera des aciers transversaux comme dans unepoutre. Dans tous les cas, la contrainte de cisaillement conventionnelle estlimitee a (A.5.2,3):- Min(0.2fcj/γb, 5MPa)k pour la FPP,- Min(0.15fcj/γb, 4MPa)k pour la FP ou la FTP ,ou k = Min(10h/3, 1) (h en m).
 6.7 Ouvertures et tremies
 On dispose de part et d’autre des ouvertures, dans les deux directions, unesection d’acier equivalente a celle coupee. La transmission des efforts des barrescoupees a celles de renfort se faisant par des bielles a 45◦, la longueur des barresde renfort est a + b + 2ls, ou a et b sont les dimensions de la tremie.
 6.8 Etat limite de deformation
 L’article B.7.5 precise les conditions a verifier pour ne pas avoir a faire uneverification sur les fleches limites. Les deux conditions a verifier sont :
 h ≥ Max[3/80;Mtx
 20M0x
 ]lx soit h ≥{
 120
 a1
 0.75 ∗ 20=
 115
 }× lx,
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 et
 Asx ≤2bdx
 fe,
 avec b = 1.00m et fe en MPa.Dans ces formules, Mtx est le moment en travee dans la direction x (petitedirection), M0x le moment en travee de la dalle articulee de reference et lx lapetite portee.Si ces conditions n’etaient pas verifiees, le calcul des fleches est presente a laSection 8 de ce cours.
 OG 2004
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 7 Poutres et Planchers continus
 L’objectif de cette partie est de presenter les methodes de calcul des sollicitations(moment flechissant et effort tranchant) dans les poutres et planchers continus.Comme nous le verrons, ces methodes sont adaptees au materiau beton armepuisqu’elles prennent en compte les capacites d’adaptation et le phenomened’amortissement du beton arme.
 7.1 Particularites liees au Beton Arme
 7.1.1 Rappel de Resistance des Materiaux
 Une poutre continue est une poutre reposant sur plusieurs appuis simples, etdont les moments sur appuis, hormis les appuis de rives, ne sont pas nuls (voirla Figure 47a pour la definition des notations).
 a
 b
 c
 Fig. 47 : a : notations utilisees pour l’etude d’une poutre continue. b :definition de la travee isostatique de reference. c decomposition du chargementsur la travee isostatique de reference en trois chargements simples.
 Pour une poutre elastique, ce probleme peut etre resolu par l’utilisation dela formule des trois moments (ou methode de Clapeyron) qui fournie n − 2equations reliant les moments sur appuis (ou n est le nombre d’appuis). Sachantque sur les deux appuis de rive les moments sont nuls, il est alors possible deresoudre ce systeme et ainsi d’obtenir les moments sur appuis. Une fois connusles moments sur appuis Mw et Me, chaque travee peut etre etudiee separementcomme une poutre isostatique soumise a deux moments a ces extremites, commeindique sur la Figure 47b.
 Le theoreme de superposition permet alors de resoudre ces trois chargements(chargement sur la travee, moments a l’appui gauche et a l’appui droit) separement,comme indique sur la Figure 47c.
 Finalement, en notant µ(x) le moment de la travee isostatique de referencedu au chargement sur la poutre (qui peut etre plus complique que la chargerepartie tracee sur la Figure 47), on obtient le moment flechissant et l’effort
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 tranchant le long de la travee :
 M(x) = µ(x) + Mw(1− x
 l) + Me
 x
 l
 V (x) = − dµ(x)dx
 +Mw −Me
 l
 La resolution de l’equation V (x) = 0 permet de connaıtre l’abscisse d’efforttranchant nul et donc de moment flechissant maximal en travee.
 7.1.2 Adaptation du Beton Arme
 Pour comprendre le phenomene d’adaptation, nous allons etudier le comporte-ment a la rupture de trois poutres en beton arme de meme section brute et dememe portee l, et armees par la meme section d’acier A0. Chacune de ces troispoutres est soumise a une charge ponctuelle a mi-travee. La poutre 1, dite dereference, a ses armatures en partie basse et repose sur deux appuis simples.La poutre 2 a le meme ferraillage que la premiere, mais elle est encastree ases extremites. La poutre 3 est identique a la deuxieme mais elle est montee al’envers (voir la Figure 48a).Apres application d’une charge relativement faible, les parties de beton tenduqui ne sont pas armees vont se fissurer, comme indique sur la Figure 48b. Lapoutre 1 est bien armee, et elle ne va pas fissurer. La poutre 2 se fissure auniveau des encastrements, tandis que la poutre 3 se fissure au centre.Finalement, la poutre 2 apres fissuration fonctionne de facon identique a lapoutre 1, tandis que la poutre 3 fonctionne comme deux consoles de portee l/2reprenant chacune une demi charge (voir Figure 48c). Par consequent, pour lestrois poutres, le moment dans la section la plus sollicitee vaut :
 M =P l
 4.
 A l’ELU, le moment ultime etant proportionnel a la section d’acier dans lasection la plus sollicitee (Mu ≈ A0zfsu), on en deduit que cette limite estatteinte pour une meme valeur de la charge (Pu1 = Pu3 = Pu3 ≈ 4A0zfsu/l.En conclusion, la charge a la rupture ne depend que de la section d’acier A0
 correspondant au fonctionnement isostatique, independamment de la positiondes aciers pour les poutres encastrees. La fissuration des sections les moinsarmees permet une redistribution des moments qui differe de celle donnee parla theorie de la resistance des materiaux, c’est le phenomene d’adaptation.On adoptera pour les poutres continues un ferraillage analogue a celui definisur la Figure 49,ou les sections d’acier en travee At et sur appuis Aw et Ae
 (chapeaux) verifient l’inegalite suivante :
 At +Aw + Ae
 2≥ A0,
 avec A0 la section d’acier calculee pour la travee isostatique de reference cor-respondante.
 OG 2004
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 a
 b
 c
 Fig. 48 : a : Definition des trois poutres de portee l, de meme section debeton et armee chacune par une section d’acier A0. b : Allure de la fissurationdans les trois poutres pour en debut chargement. c Allure de la fissuration a larupture.
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 Fig. 49: Forme du ferraillage a adopter dans une poutre continue
 7.1.3 Phenomene d’amortissement
 Sous charge de longue duree, ce qui est generalement le cas pour des ouvragesde Genie Civil au moins pour les charges permanentes, le beton arme est unmateriau qui flue. C’est a dire qu’il continue a se deformer au cours du tempsmeme si la charge reste constante. Cette deformation de fluage est loin d’etrenegligeable pour le beton arme puisqu’elle peut representer jusqu’a trois fois ladeformation instantanee, pour une charge constante et un temps infini.
 Pour les poutres continues, le fluage entraıne que l’amortissement est beau-coup plus rapide que pour une poutre elastique. Par consequent, on supposeraque le moment sur un appui ne depend que des charges supportees par les deuxtravees adjacentes de l’appui considere, comme indique sur la Figure 50.
 Fig. 50 : Comparaison du moment flechissant obtenu dans une poutre continuepar application d’une force ponctuelle sur la travee de rive, dans le cas de latheorie de la RdM et dans le cas du beton arme.
 7.2 Domaines d’application des methodes propres aux BA
 Selon que les quatre conditions suivantes sont verifiees ou pas, on appliqueradifferentes methodes (B.6.2,2).
 a) la methode s’applique aux constructions courantes, c’est-a-dire lorsqueq ≤ 2g ou q ≤ 5kN/m2.
 OG 2004

Page 68
                        

68 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 b) les moments d’inertie des sections transversales sont identiques le long dela poutre.
 c) les portees successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25(25%).
 d) la fissuration ne compromet pas la tenue du beton arme et de ses revetements(FPP).
 X Si a, b, c et d sont verifiees, on appliquera la methode forfaitaire (AnnexeE1 du BAEL).
 X Si a n’est pas verifiee (cas des planchers a charge d’exploitation relative-ment elevee), on appliquera la methode de Caquot (Annexe E2 du BAEL).
 XSi a est verifiee mais une ou plus des trois conditions b, c et d ne le sontpas, on appliquera la methode de Caquot minoree (Annexe E2 du BAEL).
 Ces trois methodes sont presentes dans les parties suivantes.
 Remarque 1 Si les quatre conditions sont verifiees, il est toujours possibled’utiliser la methode de Caquot minoree, qui conduira a un ferraillage mieuxdimensionner que celui obtenu avec la methode forfaitaire. Mais la methode deCaquot est plus longue que la methode forfaitaire!Remarque 2 Ces methodes s’appliquent uniquement aux poutres supportantune dalle faisant office de table de compression. Pour le calcul d’une poutrede chemin de roulement par exemple, on utilisera la theorie classique de laresistance des materiaux pour calculer les moments sur appuis.
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 7.3 Methode forfaitaire (Annexe E.1)
 7.3.1 Domaine d’application B.6.210
 Pour determiner les moments sur appui et en travee, il est possible d’utiliser lamethode forfaitaire si les quatre conditions a, b, c et d sont verifiees.
 7.3.2 Application de la methode
 Valeurs des moments Les valeurs des moments en travee Mt et sur appuiMw et Me doivent verifier :
 1. Mt + (Mw + Me)/2 ≥ Max (1.05M0, (1 + 0.3α)M0)
 2. Mt ≥ (1 + 0.3α)M0/2 dans une travee intermediaire,Mt ≥ (1.2 + 0.3α)M0/2 dans une travee de rive.
 3. la valeur absolue de chaque moment sur appui intermediaire doit etre aumoins egale a :0.6M0 pour une poutre a deux travees,0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus dedeux travees,0.4M0 pour les autres appuis intermediaires d’une poutre a plus de troistravees.
 avec M0 la valeur maximale du moment flechissant dans la travee de reference(travee isostatique independante de meme portee et supportant le meme char-gement que la travee consideree) et α = q/(g + q) le rapport des chargesd’exploitation a la somme des charges non ponderee. La Figure 51 resume cesconditions.
 Fig. 51 : Conditions donnees par la methode forfaitaire a verifier par les mo-ments sur appui et en travee pour des poutres a deux travees et plus de deuxtravees.
 Remarque : lorsque, sur l’appui de rive, la poutre est solidaire d’un poteau oud’une poutre, il convient de disposer sur cet appui des aciers superieurs pourequilibrer Ma = −0.15M0.
 OG 2004
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 Mode operatoire Dans la pratique, on prend la valeur minimale des momentssur appui Mw et Me (en valeur absolue), puis on calcule Mt par la formule desmoments.
 7.3.3 Armatures longitudinales
 Lorsque les trois conditions suivantes sont reunies : q ≤ g, les charges sontreparties et les moments sur appui sont pris a leur valeur absolue minimale(valeurs adoptees sur la Figure 51), il est alors possible de determiner de faconforfaitaire la longueur des chapeaux et l’arret des barres, comme indique sur laFigure 52.
 Fig. 52: Arret des barres forfaitaire.
 Lorsqu’il n’est pas possible de realiser l’arret forfaitaire des barres, il faut tracerla courbe enveloppe des moments flechissants (voir la methode de Caquot).
 7.3.4 Effort tranchant
 Pour determiner la valeur de l’effort tranchant aux appuis, ce dernier est calculeen faisant abstraction de la continuite, sauf pour les appuis voisins des appuisde rive. En notant V0i la valeur absolue de l’effort tranchant sur les appuis de latravee isostatique de reference i, les valeurs absolues de l’effort tranchant auxappuis sont determines de facon forfaitaire comme indique sur la Figure 53.
 Fig. 53 : Valeur forfaitaire de l’effort tranchant dans des poutres continues adeux travees et plus de deux travees.
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 7.4 Methode de Caquot (Annexe E.2)
 appliquee aux poutres a moments d’inertie egaux et non solidaires des poteaux
 7.4.1 Domaine d’application B.6.220
 La methode s’applique essentiellement aux poutres - planchers des constructionsindustrielles, c’est-a-dire pour des charges d’exploitation elevees : q > 2g ouq > 5kN/m2.Elle peut aussi s’appliquer lorsqu’une des trois conditions b, c ou d de la methodeforfaitaire n’est pas validee (Inerties variables ; difference de longueur entre lesportees superieure a 25% ; fissuration prejudiciable ou tres prejudiciable). Dansce cas, il faut appliquer la methode de Caquot minoree qui consiste a prendreg′ = 2g/3 pour le calcul des moments sur appui.
 7.4.2 Principe de la methode
 La methode proposee par Albert Caquot tient compte :
 • de la variation du moment d’inertie due aux variations de la largeur de latable de compression, en reduisant legerement les moments sur appui eten augmentant proportionnellement ceux en travee.
 • de l’amortissement de l’effet des chargements des poutres en BA, en neconsiderant que les travees voisines de l’appui pour determiner le momentsur appui.
 7.4.3 Evaluation des moments sur appui
 Hypotheses Pour le calcul des moments sur appui Ma, on fait les hypothesessuivantes :
 • seules les charges sur les travees voisines de l’appui sont prises en compte,
 • on adopte des longueurs de portees fictives l′, telles que :- l′ = l pour les deux travees de rive,- l′ = 0.8l pour les travees intermediaires.
 Valeurs des moments sur appui Pour le cas de charges reparties, les mo-ments sur appui intermediaire sont donnes par :
 Ma = −pwl′3w + pel′3e
 8.5(l′w + l′e),
 ou les notations sont definies sur la Figure 54.Pour des charges ponctuelles, les moments sur appui intermediaire sont donnespar :
 Ma = −kw(aw)Pwl′2w + ke(ae)Pel′2e
 l′w + l′e,
 avec les notations definies sur la Figure 55 et l’evolution des coefficients k(a)en fonction de a est definie dans l’annexe E.2 du BAEL.
 OG 2004
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 Fig. 54 : Notations pour le calcul des moments sur appui par la methode deCaquot dans le cas de charges reparties.
 Fig. 55 : Notations pour le calcul des moments sur appui par la methode deCaquot dans le cas de charges ponctuelles.
 Le moment total est obtenu comme la somme des moments sur appui desdifferents chargements.
 Methode de Caquot minoree (B.6.210) Lorsqu’il est possible d’appliquerla methode de Caquot minoree (voir condition ci-dessus), le calcul des momentssur appui dus aux charges permanentes se fait avec g′ = 2g/3 (et uniquementle calcul des moments sur appuis, on reprend la totalite de g ensuite pour lecalcul des moments en travee).
 7.4.4 Moments en travee
 Pour les calculs des moments en travee Mt, on fait les hypotheses suivantes :X on utilise la longueur des portees reelles l (et non plus l′),X on ne considere que les deux travees adjacentes et les trois cas de chargedefinis sur la Figure 56.L’evolution du moment en travee M(x), pour un cas de charge, est donne par :
 M(x) = µ(x) + Mw(1− x
 l) + Me
 x
 l,
 ou µ(x) est le moment dans la travee isostatique de reference correspondant aucas de charge etudie. La position du moment maximum en travee est obtenuen recherchant l’abscisse ou la derivee de M(x) s’annule, soit dans le cas d’unchargement symetrique sur la travee :
 xMtmax =l
 2− Mw −Me
 pl.
 Dans la pratique, pour le calcul de xMtmax on ne s’interessera qu’au cas decharge qui conduit a la plus grande valeur du moment en travee. Pour lestravees paires c’est le cas de charge 2, tandis que pour les travees impaires,c’est le cas de charge 3 qui conduit a la valeur maximale du moment en travee.
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 Cas 1 : CCC |Mw| et |Me| maxi-mums
 Cas 2 : DCD Mt maximum
 Cas 3 : CDC Mt minimum
 Fig. 56 : Definition des trois cas de charge a prendre en compte. Chacun de cestrois cas correspond a une valeur extreme des moments de la deuxieme traveeet des appuis 2 et 3. A l’ELU C = 1.35g + 1.5q et D = 1.35g et a l’ELSC = g + q et D = g.
 On prendra garde de bien travailler avec les bonnes valeurs des moments surappuis et de la charge p en fonction du cas de charge considere.
 7.4.5 Effort tranchant
 L’effort tranchant, pour un cas de charge donne, est calcule classiquementcomme l’oppose de la derivee du moment flechissant, soit :
 V (x) = − d µ(x)d x
 +Mw −Me
 l.
 Sur l’appui i, les valeurs a gauche et a droite de l’effort tranchant sont donc :
 Vwi = V0w −Mai −Mai−1
 li−1,
 Vei = V0e −Mai+1 −Mai
 li,
 ou
 • V0w et V0e sont les efforts tranchants a gauche et a droite de l’appui ides travees isostatiques de reference i− 1 et i, respectivement,
 • Mai−1 , Mai , Mai+1 sont les moments sur les appuis i − 1, i et i + 1,respectivement,
 • li−1 et li sont les portees des travees i− 1 et i, a droite des appuis i− 1et i, respectivement (voir la figure plus loin pour ces notations).
 Le cas de charge correspondant aux efforts tranchants maximums sur l’appuii se produit lorsque les deux travees adjacentes sont chargees et les autresdechargees (voir Figure 57).
 OG 2004
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 Fig. 57 : Cas de charge conduisant a la valeur maximale de l’effort tranchantsur l’appui i.
 7.4.6 Trace des Moments flechissants
 Pour illustrer cette partie, nous prendrons l’exemple d’une poutre a 4 traveesde portees identiques (l = 5.00m), supportant une charge permanente g =20kN/m et une charge d’exploitation q = 25kN/m, correspondant a une chargesurfacique de 6kN/m2.
 Presentation des calculs La presentation des calculs se fait dans un tableauqui comporte autant de colonnes qu’il y a de travees sur la poutre. Pour uncalcul a l’ELU de la methode de Caquot non-minoree, ce tableau prend la formepresentee sur la Figure 58. Dans le cas de la methode de Caquot minoree, onajoutera 3 lignes : g
 ′= 2g/3, C
 ′1.35g
 ′+ 1.5q et D
 ′1.35g
 ′.
 portee l [m] 5.00 5.00 5.00 5.00portee fictive l′ [m] 5.00 4.00 4.00 4.00charge permanente g [kN/m] 20 20 20 20
 charge exploitation q [kN/m] 25 25 25 25
 Chargee C 1.35g + 1.5q [kN/m] 64.5 64.5 64.5 64.5
 Dechargee D 1.35g [kN/m] 27 27 27 27
 Ma cas 1 : CCCC [kNm] 0 -159.35 -121.41 -159.35 0
 Ma cas 2 : DCDC [kNm] 0 -98.08 -86.12 -127.98 0
 Ma cas 3 : CDCD [kNm] 0 -127.98 -86.12 -98.08 0
 Miso,C Chargee [kNm] 201.56 201.56 201.56 201.56
 Miso,D Dechargee [kNm] 84.38 84.38 84.38 84.38
 xMtmaxi [m] 2.10 2.54 2.46 2.90
 Mtmaxi [kNm] 142.65 109.51 109.51 142.65
 Fig. 58: Forme du tableau a remplir pour appliquer la methode de Caquot
 Courbe enveloppe des moments flechissants Le trace des trois courbes demoment flechissant correspondant aux trois cas de charge est fait a partir desinformations calculees dans le tableau ci-dessus. La courbe enveloppe (courbeepaisse sur la Figure 59) reproduit le contour des moments maximums (en
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 travee) et minimums (sur appui). A partir de cette courbe, il est maintenantpossible de calculer les sections d’acier et de tracer l’epure d’arret de barres.
 Fig. 59 : Trace des moments flechissants des trois cas de charge et de la courbeenveloppe.
 La Figure 60 presente une methode graphique qui permet de tracer rapidementles paraboles et de determiner l’abscisse du moment maximal.Il est aussi possible de tracer rapidement des paraboles sous AutoCAD a partirde la connaissance de Mw, Me et Mt. Pour cela, tracer une polyligne commedefinie sur la Figure 61. Transformer ensuite cette polyligne en Spline. Pensera modifier la valeur des variables splinetype et splinesegs : splinetype=5(spline de type parabolique) et splinesegs=80 (discretisation, 80 par exemple).
 7.4.7 Trace de l’epure d’arret de barres
 Hypothese relative au calcul des sections d’acier On suppose que la valeurdu bras de levier zb (distance entre le centre de gravite des armatures et lepoint d’application de la resultante des contraintes de compression du beton)est constante le long de la poutre. En pratique, le calcul des sections d’acier sefait uniquement aux abscisses de moment maximum (en travee et sur appui).Par consequent, le moment resistant repris par un groupe de barres est direc-tement proportionnel a sa section : MRi = Aiσstzb, ou σst = fsu a l’ELU etσst = σst a l’ELS.
 Ancrage des barres La longueur d’ancrage des barres est :
 • la = ls pour un ancrage droit,
 • la = 0.4ls pour un ancrage avec crochet normal1 (A.6.1,253) s’il s’agitd’une barre a haute adherence,
 1l’ancrage normal comporte une partie en demi-cercle de rayon superieur a 5.5φ pour lesHA et 3φ pour les ronds lisses suivie d’un retour rectiligne egale a 2φ
 OG 2004
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 Fig. 60 : Methode graphique pour tracer une parabole et trouver la valeurmaximale.
 • la = 0.6ls pour un ancrage avec crochet normal s’il s’agit d’un rond lisse.
 En pratique, le moment resistant d’un ensemble de barres est defini commeindique sur la Figure 62.
 Regle du decalage On tient compte de l’existence de bielles de beton inclineesa 45◦ en decalant dans le sens defavorable la courbe enveloppe du momentflechissant de 0.8h. Ceci revient dans la plupart des cas a rallonger forfaitaire-ment les aciers de 0.8h a chaque extremites.
 Ordre d’arret des armatures On procede a l’arret des armatures de faconsymetrique et en commencant par les barres les plus proches de l’axe neutre,comme indique sur la Figure 63.
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 Fig. 61: Methode pour tracer une parabole sous AutoCAD.
 Fig. 62 : Definition de la valeur du moment resistant en fonction de l’arret desbarres du ferraillage longitudinal.
 Epure d’arret de barres En tenant compte des longueurs d’ancrage et de laregle du decalage, l’epure d’arret de barres se construit en utilisant la courbeenveloppe des moments flechissant. La section d’acier des moments maximumsest calculee, puis un choix sur le nombre de barres est effectue. Si le ferraillageest compose de plusieurs lits, le moment resistant repris par chacun des lits esttrace sur le diagramme des moments flechissants. L’intersection de ces droitesde moment resistant avec la courbe enveloppe determine les arrets de barres (ilfaut ensuite rajouter 0.8h).
 La Figure 64 presente de facon theorique le trace de l’epure d’arret de barres,en prenant en compte la regle du decalage de la courbe enveloppe du momentflechissant.
 Pour l’exemple traite au cours de cette partie, l’epure d’arret de barres est
 OG 2004

Page 78
                        

78 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 Fig. 63 : Definition de l’ordre d’arret des barres en fonction de leur positiondans le section.
 presentee sur la Figure 65, avec comme hypotheses de calcul h = 50cm, b =18cm, fc28 = 30MPa et fe = 500MPa. Pour des raisons de symetrie, seulesles deux premieres travees sont representees. Notez que la regle du decalageest appliquee ici aux barres qui sont rallongees de 0.8h a chacune de leursextremites, ce qui en pratique est plus simple que de decaler la courbe enveloppedu moment flechissant et conduit aux memes resultats.
 Pour determiner la longueur des barres appartenant a deux travees contigues,il ne faut pas oublier de rajouter la largeur des poteaux, puisque les dimensionssont indiquees a partir des nus d’appuis.
 7.5 Deformation des poutres (BAEL B.6.5,1)
 L’article B.6.5,1 precise les conditions a verifier pour ne pas avoir a faire uneverification sur les fleches limites pour les poutres. Les trois conditions a verifiersont :
 h ≥ Max[1/16;Mt
 10M0]l,
 Asx ≤4.2b0d
 fe,
 etl ≤ 8.00m,
 avec fe en MPa.Dans ces formules, Mt est le moment en travee, M0 le moment en travee de latravee isostatique de reference et l la portee.Si ces conditions n’etaient pas verifiees, le calcul des fleches est presente a laSection 8 de ce cours.
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 Fig. 64: Epure d’arret des barres.
 OG 2004
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 Fig. 65: Epure d’arret de barres de l’exemple traite.
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 8 Deformation des elements flechis
 On s’interesse dans cette partie a l’Etat Limite de Service vis-a-vis des deformationsdes elements flechis. On cherche a verifier que les fleches de service restentinferieures aux fleches admissibles determinees pour que l’usage de la structurese fasse dans de bonnes conditions (non fissuration des revetements de sol etdes cloisons, bonne fermeture des portes et des fenetres, . . . ).
 8.1 Valeurs limites des fleches (B.6.5,3)
 Pour les elements reposant sur deux appuis ou plus (poutre et dalle), les flechessont limitees a :
 l
 500si la portee l ≤ 5.00m,
 0.005 +l
 1000sinon,
 ou la fleche et la portee l sont exprimees en metre.Pour les elements en console, les fleches sont limitees a :
 l
 250si la portee de la console l ≤ 2.00 m,
 8.2 Evaluations des fleches
 8.2.1 Influence de la fissuration
 L’evaluation des fleches des elements en BA est complexe a cause de la fissura-tion :- avant la fissuration, l’element se comporte comme si son inertie etait constantesur toute sa longueur et valait celle de sa section totale (acier + beton) ren-due homogene par rapport au beton en adoptant un coefficient d’equivalencen = 15.- apres la fissuration son inertie est variable et elle se situe certainement entrel’inertie initiale non-fissuree et l’inertie de la section dont le beton tendu estneglige.La fleche reelle f est donc comprise entre :- la fleche fi de la section homogene non fissuree,- la fleche fv de la section completement fissuree.On admet que la section commencera a fissurer des lors que la fibre de betonla plus tendue supportera une contrainte de traction ftj correspondant a l’ap-plication du moment de fissuration Mf .
 8.2.2 Influence de la duree d’application des charges
 Les deformations dues au fluage du beton sous chargement de longue dureeetant trois fois plus importantes que les deformations instantanees, il convientd’evaluer la duree d’application des charges.
 En resume, on peut dire que la fleche reelle se situe entre les deux courbesde la Figure 66 en fonction du chargement applique.
 OG 2004
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 Fig. 66 : Courbes enveloppes de la fleche reelle d’un element soumis a de laflexion.
 8.2.3 Fleches pour la section fissuree
 Le BAEL (B.6.5,2 commentaires) definit un moment d’inertie fictif (ou fissuree) :
 If = 1.1I0
 1 + λµ,
 ou I0 est le moment d’inertie de la section non fissuree homogeneisee par rapportau beton,λ = λi = 0.05bft28/[(2b + 3b0)ρ] pour les deformations instantanees,λ = λv = 2/5λi pour les deformations de longue duree,µ = Max [0; 1− (1.75ft28)/(4ρσst + ft28)].Dans ces expressions :- I0 est le moment quadratique de la section totale homogeneisee par rapportau beton calcule avec un coefficient d’equivalence n = 15,- les resistances caracteristiques ft28 et σst sont exprimees en MPa,- ρ = As/(b0d) le pourcentage d’armatures tendues.
 8.2.4 Calcul des fleches
 Calcul global On adoptera (Commentaires du B.6.5,2) les expressions sui-vantes pour le calcul des fleches :
 f =Mtl
 2
 10EbIpour les poutres et dalles,
 f =Mtl
 2
 4EbIpour les consoles,
 avec- Eb = Ebi et I = Ifi si la charge est de courte duree,- Eb = Ebv et I = Ifv si la charge est de longue duree.
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 Calcul plus precis Il est possible de faire un calcul plus precis (mais pluscomplique) en integrant les courbures le long de la poutre. Pour le beton arme,la courbure dans une section est donnee par :
 1r
 =εst + εbc
 d=
 M
 EI,
 ou εbc = σbc/Eb et
 εst =
 σst
 Es− ftj
 2Esρfsiρf = As/Bf ≥ ftj/σst,
 σst
 Essinon ,
 avec Bf = b0×Max[0.3d; 2(h−d)] est l’aire du tirant equivalent a la zone tendueautour des aciers (aire de beton mobilisee par l’entraınement des armatures).
 La premiere expression de εst correspond a la valeur moyenne de la deformationentre deux fissures sachant que la contrainte dans les aciers est maximale auniveau des fissures et minimale a mi-distance de deux fissures. La deuxiemeexpression de εst suppose que l’adherence du beton n’a plus lieu (la contrainted’adherence a depasse sa valeur admissible).
 8.2.5 Fleche nuisible
 Les fleches se cumulent et pour evaluer la valeur de la fleche a chaque etape dela construction, il faut tenir compte des differentes phases (par exemple pourune dalle) :1/ Coulage de la dalle,2/ Pose des cloisons,3/ Pose du revetement de sol,4/ Exploitation du batiment.
 On definit la fleche nuisible comme la fleche due aux charges appliquees apartir de la pose des cloisons. On calcule :- les fleches instantanee et differee fgi et fgv dues a l’ensemble des chargespermanentes,- la fleche instantanee fji due aux charges permanentes appliquees au momentde la mise en œuvre des cloisons,- la fleche instantanee fpi due a l’ensemble des charges permanentes et d’ex-ploitation supportees par l’element considere.La fleche nuisible aux cloisons a comparer aux valeurs admissible vaut :
 ∆ft = fgv − fji + fpi − fgi .
 OG 2004
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 9 Poteaux en compression simple
 9.1 Definition
 Un poteau est une poutre droite verticale soumise uniquement a une compressioncentree (N > 0 et Mz = 0).
 Le beton resistant tres bien a la compression, il serait theoriquement inutilede placer des armatures. MAIS les charges transmises au poteau ne sont ja-mais parfaitement centrees (imperfections d’execution, moments transmis parles poutres, dissymetrie du chargement).
 Pour ces raisons, on introduit des armatures longitudinales calculees de faconforfaitaire (car ces moments sont difficiles a estimer). Le risque de flambe-ment des armatures longitudinales conduit a placer des armatures transversales(cadres, etriers ou epingles).
 D’un point de vue Reglementaire (B.8.2,1), le poteau est soumis a une com-pression centree si :
 • l’excentricite de l’effort normal est petite,
 • l’imperfection de rectitude est inferieure a Max(1cm, l0/500),
 • l’elancement λ est inferieur a 70 (voir ci-dessous).
 9.2 Elancement d’un poteau
 L’elancement d’un poteau est λ = lf/i, ou i =√
 I/B est le rayon de girationdu poteau et lf sa longueur de flambement, determinee a partir de la Figure 67pour un poteau isole et de la Figure 68 pour un batiment a ossature BA.
 Fig. 67 : Definition de la longueur de flambement pour differentes conditionsde liaison du poteau.
 Le tableau ci-dessous donne les valeurs du moment quadratique minimal Imini,de la section B, du rayon de giration i, ainsi que les valeurs du rapport de lalongueur de flambement sur la dimension caracteristique de la section pour desvaleurs un elancement de 50, et pour les trois formes de section classiques.
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 Fig. 68: Valeurs des longueurs de flambement des poteaux d’un batiment.
 Section Imini [m4] B [m2] i [m] λ < 50 si
 carre a× a a4/12 a2 a/√
 12 =√
 B/12 lf/a < 14.4rectangulaire a× b a3b/12 ab a/
 √12 lf/a < 14.4
 circulaire D πD4/64 πD2/4 D/4 =√
 B/4π lf/D < 12.5
 9.3 Justification des poteaux (B.8.4)
 La justification se fait a l’ELU. La section de beton etant entierement com-primee, le diagramme des deformations passe par le Pivot C (εbc = εsc = 2 ◦/◦◦).
 9.3.1 Effort normal resistant theorique
 Un section en beton arme de surface B, contenant une section d’acier A, resistetheoriquement a un effort normal ultime de:
 Nutheorique= Bfbu + Aσs2 ◦/◦◦ ,
 ou σs2 ◦/◦◦ = Es × 2 ◦/◦◦ est la contrainte dans les aciers pour une deformationde 2 ◦/◦◦ correspondant au Pivot C du diagramme de deformation.
 En fait, les regles BAEL apportent de nombreuses corrections qui:
 • penalisent les poteaux de faible section en remplacant B par une sectionreduite Br, obtenue en enlevant 1cm de beton sur toute la peripherie dela section ,
 • supposent que les charges sont appliquees bien apres 28 jours (1.1×fc28),
 • tiennent compte du fait que les effets du second ordre (flambement) sontnegliges, en minorant l’effort normal resistant par un coefficient de flam-bement α fonction de l’elancement λ,
 OG 2004
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 • admettent que σs2 ◦/◦◦ ≈ 0.85fe/γs.
 9.3.2 Effort normal resistant ultime
 Avec ces correctifs, l’effort normal ultime Nu d’un poteau doit etre au plus egala :
 Nu ≤ Nulim= α
 [Brfc28
 0.9γb+ A
 fe
 γs
 ]
 ou γb = 1.5, γs = 1.15, et l’expression de α(λ) est donnee par :
 λ 0 −→ 50 −→ 70
 α 0.850.85
 1 + 0.2(λ/35)20.6 0.6(50/λ)2 0.31
 Lorsque plus de la moitie des charges est appliquee avant 90 jours, il fautremplacer α par α/1.10.Lorsque la majeure partie des charges est appliquee avant 28 jours, fc28 estremplacee par fcj et α par α/1.20.La Figure 69 donne l’evolution de α en fonction de l’elancement λ. Etant donnela forte decroissance de α en fonction λ, il convient de choisir une valeur del’elancement inferieure a λ = 50 et, si possible, proche de λ = 35.
 0 20 40 60 80 1000.0
 0.2
 0.4
 0.6
 0.8
 1.0
 PSfrag replacements
 λ
 α
 Fig. 69: Variation du coefficient α en fonction de l’elancement λ
 9.4 Dispositions constructives et recommandations diverses
 9.4.1 Evaluation des charges verticales (B.8.1,1)
 Dans les batiments comportant des travees solidaires supportees par des po-teaux, il convient de majorer les charges calculees en admettant la discontinuitedes travees de (voir Figure 70 :
 • 15% pour le poteau central d’une poutre a deux travees,
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 • 10% pour les poteaux intermediaires voisins des poteaux de rive dans lecas d’une poutre comportant au moins 3 travees.
 Fig. 70 : Effort normal a prendre en compte dans les poteaux supportant unepoutre continue.
 9.4.2 Coffrage minimal
 La plus petite dimension de la section d’un poteau doit etre superieure a 25cmet sa section superieure a 625cm2 (Regle PS92, article 11.331).
 9.4.3 Section d’acier de calcul
 Pour le calcul de Nu, les aciers pris en compte dans A, sont
 • les barres maintenues par des cadres espaces au maximum de 15 fois lediametre des barres (A.4.1,2),
 • les barres qui augmentent la rigidite dans le plan de flambement lorsqueλ > 35 (B.8.4,1 et voir Figure 71).
 Fig. 71: Acier a prendre en compte pour le calcul de Nu.
 OG 2004

Page 88
                        

88 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 9.4.4 Ferraillage minimal
 La valeur de A doit verifier les conditions suivantes (A.8.1,2):
 Amin = Max
 [4cm2/mde longueur de paroi,
 0.2B
 100
 ]≤ A ≤ 5B
 100.
 L’espacement c entre deux armatures longitudinales est au plus egal a (A.8.1,22),comme indique sur la Figure 72.
 Fig. 72: Espacement maximal des armatures longitudinales d’un poteau.
 La longueur de recouvrement (A.6.1,24) est au moins egale a lr = 0.6ls, ou lsest la longueur de de scellement droit.
 9.4.5 Armatures transversales A.8.1,3
 Le diametre des armatures transversales est au moins egal au tiers du diametredes armatures longitudinales: Φt ≥ Φl/3.Les armatures transversales sont espacees au maximum de {15Φl, 40cm, a +10cm}.Il faut placer au moins 3 nappes d’armatures transversales dans les zones derecouvrement.
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 10 Fondations superficielles
 10.1 Generalites et definitions
 Il s’agit des ouvrages de transition entre les elements porteurs de la structureet le sol. Les fondations superficielles font l’objet des DTU 13.11 (Cahier desclauses techniques et speciales) et 13.12 (regles de calcul) publies en 1988, ainsique de la partie B.9 du BAEL.
 10.1.1 Notations
 On utilise les notations et le vocabulaire definis sur la Figure 73.
 Fig. 73: Notations pour les fondations superficielles.
 10.1.2 Profondeur hors-gel
 La base de la fondation est arretee a un niveau tel que l’eau incluse dans le solne gele pas. Selon la region 50 cm ≤ D ≤ 90 cm et il faut ajouter 5 cm/200mpour des altitudes superieures a 150m. Par exemple, en Isere D ≥ 50 cm, doncpour une construction en Isere a 1000m : D ≥ 75 cm.
 10.1.3 Dimensions minimales-maximales
 Une fondation superficielle aura une largeur minimale de 40 cm et une hauteurminimale de 20 cm. Son piedroit sera au minimum de 6φ + 6 cm, ou φ est lediametre des aciers (voir Figure 74). De plus, si D ≥ 3.00m, on doit verifierb′ ≥ D/6 (sinon, on parle de fondations profondes, voir DTU 13.2).
 10.1.4 Solutions en fonction du type de porteurs
 En fonction du type de porteur on adoptera soit une semelle filante sous unvoile soit une semelle isolee sous un poteau, comme indique sur la Figure 75.
 OG 2004
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 Fig. 74: Dimensions minimales d’une fondation superficielle.
 Fig. 75: Definitions d’une semelle filante et d’une semelle isolee.
 10.2 Condition de portance du sol
 Lorsque la repartition des contraintes du sol n’est pas uniforme (seulementlineaire), on admet de comparer la valeur de la contrainte de calcul du solq (qu a l’ELU et qs a l’ELS) a σ = (3σM + σm)/4, ou les contraintes σ sontobtenues par l’equilibre statique sous le chargement (N, M), comme indiquesur la Figure 76.
 Fig. 76 : Valeur de la contrainte a prendre en compte pour verifier la conditionde portance du sol, en fonction de la repartition des contraintes sous la semelle.
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 10.3 Semelle sous mur non-armee transversallement
 On admet ce type de fondation (on parle de semelle en gros beton) lorsque lahauteur de la fondation h est au moins egale au double du debord (b′− b)/2 etque le mur transmet une charge uniforme et centree (voir Figure 77). Si le solest tres homogene, le ferraillage de chaınage n’est pas necessaire.
 Fig. 77: Semelle filante en gros beton.
 10.4 Semelle en beton arme, continue sous mur
 La largeur de la fondation b′ est obtenue par la condition de portance du sol. Sahauteur utile d est donnee par une condition de rigidite : (b′−b)/4 ≤ d ≤ (b′−b).La section d’acier transversale est calculee par la methode des bielles.
 10.4.1 Domaine d’application de la methode des bielles :
 X semelle rigide : (b′ − b)/4 ≤ d ≤ (b′ − b),X sol entierement comprime : es ≤ b′/6,X poteau entierement comprime : ep ≤ b/6.La figure 78 definie ces differentes excentricites et les notations utilisees pourdefinir la geometrie d’une fondation.
 Fig. 78 : Definition des excentricites es et ep et des notations definissant lageometrie de la fondation.
 OG 2004
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 10.4.2 Principe de la methode des bielles :
 La charge Nu est transmise au sol par l’intermediaire de bielles de beton com-primees maintenues entre-elles par les armatures inferieures.
 Fig. 79 : Transmission de l’effort normal selon des bielles de beton comprimees.Equilibre d’un troncon elementaire d’armature.
 En adoptant les notations de la Figure 79, l’equilibre d’un troncon elementairedx d’armature et de bielle conduit a l’egalite suivante :
 dF (x) =x
 h0
 Nu
 b′dx =
 x(b′ − b)db′2
 Nudx
 D’ou la valeur de l’effort de traction dans les armatures a l’abscisse x :
 F (x) =∫ b′/2
 xdF (x) = −
 ∫ x
 −b′/2dF (x) =
 (b′ − b)2db′2
 (b′2
 4− x2
 )Nu
 L’effort dans les aciers varie de facon parabolique et sa valeur est maximal aumilieu de la fondation (x = 0). L’effort de traction dans les aciers a l’ELU estlimite a Asfsu, par consequent, la section maximale (en x = 0) d’acier a mettreen place est donnee par :
 As =Nu(b′ − b)
 8dfsu
 La variation de l’effort de traction dans les aciers etant parabolique, l’arret etl’ancrage des armatures depend du rapport ls/b′ (ls longueur de scellementdroit). On distingue 3 cas :X ls ≥ b′/4 et il faut prevoir des crochets d’ancrage,X b′/8 ≤ ls ≤ b′/4 et un ancrage droit des barres est suffisant,X ls ≤ b′/8 et les barres peuvent etre arretees comme indique sur la Figure 80.
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 Fig. 80: Arret forfaitaire des barres lorsque ls ≤ b′/8.
 Les Figures 81 permettent de comprendre les regles concernant l’ancrage desbarres dans les fondations en fonction de la valeur du rapport ls/b′. Les deuxpremiers cas sont presentes sur la premiere figure et le troisieme cas sur ladeuxieme figure. Par exemple, lorsque ls ≥ b′/4, on voit sur la premiere figureque la courbe de l’effort normal resistant de la barre sans crochet NRs (courbepointillee) coupe la courbe de l’effort normal dans l’armatures F (x) (courbecontinue epaisse). Il faut donc prevoir un crochet, qui aura comme effet dediminuer la longueur de l’ancrage, et donc la longueur sur laquelle l’effort NRs
 passe de 0 a sa valeur maximale Asfsu.
 Fig. 81 : Evolution de l’effort normal dans les aciers F (x) et de l’effort normalresistant NRs des barres en fonction du rapport ls/b
 ′.
 10.5 Semelle isolee sous poteau
 Les dimensions de la fondation a′×b′ sont deduites de la condition de portance.Le calcul du ferraillage est conduit avec la methode des bielles, de facon iden-tique a celui d’une semelle filante. Deux choix sont possibles :- soit on adopte des dimensions de semelle homothetiques par rapport a cellesdu poteau a′/b′ = a/b et ceci va conduire a des ferraillages differents selon a′
 et b′,- soit on adopte des debords identiques b′− b = a′− a, ce qui va conduire a unferraillage identique dans les deux directions (en toute rigueur la methode desbielles ne s’applique plus, mais c’est neanmoins ce qui est fait couramment).
 OG 2004
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 10.6 Semelles equilibrant un effort normal et un moment flechissant
 Le poteau est calcule en flexion composee.Les aciers du poteau sont ancres, en fonction des efforts qu’ils transmettent,avec les aciers de la semelle.La semelle est alors calculee comme une poutre en prenant comme chargementles contraintes dues a l’action du poteau et du sol sur la semelle. On admet dene pas verifier la semelle vis a vis de l’effort tranchant si la condition de rigidited ≥ (a′ − a)/4 est satisfaite.Dans le cas ou le diagramme des contraintes de l’action du sol reste trapezoıdal,il est possible de continuer a utiliser la methode des bielles en admettant uneffort normal fictif Nu = (3σM + σm)a′b′/4
 10.7 Semelles excentrees
 Les semelles excentrees par rapport a la charge qui leur est transmise proviennentde la necessite de ne pas construire a l’exterieur du perimetre de la propriete.Pour permettre a la semelle d’etre efficace sur toute sa surface, on met en placeune poutre de redressement (ou longrine). On admet qu’une partie de la chargeNu1 est utilisee pour amener une repartition uniforme des contraintes du sol(voir Figure 82) sous la semelle excentree, de sorte que l’on a :
 N′u0 = Nu0
 l
 2l − (b′ − b)et N
 ′u1 = Nu1 −Nu0
 (b′ − b)2l − (b′ − b)
 Fig. 82: Fonctionnement d’une semelle excentree avec longrine.
 Pour remplir son role, la longrine doit etre rigide et on adopte h ≥ l/10.Le calcul des aciers de la semelle 1 se fait sous la charge reduite N
 ′u1 de facon
 classique.Le calcul des aciers de la semelle excentree dans le sens transversal se fait parla methode des bielles. Dans le sens longitudinal, il faut faire le calcul de lapoutre de redressement sous le chargement donne sur la Figure 83.
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 Fig. 83 : Chargement a prendre en compte pour le calcul d’une poutre deredressement (longrine) et allure du ferraillage a mettre en place.
 OG 2004
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 11 Elements soumis a de la flexion composee
 Dans ce qui suit, on se limitera aux elements de sections rectangulaires vis a visde l’etat limite ultime de rupture (ELUR).
 11.1 Notations et donnees du probleme
 La Figure 84 definit les notations complementaires necessaires pour les calculsen flexion composee, avec :X G0 est le centre de gravite de la section de beton seul,X d′ definit la position des aciers superieurs (les moins tendus),X A′ est la section des aciers superieurs,X va donne la position des aciers inferieurs par rapport a G0.
 Fig. 84 : Notations utilisees pour definir la geometrie de la section en flexioncomposee.
 Une section est soumise a la flexion composee lorsqu’elle reprend :• soit un effort normal Nu et un moment flechissant MuG0 appliques au centrede gravite du beton seul G0.• soit un effort normal Nu excentre de e0 = MuG0/N par rapport au centre degravite du beton seul G0. Le point d’application de Nu est appele le centre depression.
 Remarques :• Ces deux cas sont bien sur identiques.• Il existe, peut-etre, un effort tranchant non nul, mais comme pour la flexionsimple le calcul est mene par ailleurs.• Lorsque l’excentricite e0 de l’effort normal N est selon les deux directions, onparle de flexion deviee composee.Selon les valeurs de l’effort normal Nu et de l’excentricite e0, la section est :• soit entierement tendue : Nu < 0 et le centre de pression est entre les arma-tures,• soit entierement comprimee Nu > 0 et le centre de pression est dans le noyaucentral,

Page 97
                        

11.2 Section entierement tendue 97
 • soit partiellement tendue/comprimee : Nu < 0 ou Nu > 0 et le centre depression est hors du noyau central.
 Lorsque la section est sollicitee en flexion composee avec compression, elledoit etre verifiee vis a vis de l’Etat Limite Ultime de Stabilite de Forme (ELUSFde flambement). Toutefois, lorsque lf/h ≤ Max(15, 20(e0 + ea)/h), elle peutetre verifiee uniquement en flexion composee, a condition d’augmenter l’excen-tricite de :• ea = Max(2cm, l/250) (excentricite additionnelle)• + e2 = 3l2f/(104h).(2 + αΦ) (excentricite forfaitaire prenant en compte leseffets du second ordre)ou α = MG/(MG + MQ) et Φ = 2 (rapport de la deformation due au fluagesur la deformation instantanee).
 11.2 Section entierement tendue
 Dans ce cas, on a yu < 0 et α < 0, la droite de deformation passe par le PivotA, comme indique sur la Figure 85.
 Fig. 85 : Droites de deformation en flexion composee dans le cas ou la sectionest entierement tendue.
 Seuls les aciers travaillent, l’ecriture du moment flechissant au centre degravite des aciers conduit aux deux equations suivantes :
 {MuA = Nu(va + e0) = −A′(d− d′)σ′s en A
 MuA′ = Nu(va + e0 − d + d′) = A(d− d′)σs en A’.
 Attention, dans ces equations, σs et σ′s sont negatifs. Une solution economiqueconsiste a faire travailler au mieux les aciers, c’est-a-dire dans le domaine plas-tique σs = σ′s = −fsu, d’ou :
 A =Nu(d− d′ − va − e0)
 (d− d′)fsuet A′ =
 Nu(va + e0)(d− d′)fsu
 OG 2004
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 Condition de non-fragilite :La condition de non-fragilite impose de mettre en place une section minimaled’acier telle que A + A′ ≥ Bft28/fe.
 11.3 Section partiellement comprimee (tendue)
 Dans ce cas, on a 0 ≤ yu ≤ h, 0 ≤ α ≤ h/d, et on est dans les domainesdes Pivots A et B. Le diagramme de deformation est compris entre les deuxdiagrammes limites AO′ et BC, comme definie sur la Figure 86. Lorsque0 ≤ yu ≤ d les aciers tendus sont necessaires et si d ≤ yu ≤ h ils ne sont plusnecessaires (du moins, ils sont comprimes).
 Fig. 86 : Droites de deformation en flexion composee dans le cas ou la sectionest partiellement tendue/comprimee.
 Les equations de l’equilibre s’ecrivent :
 {Nu = Nbc + A′σ′s + Aσs
 MuA = Nu(va + e0 + ea + e2) = Nbcz + A′σ′s(d− d′)
 Pour resoudre se probleme on se ramene a un calcul de flexion simple. La memesection de beton soumise en flexion simple au moment flechissant MuA doit etrearmee par des sections d’acier A et A′, solutions des equations de l’equilibresuivantes : {
 0 = Nbc +A′σ′s +Aσs
 MuA = Nbcz +A′σ′s(d− d′)
 Par identification, on obtient :
 A = A+Nu
 σset A′ = A′
 Par consequent :• si Nu > 0 (compression) alors Nu/σz < 0 et il y a diminution . . .• si Nu < 0 (traction) alors Nu/σz > 0 et il y a augmentation . . .. . . de Nu/σz de la section d’acier tendu par rapport au calcul en flexion simple.Pour le calcul de A et A′, deux cas sont a considerer :• les aciers comprimes ne sont pas necessaires, alorsA′ = 0 etA = −MuA/(zσs),
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 ou σs est determine selon la valeur de εs (MuA ⇒ µu ⇒ α ⇒ Pivot A ou B ⇒εs ⇒ σs ⇒ A)• les aciers comprimes sont necessaires, et c’est plus complique ! Dans le casou la section des aciers comprimes est connue (A′ est une donnee), le calcul dela section A est conduit de la facon suivante :
 1/ On fait une hypothese sur la valeur de la contrainte σ′s dans les acierssuperieurs (σ′s = fsu est une bonne hypothese de depart)2/ On pose Mu2 = A′σ′s(d−d′) (le moment repris par les aciers superieurs)et on travaille avec le moment Mu1 = MuA −Mu2 = Nbcz comme sur unesection sans acier comprime (calcul de µu = Mu1/(bd2fbu) ⇒ α ⇒ PivotA ou B ⇒ εs et ε′s ⇒ σs et σ′s et on verifie l’hypothese sur σ′s ⇒ si elle estverifiee on passe au point suivant, sinon il faut modifier σ′s).3/ L’equation de l’equilibre des efforts normaux 0 = Nbc + A′σ′s + Aσs
 permet alors de calculer la section d’acier A :
 A = −MuA −A′σ′s(d− d′)zσs
 −A′σ′s
 σs
 Remarque 1 : La connaissance de α entraıne la connaissance des deformationsdans les aciers :X Si α ≤ αAB = 0.259 la droite de deformation passe par le Pivot A et on a :
 εs = 10 ◦/◦◦ et ε′s = 10 ◦/◦◦d′ − αd
 d(1− α)
 X Si α > αAB = 0.259 la droite de deformation passe par le Pivot B et on a :
 εs = 3.5 ◦/◦◦1− α
 αet ε′s = 3.5 ◦/◦◦(α
 d′
 d− 1)
 Attention aux signes dans ces expressions : une deformation est positive entraction. Puis les contraintes sont obtenues par :
 σs = −Esεs si − εl ≥ εs ≤ εl (elastique)σs = fsu si εs < −εl (plastique en compression)σs = −fsu si εs > εl (plastique en traction)
 Remarque 2 : il y a une deuxieme solution qui consiste a fixer la droite dedeformation (α) de telle sorte que la section d’acier totale A + A′ soit mini-male. Ceci est obtenue pour une valeur de α = 0.69 soit µu = 0.400.
 Condition de non-fragilite :La sollicitation provocant la fissuration du beton de la section supposee non-armee et non fissuree doit entraıner dans les aciers tendus de la section reelleune contrainte au plus egale a sa limite d’elasticite fe.Les materiaux travaillent dans le domaine elastique (ELS avec, dans un premiertemps, le beton tendu non neglige). La section est soumise a un effort normal
 OG 2004
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 Nser excentre de e0 = MserG0/Nser par rapport au centre de gravite de la sec-
 tion de beton seul.• L’effort de fissuration Nf est celui pour lequel la section non-armee et non-fissuree commence a fissurer (on atteint σt = −ft28 sur la fibre inferieure), soit :
 σt = −ft28 =Nf
 B+
 Nfe0
 Iz
 (−h)2
 avec Iz =bh3
 12et B = bh
 d’ou l’expression de l’effort de fissuration Nf :
 Nf =2BIzft28
 Be0h− 2Iz
 • Les equation de l’equilibre de la section reelle soumise a Nf excentre de e0
 sont : {Nf = Nbc + Aσs pour l’effort normal
 MA = Nf (e0 + va) = Nbcz pour le moment flechissant en A.
 La condition de non-fragilite, |σs| ≤ fe, entraıne :
 A ≥ Nf (e0 + va)zfe
 − Nf
 fe
 Sachant que va = d− h/2, d ≈ 0.9h et z ≈ 0.9d, il vient :
 A ≥ 0.23bdft28
 fe
 e0 − 0.455d
 e0 − 0.185d
 RemarqueLorsque N = 0, e0 →∞ et on retrouve la formule A ≥ 0.23bdft28/fe obtenuepour le cas de la flexion simple .
 11.4 Section entierement comprimee
 On a yu > h et α > h/d. La droite de deformation passe par le Pivot C, commeindique sur la Figure 87. Dans ce cas, le calcul des sections d’acier est plus com-plique puisqu’il n’est plus possible d’utiliser le diagramme rectangulaire simplifie.Le comportement du beton est represente par le diagramme parabole rectangle.Neanmoins, on peut faire l’hypothese que la deformation est constante sur lasection et vaut 2 ◦/◦◦ (Pivot C, α = ∞). Avec cette hypothese, la contraintedans le beton est constante et vaut fbu.Ceci conduit aux sections d’acier suivantes :
 A =Nu − bhfbu
 σs2 ◦/◦◦−A′ et A′ =
 Nu(va + e0)− hbfbu(d− h/2)σs2 ◦/◦◦(d− d′)
 ou• σs2 ◦/◦◦ = fe/γs = 348MPa pour un feE400 (domaine plastique),• σs2 ◦/◦◦ = Es2 ◦/◦◦ = 400MPa pour un feE500 (domaine elastique).
 Lorsque l’excentricite risque de s’inverser, cette solution n’est pas tres satisfai-sante puisque on prefere placer des sections d’acier identiques. Il vaut mieux,alors, avoir recours a des Abaques (diagrammes d’interaction).
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 Fig. 87 : Droites de deformation en flexion composee dans le cas ou la sectionest entierement comprimee.
 11.5 Diagrammes d’interaction
 Ces diagrammes sont realises en traitant le probleme a l’envers. Une courbedu diagramme correspond a une section de beton (b, h) et un ferraillage (A,A′) pour lesquels ont envisage toutes les droites de deformation : de la tractionsimple (α = −∞) a la compression simple (α = ∞). Dans le plan [M,N ], pourchaque valeur de α on calcule le couple MuG0
 (α) et Nu(α) correspondants aumoment flechissant et a l’effort normal resistants de la section pour cette droitede deformation. On trace une courbe d’interaction a partir des equations del’equilibre de la section (ici pour une section rectangulaire bh armee par A etA′) :
 {Nu(α) = Nbc + A′σ′s(ε′s) + Aσs(εs)MuG0
 (α) = Nbc(z − va) + A′σ′s(ε′s)(d− va − d′)−Aσs(εs)va
 Attention, dans ces equations, Nu, MuG0, σ′s et σs sont des valeurs algebriques
 (Nu ou σ > 0 en compression et Mu > 0 si la fibre inferieure est tendue).
 Les inconnues dans ces equations sont calculees en fonction de α :• Nbc et z ont des expressions differentes sur 3 domaines de α :
 α < 0 0 → d/h > d/h
 Nbc 0 0.8bdfbuα bhfbuα′
 z sans objet d(1− 0.4α) α′′h
 avec α′ = 1− 64/[21(7α− 3)2] et α′′ = [7− 12(1− α′)]/(14α′) deduits de laloi de comportement parabole rectangle du beton.• σs et σ′s sont determinees en fonction de εs et ε′s, et donc de α :
 OG 2004

Page 102
                        

102 Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05
 α < αIl (< 0) αI
 l → αIIl αII
 l → αIIIl
 αIIIl →αIV
 l
 > αIVl
 Pivot A A → B B B → C C
 ε′s > εl εl → −εl < −εl < −εl−εl →−2 ◦/◦◦
 σ′s −fsu −Esε′s fsu fsu −Esε
 ′s
 εs 10 ◦/◦◦ 10 ◦/◦◦ 10 ◦/◦◦ → εlεl →
 −1.76 ◦/◦◦−1.76 ◦/◦◦ →−2 ◦/◦◦
 σs −fsu −fsu −fsu −Esεs −Esεs
 ou pour un feE500, εl = fsu/Es = 2.17 ◦/◦◦, et en faisant les hypothesesd′ ≈ 0.1h, d ≈ 0.9h nous avons :X αI
 l = (10d′ − 2.17d)/[(10− 2.17)d] ≈ −0.14, ce qui correspond au Pivot Aet A′ a la limite elastique en traction,X αII
 l = 3.5d′/[(3.5 − 2.17)d] ≈ 0.292, ce qui correspond au Pivot A et A′ ala limite elastique en compression,X αIII
 l = 3.5/(3.5 + 2.17) = 0.617, ce qui correspond au Pivot B et A a lalimite elastique en traction,X αIV
 l = (2.17.3h/7 − 2d′)/[(2.17 − 2)d] ≈ 4.77, ce qui correspond au PivotC et A′ revient a la limite elastique.Ces quatre droites de deformation sont tracees sur la Figure 88. Les formulespermettant de calculer les valeurs des deformations dans les aciers εs et ε′s ontete donnees au Paragraphe 11.3.
 Fig. 88 : Droites de deformation limites qui correspondent au passage du com-portement elastique au comportement plastique des aciers tendus ou comprime.
 Un diagramme d’interaction est composee de l’ensemble des courbes d’interac-tion pour une section de beton donnee en faisant varier les sections d’acier. LaFigure 89 presente un exemple de diagramme d’interaction dans le cas particulierou A = A′ et fe = 500 MPa.
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 Fig. 89: Exemple de diagramme d’interaction.OG 2004
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 12 Ouvrages de reference
 • Cours de Beton Arme de Christian Joris.
 • BAEL 91, modifie 99.
 • Traite de physique du batiment. Tome 2. Mecanique des ouvrages. Edi-tion du CSTB, 1999.
 • Precis de batiment. Conception, mise en oeuvre et normalisation. EditionAfnor, 1991.
 • Maıtrise du BAEL91 et des DTU associes. J. Perchat et J. Roux. EditionEyrolles, 1994.
 • Cours de beton arme. BAEL91. Calcul des elements simples et des struc-tures de batiments. J.P. Mougin. Edition Eyrolles, 1992.
 • Beton Arme. BAEL91 et DTU associes. J.P. Mougin. Edition Eyrolles,1995.
 • Ouvrages en beton arme. H. Renaud et F. Letertre. Edition Foucher,1978.
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